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RESUMEN 
 

 

 

El objetivo principal del presente trabajo es evaluar las modificaciones de los movimientos en 

campo libre debido a la presencia de un grupo de inclusiones rígidas embebidas en los depósitos 

blandos de la Ciudad de México, particularmente en el sitio SCT. A fin de proporcionar al lector los 

antecedentes necesarios para comprender mejor todos los aspectos involucrados en los análisis 

numéricos ejecutados, se discute en los primeros capítulos el comportamiento dinámico de los 

suelos arcillosos de la Ciudad de México, las principales características del sistema de cimentación 

a base de inclusiones rígidas, y las peculiaridades de los análisis numéricos de interacción suelo-

estructura.  

 

La investigación numérica se llevó a cabo mediante el uso del código tridimensional explícito de 

diferencias finitas FLAC3D, y las acciones dinámicas se derivaron de los sismos de Michoacán en 

1985 y Tehuacán en 1999. En todos los análisis se empleó un modelo constitutivo elástico lineal, 

aunque la no linealidad en la respuesta del suelo se tomó en cuenta en forma aproximada con el uso 

de parámetros equivalentes.  

 

De las conclusiones derivadas de la presente investigación, destaca el hecho de que las inclusiones 

por sí mismas no son capaces de modificar en forma importante los movimientos en campo libre, 

aunque su presencia si influye en la respuesta sísmica cuando se consideran en combinación con 

alguna estructura en la superficie. La incidencia que tiene la longitud, espaciamiento y condiciones 

de apoyo de las inclusiones es relativamente pequeña, y el aspecto más importante a tomar en 

cuenta en el análisis dinámico del sistema son las características de la estructura considerada.   
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ABSTRACT  
 

 

 

The main objective of the present work is to evaluate the changes in the free field response do to the 

presence of a group of rigid inclusions embedded in the soft soil deposits of Mexico City, 

particularly at the SCT site. In order to provide the readers with the necessary background to 

understand all aspects involved in the executed numerical analysis, in the early chapters it is 

discussed the dynamic behavior of the Mexico City clayed soils, the main features of the foundation 

system based on rigid inclusions, and the peculiarities of numerical analysis of soil-structure 

interaction. 

 

Numerical research was conducted using the tridimensional explicit finite difference code FLAC3D, 

and the dynamic inputs were derived from the Michoacán earthquake in 1985 and the Tehuacán 

earthquake in 1999. All analysis were conducted using a linear elastic constitutive model, while the 

soil nonlinearity was taken into account in a approximated manner by using equivalent parameters.  

 

From the conclusions derived of this research, stands out the fact that inclusions themselves are not 

capable of modifying significantly the free field response, although their presence does affect the 

seismic performance when considered in combination with any surface structure. The influence of 

the length, spacing and support conditions of inclusions is relatively small, and the most important 

aspect to take into account in the dynamic analysis of the system is the considered structure.  
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bs = Parámetro de ajuste de las funciones Sig3 y Sig4. 
C = Matriz de amortiguamiento Rayleigh. 
Cc = Índice de compresibilidad. 
d = Diámetro. 
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∆W = Energía disipada. 
∆εij = Incremento de la deformación para un intervalo de tiempo. 
∆σij = Incremento en las componentes del tensor esfuerzo. 
ε = Deformación unitaria axial. 
ζij = Componentes del tensor velocidad de deformación. 
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CAPÍTULO 1 
 

INTRODUCCIÓN  
 

 

 

1.1. ANTECEDENTES 
 

Las particulares características del subsuelo de la Ciudad de México, entre las que destacan la baja 

resistencia al corte en condiciones no drenadas, y la extremadamente alta compresibilidad; han sido 

responsables de la constante innovación en los sistemas de cimentación por parte de los ingenieros 

mexicanos (González, 1948; Correa, 1961; Girault, 1964; Romo, 2002). Dicha innovación no ha estado 

gobernada únicamente por aspectos técnicos, y generalmente los aspectos económicos tienen también 

gran injerencia, debido al ambiente altamente competitivo de la ingeniería mundial. 

 

En estructuras y edificaciones medianas, cuyas descargas no son elevadas (presiones medias de 

contacto inferiores a 60 kPa), generalmente soluciones convencionales como las losas de cimentación 

superficiales son capaces de cumplir con los estados límite de falla estipulados por el código de 

construcción local (NTC-RCDF, 2004). Sin embargo, en la mayoría de los casos, este sistema de 

cimentación no es capaz de satisfacer los estados límite de servicio, es decir, presenta asentamientos 

totales y diferenciales superiores a los límites máximos permisibles. Lo anterior conlleva al uso de 

otras soluciones convencionales tales como las cimentaciones compensadas, pilotes de fricción o 

punta, o combinaciones entre éstas. Desafortunadamente, en el caso de estructuras medianas, estos 

sistemas presentan una baja relación costo-beneficio. Esta situación ha ocasionado que los ingenieros 

mexicanos vuelquen su atención a un sistema de cimentación cuyos orígenes se remontan a la Época 

Precolombina, las inclusiones rígidas (Auvinet y Rodríguez, 2006). Este sistema se basa en el uso de 

elementos rígidos, encargados de transmitir las cargas superficiales a estratos más resistentes. 

Involucra también el uso de una plataforma de distribución, generalmente constituida de materiales 

granulares, que es considerablemente más rígida que el suelo subyacente, y permite la transferencia de 

las cargas superficiales a la cabeza de las inclusiones (Briançon et al., 2004). Este sistema ha sido 

satisfactoriamente utilizado en la Ciudad de México para el control de hundimientos (Rodríguez y 

Auvinet, 2006; Menache y Jaramillo, 2006; Ibarra et al., 2006; Trelles et al., 2008; Holguín et al., 

2010; Gutiérrez, 2012), ganando una gran aceptación por parte de los ingenieros mexicanos.  

 

Debido al reciente auge del sistema, no se cuenta con mediciones de su comportamiento durante 

sismos de gran magnitud. Entre las primeras investigaciones llevadas a cabo a fin de evaluar su 

comportamiento dinámico, destacan los trabajos de Mayoral y Romo (2006), y de Rangel et al. (2006). 

El primero consiste en un análisis tridimensional de elemento finito en el que se evalúa el 

comportamiento dinámico de una inclusión aislada. El segundo consiste también en un análisis de 

elemento finito, pero bidimensional (deformación plana), en el cual se evalúa en forma aproximada un 

grupo de inclusiones. 
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1.2. OBJETIVOS Y ALCANCES 
 

El principal objetivo es evaluar las modificaciones de los movimientos en campo libre debido a la 

presencia de un grupo de inclusiones rígidas embebidas en los depósitos blandos de la Ciudad de 

México, particularmente en el sitio SCT, en el cual se registraron las máximas ordenadas espectrales 

durante el sismo de Michoacán en 1985. Además de las inclusiones, se consideró también la presencia 

de una estructura en la superficie, a fin de tomar en cuenta los efectos inerciales de interacción suelo-

estructura en el comportamiento del sistema. El análisis se llevó a cabo mediante el uso del código 

explícito tridimensional de diferencias finitas FLAC3D, y las acciones sísmicas se derivaron de los 

sismos de Michoacán en 1985 y Tehuacán en 1999.  En todos los análisis se empleó un modelo 

constitutivo elástico lineal, aunque la no linealidad en la respuesta del suelo se tomó en cuenta de 

forma aproximada con el uso de parámetros equivalentes. De los resultados obtenidos, se derivan 

conclusiones generales respecto al comportamiento dinámico del sistema, a fin de señalar al menos en 

forma cualitativa, los principales aspectos a tomar en cuenta en el diseño sísmico de las inclusiones 

rígidas.  

 

 

1.3. CONTENIDO Y ORGANIZACIÓN DE LA TESIS 
 

En el capítulo 2 se exponen en forma general las principales características de los suelos blandos del 

Valle de México. Se señalan las principales fuentes sismogénicas que afectan al valle, y los diferentes 

tipos de sismos relacionados a éstas. También se describe el comportamiento de los suelos blandos ante 

carga cíclica, a partir de los resultados obtenidos por investigadores mexicanos, en los que se justifica 

el uso de modelos elásticos para representar la respuesta dinámica de los depósitos arcillosos del Valle 

de México. Finalmente, se discute en forma general el fenómeno de amplificación que ocurre en estos 

depósitos, así como la modificación de éste debido a los efectos del hundimiento regional. 

 

En el capítulo 3 se describen las principales características del sistema de cimentación a base de 

inclusiones rígidas, así como una breve reseña de su origen. Se señalan los diferentes tipos de 

inclusiones respecto a la clasificación presentada por Briançon et al. (2004), la cual a criterio del autor, 

es la más adecuada para clasificar este tipo de elementos. Se discuten también los principales 

mecanismos en los que se basa el funcionamiento del sistema, y se mencionan algunas aplicaciones 

destacadas del mismo en el Valle de México. 

 

En el capítulo 4 se catalogan a las simulaciones numéricas dentro del universo de métodos disponibles 

para estudiar la interacción suelo-estructura. Con este fin, se mencionan y describen los principales 

efectos de interacción, y se presenta una clasificación de los métodos más comunes disponibles para su 

evaluación. También, en forma general, se presentan las bases del programa FLAC3D utilizado en las 

simulaciones contenidas en la presente investigación, así como la descripción de los principales 

aspectos que deben tomarse en cuenta en el análisis numérico de sistemas dinámicos, tales como las 

condiciones de frontera, las acciones dinámicas y el amortiguamiento material. 
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En el capítulo 5 se discuten cada uno de los aspectos involucrados en la implementación de los 

modelos numéricos utilizados para evaluar el comportamiento dinámico de las inclusiones rígidas. Se 

concede gran importancia a la calibración de la respuesta en campo libre, y se aprovecha la 

oportunidad para evaluar los diferentes esquemas de amortiguamiento implementados en el programa. 

Asimismo, se describe la forma en que las inclusiones rígidas y la estructura en superficie fueron 

implementadas en la simulación, a fin de mantener los tiempos de cálculo dentro de límites tolerables. 

Finalmente, se presentan y comentan los resultados obtenidos para todas las condiciones analizadas.  

 

En el capítulo 6 se presentan las conclusiones derivadas de los análisis ejecutados. 
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CAPÍTULO 2 
 

CARACTERÍSTICAS Y COMPORTAMIENTO CÍCLICO DEL SUBSUE LO DE LA 
CIUDAD DE MÉXICO  

 

 

 

2.1. INTRODUCCIÓN 
 

La Ciudad de México se encuentra ubicada dentro de la Cuenca de México (Figura 2.1), la cual 

comprende los valles de México, Cuautitlán, Apan y Tizayuca; en la parte central del territorio 

nacional. La Cuenca de México es una cuenca cerrada que terminó de formarse hace unos 600,000 

años en el Pleistoceno, con las erupciones basálticas de la sierra del Chichinautzin (Mooser, 1956). A 

partir de su formación, comenzó un proceso de deposición y alteración fisicoquímica de los materiales 

aluviales y cenizas volcánicas. El peculiar ambiente lacustre de sedimentación originado por el cierre 

de la cuenca, afectado por diversos periodos de actividad volcánica y glaciaciones, propiciaron la 

formación de depósitos de suelo con características singulares tanto en sus propiedades índice, como en 

su comportamiento mecánico, llamando la atención de investigadores alrededor del mundo.      

   

 
Figura 2.1 Cuenca de México 
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Entre las propiedades notables destacan (Auvinet, 2012): 

 

• Relación de vacíos, e : 5 – 10 

• Contenido de agua, w : 220 – 420% 

• Límite líquido, LL : 110 – 458% 

• Límite plástico, LP : 37 – 116% 

• Índice de plasticidad, IP : 73 – 342% 

• Permeabilidad, k : 1x10-7 cm/s 

• Índice de compresibilidad, Cc : 3 -8, 

• Módulo de elasticidad no drenado, Eu : 4,000 – 7,000 kPa 

• Resistencia al corte no drenada, Su : 15 – 35 kPa 

• Sensibilidad : 8 

• Ángulo de fricción interna, φ : 34 – 41º 

 

Además de las peculiares propiedades ingenieriles, existen muchos otros problemas geotécnicos en los 

depósitos arcillosos de la Ciudad de México entre los que destacan el hundimiento regional, fenómenos 

de amplificación sísmica, variaciones espaciales y temporales en las propiedades, restos de 

cimentaciones y estructuras prehispánicas, presencia de grietas, etc.; los cuales han plantado un 

complejo panorama a la ingeniería geotécnica mexicana, y motivado el minucioso, sistemático y 

continuo estudio del subsuelo de la ciudad. 

 

El antecedente más completo sobre la caracterización del subsuelo, y punto de partida de muchos otros 

estudios se debe a Marsal y Mazari (1959). Entre los aportes derivados de sus investigaciones, destaca 

el plano de zonificación geotécnica de la ciudad (Figura 2.2), producto de la interpretación y análisis de 

una enorme cantidad de sondeos y pruebas de laboratorio, y que fue la base de zonificaciones ulteriores 

implementadas en los códigos de construcción. El plano divide al área urbana en tres zonas con 

características geotécnicas diferentes. La Zona de Lomas comprende la parte poniente de la ciudad 

asentada en las faldas de la Sierra de las Cruces, formada por terrenos compactos arenolimosos y tobas 

pumíticas; y la parte sur, asentada sobre los derrames basálticos del Pedregal. La Zona de Transición 

forma una franja entre los suelos lacustres y las serranías que rodean al valle, o los aparatos volcánicos 

dentro del mismo, y está constituida por intercalaciones de arcilla y limos arenosos en donde los suelos 

compresibles rara vez exceden los 20 m de profundidad. La Zona de Lago se caracteriza por la 

presencia de depósitos de arcilla blanda de gran espesor, los cuales exhiben las notables características 

mencionadas previamente. 
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Figura 2.2 Zonificación geotécnica de la ciudad (modificado de Marsal y Mazari, 1959) 

 
La zonificación geotécnica actual se muestra en la Figura 2.3, publicada en las Normas Técnicas 

Complementarias del Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (2004). Análogo al trabajo de 

Marsal y Mazari, las zonas I, II y III representan las zonas de lomas, transición y lago respectivamente. 

Así mismo, si comparamos las Figuras 2.2 y 2.3, podemos notar que han sido pequeños los cambios a 

la zonificación actual respecto al trabajo de Marsal y Mazari, aunque debido al constante crecimiento 

de la mancha urbana, ésta ahora abarca una extensión mucho mayor. 
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Figura 2.3 Zonificación geotécnica actual (NTC-RCDF, 2004) 

 

En la Figura 2.4 se presenta un corte estratigráfico típico de la Zona del Lago, en el cual se identifican 

las siguientes unidades: 

 

• Costra superficial (CS). Constituida por restos de construcciones y rellenos, sobreyaciendo en 

algunos casos un depósito aluvial blando de pequeño espesor y una costra seca de arcilla 

endurecida. 

• Formación arcillosa superior (FAS). Formada por suelos arcillosos muy blandos, que presentan 

grados de consolidación variables de acuerdo con su origen geológico y con los efectos de 

sobrecargas superficiales y bombeo profundo. Los estratos de arcilla están interrumpidos por lentes 

duros de pequeño espesor que pueden ser costras de secado solar, arena basáltica o vidrio pómez.     

• Capa dura (CD). Depósito heterogéneo en donde predominan limos arenosos con algo de arcilla y 

ocasionales gravas, de cementación errática y espesor variable. 

• Formación arcillosa inferior (FAI). Constituida por una secuencia de estratos de arcilla blanda 

separados por lentes duros, en un arreglo semejante al de la serie arcillosa superior. 

• Depósitos profundos (DP). Constituidos por una serie de arenas y gravas aluviales limosas, 

cementadas con arcillas duras y carbonatos de calcio. 



CARACTERÍSTICAS Y COMPORTAMIENTO CÍCLICO DEL SUBSUELO DE LA CIUDAD DE MÉXICO 
 

 9 

 
Figura 2.4 Corte estratigráfico en el Centro Histórico (Santoyo y Gutiérrez, 1990) 

 

 

2.2. SISMICIDAD  
 

La corteza terrestre se compone de una serie de bloques rígidos llamados placas tectónicas que se 

mueven en diferentes direcciones. Algunas se deslizan rozando una contra otra (movimiento 

transcurrente). Otras, al chocar frontalmente, generan lo que se denomina una zona de subducción. En 

estas regiones una placa cabalga sobre la otra (movimiento de compresión); la placa más densa 

(generalmente las placas oceánicas) penetra bajo la de menor densidad (generalmente las placas 

continentales). En las regiones donde se presenta el movimiento de extensión se produce un 

distanciamiento entre las placas.  

 

A medida que tiene lugar el movimiento relativo entre placas, se almacena energía de deformación 

elástica en los materiales cercanos a las fronteras, y se produce un incremento de los esfuerzos 

cortantes en los planos de falla que separan a las placas. Cuando los esfuerzos cortantes alcanzan la 

resistencia de la roca, se produce el fracturamiento en el contacto y la energía almacenada es liberada 

en forma de calor, deformación y energía sísmica que se propaga por el interior de la tierra. La energía 

sísmica se propaga a través de ondas mecánicas, que al alcanzar la superficie producen los sismos o 

terremotos que percibimos. 

 

El territorio mexicano está contenido en cinco placas tectónicas (Figura 2.5). La mayor parte del país 

se encuentra sobre la placa Norteamericana. Esta gran placa tectónica contiene a todo Norteamérica, 
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parte del océano Atlántico y parte de Asia. La península de Baja California se localiza sobre la placa 

del Pacífico. Sobre esta placa también se encuentra gran parte del estado de California en Estados 

Unidos y del océano Pacífico. El sur de Chiapas se ubica dentro de la placa del Caribe, la cual contiene 

a gran parte de las islas caribeñas y los países de Centro América. Otras dos pequeñas placas oceánicas 

conforman el rompecabezas tectónico de México; Cocos y Rivera. Estas dos placas oceánicas están 

situadas bajo el océano Pacífico.  

  

 
Figura 2.5 Placas tectónicas y tipos de fallas (Kostoglodov y Pacheco, 1999) 

 

La placa del Caribe se mueve hacia el Este respecto a la de Norteamérica, a lo largo del sistema de 

fallas Polochic-Motagua. El movimiento entre estas dos placas es transcurrente, al igual que el 

movimiento entre la placa del Pacífico y la de Norteamérica, en el Norte de Baja California. La placa 

del Pacífico se mueve hacia el noroeste respecto a Norteamérica. Este movimiento también genera 

zonas de extensión entre las placas del Pacífico y Norteamérica bajo el Mar de Cortés. Entre las placas 

del Pacífico y Rivera, y entre las de Pacífico y Cocos, también se dan movimientos de extensión y 

transversos. Las placas de Rivera y Cocos chocan contra la placa Norteamericana a lo largo de la Fosa 

Mesoamericana produciendo compresión.  

 

Los sismos que afectan al Valle de México están asociados a estos movimientos entre placas y pueden 

clasificarse según su origen en cuatro diferentes grupos (Rosenblueth et al., 1989) (Figura 2.6): 

 

1. Sismos locales (L), 

2. Sismos originados en la placa Norteamericana (A), 

3. Sismos de profundidad intermedia (N), y 

4. Sismos de subducción (G). 
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Figura 2.6 Grupos de sismos que afectan al Valle de México y sus posibles regiones de ocurrencia 

(Rosenblueth et al., 1989). 
 

Sismos Locales 

 

Tienen su epicentro dentro del valle o sus inmediaciones, generalmente producto de los sistemas de 

fallas geológicas localizadas debajo de la Cuenca de México (Figura 2.7). La magnitud máxima 

registrada en el siglo pasado fue de Mb = 5.5 (magnitud de ondas de cuerpo). Este acotamiento superior 

de la magnitud, apreciablemente menor que en otros sitios del Eje Neovolcánico, se relaciona con el 

corto espesor de la corteza bajo el valle, y con lo somero de la isoterma local de 300°C, ya que a 

mayores temperaturas las placas continentales no generan sismos (Mooser y Ramírez, 1987). 

  

 
Figura 2.7 Sistemas de fallas de la Cuenca de México (Rosenblueth et al., 1989). 
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Sismos Originados en la Placa Norteamericana  

 

Conocidos también como corticales, estos eventos tienen lugar dentro de la placa Norteamericana. 

Ocurren esencialmente debido a dos fenómenos: el desplazamiento de la placa Norteamericana 

respecto a las placas oceánicas, debido al arrastre y empuje de las corrientes convectivas de magma; y 

a la flexión inducida por la fricción de las placas oceánicas. Son sismos muy superficiales que no 

llegan a sobrepasar los 35 km de profundidad, y sus magnitudes son considerablemente menores a los 

sismos de subducción; sin embargo, debido a su cercanía con la superficie y su ocurrencia a lo largo 

del Eje Neovolcánico, donde se concentra la mayoría de la población del país, pueden provocar graves 

daños. El sismo de Acambay en 1912 tuvo una magnitud ML = 7.0 (magnitud local) y ocasionó grandes 

daños a los pueblos de Acambay y Tixmadejé en el Estado de México. Este sismo es el más 

característico del grupo y algunos autores se refieren a los movimientos de este tipo como de Acambay. 

Otro ejemplo es el sismo de Jalapa en 1920 (ML = 6.4), el cual provocó graves daños a la capital 

veracruzana. 

 

Sismos de Profundidad Intermedia 

 

Se originan a profundidades intermedias de entre 50 y 100 km con magnitudes que disminuyen 

conforme se alejan del litoral. Han alcanzado magnitudes ML = 8.0 cerca de la costa y alrededor de 6.5 

bajo la Cuenca de México. Estos temblores ocurren por el fallamiento normal de la litósfera oceánica 

subducida bajo la placa continental. Los temblores del Golfo de México, así como los de Jáltipan de 

1959 (ML = 6.8), de Orizaba de 1973 (ML = 7.2), y más recientemente el de Tehuacán de 1999 (ML = 

6.5), tienen este origen.  

 

Sismos de Subducción  

 

La magnitud de un sismo es función del tamaño de la región que sufre el fracturamiento. Entre mayor 

sea el área que se rompe por la acción de las fuerzas tectónicas, mayor será la energía liberada. Como 

la mayor área de contacto entre placas se encuentra en las zonas de subducción, es aquí donde ocurren 

los sismos más grandes.  

 

En México, la zona de subducción comprende toda la costa del Pacífico, desde Puerto Vallarta hasta 

Tapachula. A lo largo de esta extensión se han producido los sismos más grandes que se han registrado 

en el país. La longitud de ruptura de los grandes sismos de subducción, que han ocurrido durante el 

siglo pasado, varía de unos 50 hasta 200 km de largo. Estos temblores interplaca ocurren por la 

subducción de las placas oceánicas de Cocos y Rivera bajo la placa Norteamericana. La placa Rivera, 

que es relativamente pequeña, se desplaza bajo el estado de Jalisco con una velocidad relativa de unos 

2.5 cm/año. Por otra parte, la velocidad relativa de la placa de Cocos respecto al continente varía desde 

unos 5 cm/año cerca de Manzanillo, hasta 8 cm/año en Tehuantepec.  
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El sismo más grande del que se tenga registro en México, ocurrió el 3 de Junio de 1932 en las costas de 

Jalisco. Este terremoto tuvo una magnitud ML = 8.2 y una longitud de ruptura de 280 km. Otro sismo 

importante, tanto por su magnitud (ML = 8.1) como por los daños producidos, fue el sismo de 

Michoacán del 19 de Septiembre de 1985. A pesar de que su epicentro se encontraba a más de 200 km 

de la Ciudad de México, fue aquí donde se produjo el mayor daño. Estos sismos de subducción son 

sismos someros, concentrados entre los 5 y 35 km de profundidad.  

 

En la Figura 2.8 se presenta la localización de algunos de los sismos más importantes registrados en 

México producidos por las diferentes fuentes sísmicas mencionadas. En el caso de los sismos de 

subducción, se indica también la zona de ruptura que ocasionó el movimiento. Se observa que existen 

dos zonas donde no se tiene evidencia reciente de la ocurrencia de grandes sismos. Estas zonas se 

encuentran en la región de Costa Grande, en Guerrero y en Tehuantepec, en el Estado de Oaxaca. Las 

regiones donde existe una ausencia actual en la actividad sísmica, pero en las que se tienen registros de 

sismos importantes ocurridos en el pasado, se denominan brechas sísmicas. A estas zonas se asocia la 

máxima probabilidad de ocurrencia de un gran temblor en un lapso de tiempo relativamente breve. De 

las mencionadas destaca la de Guerrero, en cuya zona noroeste no se han producido grandes temblores 

en los últimos 100 años y cuya porción sureste no ha dado lugar a eventos de importancia después de 

los terremotos de 1957 y 1962 (Sing y Ordaz, 1990). 

 

 
Figura 2.8 Localización de los sismos más importantes en México (Kostoglodov y Pacheco, 1999) 
  

 

2.3. PROPIEDADES CÍCLICAS 
 

El comportamiento cíclico de las arcillas se puede caracterizar completamente con las cuatro 

propiedades siguientes: la variación del módulo de rigidez al corte con la deformación angular, el 

cambio en el amortiguamiento histerético con la deformación angular, la relación esfuerzo-
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deformación-presión de poro, y la falla dinámica. Al respecto, un considerable esfuerzo se ha hecho en 

la determinación de estas propiedades para los suelos arcillosos de la Ciudad de México, motivado 

principalmente por los catastróficos daños provocados por el sismo del 19 de Septiembre de 1985, y la 

necesidad de explicar el comportamiento observado. Exhaustivas investigaciones de campo y 

laboratorio fueron realizadas, y los resultados reportados por Romo y Jaime (1986);  Jaime (1987); 

Jaime y Romo (1988) entre otros. 

 

2.3.1. Módulo de Rigidez al Corte 
 

El módulo de rigidez al corte del suelo depende de la magnitud de la deformación angular cíclica 

inducida. Existe un rango de deformaciones en el que el módulo de rigidez es independiente de la 

deformación angular y el suelo presenta un comportamiento de tipo elástico lineal. El valor del módulo 

en dicho intervalo representa la rigidez que tiene el suelo antes de cualquier perturbación, para las 

condiciones de confinamiento que se encuentra in situ. Para los suelos de la Ciudad de México, este 

rango es particularmente grande y alcanza valores de deformación de entre 0.2 y 0.5%, dependiendo 

del índice de plasticidad y de la consistencia relativa del material (Romo, 1995). El valor de este 

módulo para pequeñas deformaciones puede determinarse en el laboratorio a partir de ensayes de 

columna resonante, y en campo mediante métodos sísmicos, que permitan la determinación de la 

velocidad de propagación de ondas de corte, la cual se relaciona con el módulo de rigidez mediante la 

siguiente expresión: 

 

ρ2
smax VG =  (2.1) 

 

donde Gmax, es el módulo de rigidez al corte para pequeñas deformaciones; Vs, es la velocidad de 

propagación de ondas de corte; y ρ, es la densidad del material. 

 

El módulo obtenido a partir de ensayes de columna resonante, y el evaluado en pruebas de campo 

pueden derivar en resultados diferentes, debido principalmente a efectos de envejecimiento y remoldeo 

inducidos por la extracción y manejo de las muestras de suelo. 

 

Los resultados de una serie de ensayes de columna resonante en muestras de suelo extraídas en 

diferentes sitios y profundidades de la Ciudad de México, se presentan en la Figura 2.9 (Romo, 1995). 

En ellos se hace evidente la dependencia del módulo de rigidez al corte máximo con el esfuerzo 

efectivo de confinamiento, con el índice de plasticidad y con la consistencia relativa del material. De 

un estudio de regresión por mínimos cuadrados, Romo y Ovando (1994) obtuvieron la siguiente 

expresión analítica para determinar el módulo de rigidez al corte máximo: 
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donde pa, es la presión atmosférica; Ip, es el índice de plasticidad; Ir, es la consistencia relativa; y σ’ c, es 

el esfuerzo efectivo de confinamiento.  

 

La Ecuación (2.2) es válida para valores de (Ip-Ir) positivos, donde Ip se expresa en decimal. En la 

Figura 2.9 también aparecen graficados los resultados obtenidos con la Ecuación (2.2), mostrando una 

excelente aproximación con los datos de laboratorio. 

 

 
Figura 2.9 Efecto de σ’ c y (I p-I r) en el módulo de rigidez al corte máximo (Romo, 1995) 

 
Otra alternativa en la determinación del módulo de rigidez al corte máximo se presenta a partir de los 

resultados de ensayes de cono eléctrico. En la Figura 2.10 se muestran los perfiles de velocidad de 

onda de corte obtenidos con las técnicas de sonda suspendida y down hole, y el perfil de resistencia de 

punta del cono eléctrico de un sitio en la zona lacustre de la Ciudad de México. En dicha figura se 

manifiesta la similitud que guardan ambos parámetros. Usando la teoría de expansión de cavidades, 

acoplada con un modelo hiperbólico de esfuerzo-deformación para las arcillas, Ovando y Romo (1991) 

desarrollaron expresiones analíticas que permiten la evaluación de la velocidad de ondas de corte a 

partir de los registros de resistencia de punta del cono eléctrico. Para los materiales arcillosos y limosos 

encontrados en la Ciudad de México proponen la siguiente ecuación: 

 

sk

c
s N

q
V

γ
η=  (2.3) 

 

donde η y Nk son parámetros que dependen del tipo de suelo; qc, es la resistencia de punta del cono 

eléctrico; y γs, es el peso volumétrico del suelo.  
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Valores típicos de los parámetros η y Nk  para los suelos de la Ciudad de México se presentan en la 

Tabla 2.1. En la Ecuación (2.3); Vs está expresada en m/s, qc en t/m², y γs en t/m³. Obtenido el valor de 

Vs, el módulo de rigidez al corte puede determinarse como se señaló en la Ecuación (2.1). 

 

 
Figura 2.10 Resistencia a la penetración y velocidad de ondas de corte como función de la 

profundidad en un sitio de la zona lacustre de la ciudad (Ovando y Romo, 1991). 
 

Tabla 2.1 Valores típicos de los parámetros Nk y η (Ovando y Romo, 1991) 

Tipo de suelo 
Valores de Nk 

Valores de η 
Máximo Medio Mínimo 

Arcillas del lago de Texcoco 14.0 9.5 6.7 23.33 

Arcillas del lago Xochimilco-Chalco 14.0 9.9 7.0 26.40 

Suelos areno-limosos de las capas duras 
en todo el valle 

16.0 11.1 8.0 40.00 

 

El efecto de la deformación angular cíclica y del esfuerzo efectivo de confinamiento sobre el módulo 

de rigidez al corte de las arcillas de la Ciudad de México, se muestran en la Figura 2.11. Al normalizar 

los valores de la Figura 2.11, respecto a los máximos se obtienen las curvas de la Figura 2.12. En 

dichas figuras se confirma lo expuesto sobre el intervalo en el que el módulo es independiente de la 

deformación angular inducida, y que una vez superado un determinado umbral de deformación, la 

magnitud del módulo decrece rápidamente al aumentar la deformación angular.  
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Figura 2.11 Efecto del esfuerzo de confinamiento en las curvas de degradación del módulo de 

rigidez al corte (Romo, 1995). 
 

 
Figura 2.12 Curvas de degradación del módulo de rigidez al corte normalizadas (Romo, 1995) 

 

Las curvas de degradación del módulo de rigidez de las arcillas de la Ciudad de México pueden 

modelarse utilizando un modelo hiperbólico de tipo Masing tal como lo describe Romo (1990) con la 

forma de las siguientes expresiones: 

 

( )( )γHGG max −= 1  (2.4) 
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rIA'A +=  (2.6) 

 

donde γ, es la deformación angular; y γr, A y B son parámetros del suelo que dependen del índice de 

plasticidad de los materiales. Valores típicos de dichos parámetros para las arcillas de la Ciudad de 

México se presentan en la Figura 2.13. 

  

 
Figura 2.13 Parámetros γr, A y B (Romo, 1995) 

 

Las arcillas también pueden presentar fatiga debido a las distorsiones cíclicas causadas por la carga 

sísmica a nivel microestructural. La importancia de este fenómeno depende de factores como el tipo de 

suelo, el esfuerzo efectivo de confinamiento, la magnitud del esfuerzo cortante cíclico y el número de 

veces que el esfuerzo cíclico es aplicado. La velocidad de la degradación se incrementa cuando se 

desarrolla presión de poro durante la carga cíclica. Para los suelos donde la generación de presión de 

poro por carga cíclica es despreciable, el fenómeno de la fatiga tiene poca importancia, a menos que la 

magnitud del esfuerzo cortante cíclico, más los esfuerzos estáticos, sean similares a la resistencia no 

drenada del suelo. Romo (1995) presenta algunos ejemplos de la variación del módulo de rigidez al 

corte como función del número de ciclos de carga (Figura 2.14). Puede observarse que la degradación 

es pequeña incluso para esfuerzos cortantes cercanos a la resistencia del suelo.  

 

 
Figura 2.14 Degradación del módulo por fatiga (Romo, 1995) 
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2.3.2. Amortiguamiento Histerético 
 

Cuando un suelo es sometido a la acción de cargas cíclicas, su respuesta esfuerzo-deformación se 

caracteriza por la aparición de ciclos de histéresis, que son la manifestación de la capacidad que tiene 

para disipar energía. Por otra parte, debido a la rigidez del suelo, éste almacena energía potencial en 

cada ciclo de carga. La relación entre la energía disipada y la energía almacenada se denomina 

amortiguamiento histerético (Figura 2.15). 

 

 
Figura 2.15 Definición del amortiguamiento histerético 

 

El amortiguamiento del suelo se determina usualmente en el laboratorio a partir de los resultados de 

ensayes como la columna resonante y la prueba triaxial cíclica, dependiendo del rango de 

deformaciones que se desee estudiar. La capacidad de los suelos para disipar energía depende 

primordialmente de la magnitud de la deformación inducida. Al incrementar ésta, el amortiguamiento 

aumenta, tal como se muestra en la Figura 2.16, donde se presentan resultados de ensayes ejecutados 

sobre muestras de arcilla de la Ciudad de México.  

 

 
Figura 2.16 Curvas de la relación de amortiguamiento crítico (Romo, 1995)  
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El comportamiento de la relación de amortiguamiento con la deformación angular puede modelarse 

asumiendo también un modelo hiperbólico con la forma de la siguiente expresión: 

 

( ) ( )[ ] minminmax H ξγξξξ +−=  (2.7) 

 

donde ξ, es la relación de amortiguamiento (Figura 2.15); ξmax, es el máximo valor de ξ que puede 

adquirir el suelo antes de alcanzar la falla bajo carga cíclica;  y ξmin, es el valor de ξ para pequeñas 

deformaciones. 

 

Para fines prácticos, el valor de ξmax y ξmin de las arcillas de la Ciudad de México es igual a 13 y 0.5% 

respectivamente (Romo, 1995), los cuales son significantemente menores que los reportados para otras 

arcillas de menor índice de plasticidad, indicando la dependencia de ξ con dicho parámetro.  

 

2.3.3. Respuesta Esfuerzo - Deformación 
 

Como se muestra en la Figura 2.17, un espécimen de suelo sujeto a carga cíclica se deforma de manera 

transitoria (deformación cíclica), y además, después de varias aplicaciones de carga acumula 

deformación (deformación permanente). Para un material dado, la primera depende de la magnitud del 

esfuerzo cíclico, y la segunda es función de éste y del número de veces de aplicación del esfuerzo.  

 

 
Figura 2.17 Componentes de deformación (Romo, 1995) 

 

La relación entre la deformación cíclica y la permanente para una muestra típica de arcilla de la Ciudad 

de México se muestra en la Figura 2.18. Se aprecia la existencia de un umbral de deformación cíclica a 

partir del cual las deformaciones permanentes se acumulan rápidamente. De la Figura 2.18 puede 

notarse que la deformación axial crítica es aproximadamente de 3%, es decir, una deformación angular 

de alrededor de 2.25%. Este valor de deformación es bastante más grande que el mencionado 

previamente, el cual divide el comportamiento lineal y no lineal de la arcilla bajo carga cíclica. Lo 
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anterior indica que a pesar de que el suelo pueda alcanzar un comportamiento no lineal durante la 

carga, las deformaciones plásticas permanentes serán despreciables hasta no presentar niveles de 

deformación angular del orden de 2.25%. Esto implica que en el caso de las arcillas de la Ciudad de 

México, las deformaciones permanentes se acumularán en forma importante sólo cuando el suelo se 

encuentre cerca de la falla bajo carga cíclica. Tal comportamiento se manifiesta en la Figura 2.19, 

donde se grafican los esfuerzos totales (cíclico más estático) normalizados respecto a la resistencia en 

compresión simple, contra las deformaciones axiales permanentes. Los resultados muestran que las 

deformaciones permanentes se acumulan solamente cuando los esfuerzos cortantes totales exceden la 

resistencia de la arcilla. 

   

 
Figura 2.18 Efecto de la deformación cíclica en la deformación permanente (Romo, 1995) 

 

 
Figura 2.19 Relación esfuerzo-deformación plástica (Romo, 1995) 
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Este fenómeno fue verificado incluso durante el sismo del 19 de Septiembre de 1985. De un minucioso 

análisis de las edificaciones dañadas, Mendoza y Auvinet (1988) demostraron que en la mayoría de los 

casos donde se presentaron asentamientos de importancia o el colapso, las edificaciones habían 

presentado un comportamiento insatisfactorio antes del evento sísmico, bajo carga estática.  

 

2.3.4. Generación de Presión de Poro 
 
Resultados obtenidos de ensayes triaxiales cíclicos muestran que la generación de presión de poro en 

muestras de arcilla de la Ciudad de México es muy pequeña incluso cerca de la falla (Romo, 1995). 

Estos resultados son razonables considerando el hecho de que las deformaciones plásticas no se 

desarrollan en forma importante hasta alcanzar grandes distorsiones angulares. Ya que las 

deformaciones plásticas son la causa principal de la generación de presión de poro, lo anterior explica 

por qué las arcillas de la Ciudad de México desarrollan una presión de poro despreciable bajo carga 

cíclica. 

 

 

2.4. RESPUESTA SÍSMICA 
 

Bajo condiciones ideales, el análisis de la respuesta sísmica de un determinado sitio debería considerar 

el mecanismo de ruptura en la fuente, la propagación de las ondas sísmicas a través de la corteza hasta 

el basamento del depósito de suelo, y determinar cómo es influenciado el movimiento en superficie por 

las características de dicho depósito. En la realidad, el mecanismo de ruptura es bastante complicado y 

la naturaleza de la transmisión de energía entre la fuente y el sitio es tan incierta, que esta metodología 

no es adecuada desde un punto de vista ingenieril. En la práctica, métodos empíricos basados en las 

características de sismos registrados, se utilizan para desarrollar relaciones predictivas. Éstas se 

emplean usualmente junto con análisis de riesgo sísmico a fin de predecir las características del 

movimiento en el basamento del depósito. Por lo tanto, el problema se reduce a determinar la respuesta 

del depósito de suelo, excitado por el movimiento en su basamento. A pesar de que las ondas sísmicas 

pueden viajar cientos de kilómetros en roca y usualmente menos de 100 m a través del suelo, éste 

último juega un importante rol en la determinación de las características del movimiento en superficie. 

 

2.4.1. Efectos de Sitio 
 

La importancia de los efectos de sitio en las características de los sismos fue dramáticamente 

evidenciada en la Ciudad de México durante el sismo de 1985. Grandes diferencias se registraron en la 

intensidad del movimiento y en los daños asociados en diferentes partes de la ciudad (Seed et al., 

1988). Lo anterior queda evidenciado en la Figura 2.20, en donde se presentan algunos registros de 

aceleraciones de la componente N90E del sismo de 1985, medidos en distintas estaciones 

acelerográficas dentro del Valle de México. La amplitud de las aceleraciones registradas en estaciones 

correspondientes a la Zona III, es decir, donde encontramos depósitos de arcilla muy blanda de gran 

espesor, es bastante mayor respecto a la estación CUIP ubicada en terreno firme (Zona I), 
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particularmente sobre los derrames basálticos del Pedregal de San Ángel, alcanzado factores de 

amplificación cercanos a 5 respecto a la aceleración máxima del terreno, y manifestando la capacidad 

de la arcilla de la Ciudad de México para amplificar las ondas sísmicas. Incluso entre las estaciones 

correspondientes a la Zona III, se observan variaciones muy importantes en la amplitud de las 

aceleraciones y la duración de los registros.  

 

 
Figura 2.20 Registros del sismo de 1985 respecto a la zonificación geotécnica actual 

 

Las historias de aceleraciones presentadas en la Figura 2.20 generan los espectros de respuesta 

graficados en la Figura 2.21. En dicha figura también queda en evidencia la gran variabilidad de la 

respuesta en superficie asociada a pequeñas variaciones en el espesor y características de los depósitos 

de suelo. Particularmente en el sitio SCT1, se registró una amplificación máxima en las ordenadas 

espectrales cercana a 13, respecto al movimiento en terreno firme (CUIP), para periodos en el rango de 

2.0 segundos. Este fenómeno de amplificación es resultado de las propiedades de la arcilla de la 

Ciudad de México, la cual exhibe una reducción insignificante del módulo de rigidez al corte, y 

relaciones de amortiguamiento extremadamente bajas, para valores de deformación muy grandes 

(Romo, 1995). 
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Figura 2.21 Espectros de respuesta del sismo de 1985 en diferentes sitios del Valle de México 
 

Además, los movimientos registrados en terreno firme, tal como los acelerogramas obtenidos en 

Ciudad Universitaria, pudieran no representar el basamento de los depósitos arcillosos, y presentar 

también una amplificación sísmica de importancia debido a condiciones locales. En la Figura 2.22 se 

muestra una gráfica de amplitudes del espectro de Fourier para una frecuencia de 0.5 Hz, contra la 

distancia epicentral, obtenidas con datos del temblor del 25 de Abril de 1989. Los círculos llenos 

corresponden a estaciones fuera del Valle de México mientras que los círculos abiertos representan 

datos de estaciones en terreno firme dentro del valle. La línea continua muestra el ajuste obtenido por 

regresión sin incluir las estaciones del valle, y las líneas discontinuas señalan el valor medio más y 

menos una desviación estándar. Es importante notar la discrepancia entre lo esperado y lo registrado 

para los sitios dentro del Valle de México, indicando que las ondas sísmicas están amplificadas aún en 

las zonas de terreno firme. Se han obtenido gráficas semejantes para otros sismos de subducción y para 

el intervalo de frecuencias de 0.3 a 5 Hz, y el único sitio dentro del valle donde parece coincidir 

adecuadamente con las tendencias es la estación ubicada en la presa Madín. 

 

Las discrepancias pueden explicarse por el contraste entre las propiedades de los depósitos de 

vulcanitas, las de paleolagos y las de la roca cretácica y las calizas que los subyacen. En efecto, 

mediante un análisis bidimensional muy simplificado que tiene en cuenta este contraste, Campillo et al. 

(1988) han explicado la mayor parte de las discrepancias.  
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Figura 2.22 Ordenadas del espectro de Fourier para sitios de terreno duro como función de la 

distancia epicentral para una frecuencia de 0.5 Hz (Singh y Ordaz, 1990). 
 

2.4.2. Modificación de la Respuesta Sísmica con el Tiempo 
 
A mediados del siglo XIX, debido a las demandas de agua potable por la creciente población de la 

Ciudad de México, comenzó la extracción de agua de los acuíferos que subyacen los depósitos 

arcillosos. En respuesta a la extracción de agua, las presiones piezométricas comenzaron a disminuir, 

provocando cambios en los estados de esfuerzos efectivos de la masa de suelo, e induciendo un proceso 

de consolidación. La manifestación de este fenómeno que continúa hoy en día es el hundimiento 

regional de la ciudad. La reconstrucción del hundimiento de la Ciudad de México con base en datos 

históricos, nivelaciones efectuadas para diseñar la red de agua potable y de alcantarillado, y las 

mediciones durante el lapso 1937-2000, revelan la magnitud y evolución del fenómeno desde 1900 

(Figura 2.23). 

 

 
Figura 2.23 Asentamiento regional de la referencia TICA de la Catedral (Santoyo et al., 2005) 
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Durante la consolidación de los depósitos arcillosos, ocurre la expulsión de agua contenida en los poros 

y, por consiguiente, la densificación de su estructura. Lo anterior ocasiona modificaciones en las 

propiedades del suelo. En la Figura 2.24 se aprecian las diferencias en las velocidades de propagación 

de ondas de corte medidas en los años 1986 y 2000, en el sitio SCT mediante la técnica de sonda 

suspendida. Puede observarse una disminución en el espesor de los estratos, así como un incremento en 

las velocidades de propagación, traducido en un incremento de la rigidez del suelo (Ecuación 2.1). Si 

tomamos en cuenta la Expresión 2.8 para calcular el periodo fundamental de vibración de un depósito 

de suelo, podemos notar de inmediato como el hundimiento regional ocasiona una reducción del 

mismo, tanto con la disminución de espesor de los estratos, como con el incremento en su rigidez.  
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Figura 2.24 Cambio en las velocidades de propagación de ondas de corte en el sitio SCT  

(modificado de Jaime et al., 1987; Franco, 2002). 
 

s
s V

H
T

4=  (2.8) 

 

donde Ts, es el periodo dominante de vibración del suelo; y H, es el espesor del depósito. 

 

La expresión (2.2) presentada previamente, nos permite determinar el módulo de rigidez al corte del 

suelo en función del esfuerzo efectivo de confinamiento. De esta forma, tenemos la capacidad de 

evaluar la rigidez del suelo en cualquier instante si conocemos el estado de esfuerzos efectivos, el cual 

desde luego, dependerá de la evolución en las presiones piezométricas. 
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El incremento en los esfuerzos efectivos puede estimarse con el uso de un modelo de consolidación 

unidimensional como el descrito por Yin y Graham (1996) en el cual, el suelo sometido al proceso de 

consolidación se considera un material elasto-viscoplástico. Determinado el incremento en los 

esfuerzos efectivos, es posible predecir el módulo de rigidez al corte máximo del suelo, y en conjunto 

con el modelo hiperbólico presentado en las Ecuaciones (2.4 - 2.6), puede determinarse la evolución de 

la rigidez respecto a la deformación angular y al tiempo. 

 

Utilizando esta metodología, Ovando et al. (2007) evaluaron la evolución en la respuesta sísmica de 

dos sitios característicos en la Ciudad de México (SCT y CAO). Los cambios en los esfuerzos efectivos 

fueron determinados a partir de la integración del modelo de consolidación mencionado (Yin y 

Graham, 1996) mediante un programa de diferencias finitas (Ossa y Ovando, 2004). Dichos cambios 

en el estado de esfuerzos efectivos se utilizaron para modificar las propiedades (Figura 2.25) y 

espesores de los estratos en diferentes tiempos. 
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Figura 2.25 Predicción del cambio en las propiedades dinámicas con el tiempo para las arcillas 

de los sitios SCT y CAO (modificado de Ovando et al., 2007). 
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Los espectros de respuesta obtenidos para el sismo del 19 de Septiembre de 1985 se muestran en la 

Figura 2.26. Es evidente la reducción del periodo fundamental de vibración del depósito en ambos 

sitios, asociado a la máxima respuesta espectral. La modificación de la respuesta sísmica no guarda una 

tendencia definida y el movimiento puede atenuarse o amplificarse para diferentes tiempos, 

dependiendo de cómo las nuevas propiedades y espesores del depósito de suelo propaguen las 

diferentes frecuencias del movimiento. 
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Figura 2.26 Evolución del espectro de respuesta en los sitios SCT y CAO para el sismo de 1985 

(modificado de Ovando et al., 2007). 
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CAPÍTULO 3 
 

INCLUSIONES RÍGIDAS  
 

 

 

3.1. INTRODUCCIÓN 
 

La técnica de inclusiones rígidas se utiliza principalmente en sitios donde existen depósitos de suelo 

blando de alta compresibilidad y baja resistencia. La finalidad principal del sistema es el reducir los 

asentamientos totales y diferenciales, sin incurrir en la necesidad de reforzar la super-estructura, o 

adoptar soluciones tradicionales más costosas (e.g. pilotes de fricción, pilotes de punta, pilas), o que 

requieran periodos de construcción muy largos (e.g. precarga).   

 

Un sistema de inclusiones rígidas típico está formado por dos elementos principales (Briançon et al., 

2004): un conjunto de inclusiones rígidas verticales, cuya función es transmitir las cargas a materiales 

más profundos y menos compresibles; y una plataforma de material granular que asegura la 

transferencia de parte de las cargas estructurales a las inclusiones (Figura 3.1).  

 

 
Figura 3.1 Elementos del sistema a base de inclusiones rígidas (Briançon et al., 2004) 

 

Debido a que las inclusiones son mucho más rígidas que el suelo circundante, actúan “atrayendo” una 

porción de las cargas aplicadas a la superficie del terreno. De esta forma, los esfuerzos tomados por la 

masa de suelo pueden ser reducidos a niveles aceptables en términos de asentamiento o capacidad de 

carga. La principal diferencia con los sistemas convencionales a base de pilotes o pilas, es que las 

inclusiones no están ligadas a la estructura. Para aumentar la eficiencia del sistema también es posible 

incluir capiteles en la cabeza de las inclusiones, aumentando así el área de contacto entre éstas y la 

plataforma de distribución; así como un geosintético para hacer más eficiente el mecanismo de 

transferencia de la carga. 
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3.2. RESEÑA HISTÓRICA 
 

A pesar del reciente auge de este sistema de cimentación, esta técnica no es para nada novedosa, y su 

uso en México se remonta a la Época Precolombina. En la Figura 3.2 se muestra un esquema de la 

cimentación del acueducto que transportaba el agua potable desde las Lomas de Chapultepec hacia 

Tenochtitlán, en la época de los Aztecas. Las inclusiones eran estacas cortas de madera, y la plataforma 

de distribución estaba constituida por una mezcla de tezontle y roca volcánica estabilizada con limo.  

  

 
Figura 3.2 Representación esquemática de la cimentación del acueducto Chapultepec-

Tenochtitlán (Auvinet y Rodríguez, 2006). 
 
Soluciones similares fueron empleadas por los españoles después de la Conquista. Una de las 

construcciones más representativas es la Catedral Metropolitana de la Ciudad de México, donde se 

utilizó una plataforma de transferencia constituida de un relleno de roca, y estacones de madera (Figura 

3.3). A pesar de que era evidente la intención de los arquitectos españoles de mitigar los asentamientos 

excesivos con el uso del sistema, la longitud de los estacones no fue suficiente, y la estructura ha 

sufrido de grandes asentamientos a lo largo del tiempo, generando la necesidad de numerosas 

intervenciones para su conservación (Santoyo y Ovando, 2006). 

 

 
Figura 3.3 Catedral Metropolitana de la Ciudad de México y su cimentación original (modificado 

de Auvinet y Rodríguez, 2006). 
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Otra sobresaliente estructura de la Ciudad de México cimentada sobre inclusiones rígidas es el Palacio 

de Minería, obra del Arquitecto Manuel Tolsa. En este caso, la trasferencia de cargas de la estructura 

de mampostería hacia las inclusiones se hace por medio de una viga de madera (Figura 3.4). 

 

    
Figura 3.4 Palacio de minería y su cimentación (Auvinet y Rodríguez, 2006) 

 

Respecto al uso contemporáneo de las inclusiones rígidas, diversos autores atribuyen el inicio en el 

desarrollo de este sistema a los países Escandinavos de la década de los setentas, donde era 

principalmente utilizado en la construcción de terraplenes para carreteras sobre suelos blandos 

(Briançon et al., 2004; Simon y Schlosser, 2006; Simon, 2012). Sin embargo, Rathmayer (1975) y 

Broms y Wong (1985), señalan el uso extensivo de terraplenes soportados por inclusiones en estos 

países desde principios de los años cuarentas. A mediados de los setentas, la Junta de Carreteras de 

Suecia ya proponía algunos lineamientos para su diseño (Swedish Road Board, 1974).  

 

La idea de utilizar elementos rígidos desligados de la estructura en aplicaciones distintas a los 

terraplenes, había sido propuesta en la Ciudad de México desde principios de los años sesentas. Correa 

(1961) sugirió el uso de elementos prefabricados no conectados a la estructura y desplantados en la 

primera capa dura, para reforzar los depósitos de suelo blando, y controlar la magnitud de los 

asentamientos totales y diferenciales. El sistema era utilizado en conjunto con un cajón de cimentación 

y se le dio el nombre de pilotes de fricción negativa (Figura 3.5). 

 

 
Figura 3.5 Pilotes de fricción negativa 
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Otras técnicas similares se desarrollaron en la Ciudad de México, aunque se alejan un poco de la 

definición rigurosa de las inclusiones rígidas (Briançon et al., 2004). Entre éstas destacan los pilotes de 

control (González, 1948) y los pilotes entrelazados (Girault, 1964). 

 

Los pilotes de control son similares a los pilotes de fricción negativa con la diferencia que éstos si se 

encuentran ligados a la estructura por medio de un mecanismo de control (Figura 3.6). La carga que 

recibe cada pilote es controlada mediante un colchón de madera, del cual se conocen sus propiedades 

esfuerzo-deformación. Cada pilote puede ser descargado y el mecanismo de control desacoplado, a fin 

de corregir los asentamientos diferenciales e inclinaciones de los edificios. 

 

       
Figura 3.6 Pilotes de control 

 

Los pilotes entrelazados son una combinación de las inclusiones rígidas con los sistemas de pilotes de 

fricción convencionales. El sistema se basa en el uso de dos tipos de pilotes (Figura 3.7). Los pilotes 

tipo “A”, están ligados estructuralmente a la losa de cimentación y funcionan como pilotes 

convencionales de fricción positiva. Los pilotes tipo “B”, se apoyan en un estrato duro y toman carga a 

través de los esfuerzos cortantes desarrollados a lo largo del fuste. 

 

 
Figura 3.7 Pilotes entrelazados  
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Desde sus primeras aplicaciones en terraplenes, el uso del sistema de inclusiones rígidas se ha 

extendido a diferentes tipos de construcciones tales como tanques de almacenamiento, plantas de 

tratamiento, losas superficiales para instalaciones comerciales e industriales, entre otras (Simon y 

Schlosser, 2006). 

 

Una de las aplicaciones más espectaculares lo constituye el puente Rion-Antirion (Pecker, 2004). Éste 

consta de cuatro pilares cimentados bajo el agua, a profundidades entre 40 y 65 m, en un sitio 

considerado una de las áreas de mayor riesgo sísmico en Europa. Su cimentación consiste en una 

zapata circular de 90 m de diámetro sobre el fondo marino, descansando en el terreno natural reforzado 

con las inclusiones rígidas (Figura 3.8). Las inclusiones, ubicadas debajo y fuera de la cimentación, son 

tubos de acero de 2.0 m de diámetro y de 25 a 30 m de longitud. En cada pilar se emplearon entre 110 

y 200 inclusiones separadas en forma equidistante a 7.0 m. La plataforma de distribución está 

constituida por un estrato de grava de 2.8 m de espesor que separa la punta de las inclusiones y la base 

de la zapata. 

 

 

   
Figura 3.8 Puente Rion-Antirion (Pecker, 2004) 

 

 

3.3. TIPOS DE INCLUSIONES RÍGIDAS 
 

Los elementos para el mejoramiento de suelo merecen el adjetivo de “rígidos” siempre y cuando el 

material que los constituye presente una fuerte cohesión permanente, así como una rigidez 

significativamente mayor que el suelo circundante. El concepto de inclusión rígida asume que la 

estabilidad de la columna se logra sin ningún confinamiento lateral del suelo, lo cual la distingue de 

técnicas como las columnas balastadas, en donde el confinamiento lateral del suelo es necesario para su 
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estabilidad. Sin embargo, la rigidez de una inclusión a otra puede variar en forma importante 

dependiendo del material constituyente. En forma general podemos clasificar a los diferentes tipos de 

inclusiones rígidas en dos grandes grupos: las inclusiones prefabricadas y las construidas in situ 

(Briançon et al., 2004). 

 

3.3.1. Inclusiones Prefabricadas 
 

Tal como lo indica su nombre, en este grupo están contenidas todas las inclusiones construidas antes de 

su instalación. Su principal ventaja radica en que existe certidumbre en las propiedades mecánicas y 

geométricas de los elementos, así como mucha facilidad para implementar controles de calidad. Su 

instalación generalmente consiste en el hincado por impacto o por vibración (con o sin perforación 

previa). Tienen el inconveniente que el desplazamiento lateral del suelo que ocurre durante su 

instalación, puede llegar a afectar a inclusiones adyacentes ya instaladas, o generar presiones de poro 

indeseables. Entre las inclusiones prefabricadas podemos distinguir a las siguientes: 

 

De madera. Es uno de los métodos más antiguos de mejoramiento de suelo, y continúa en uso en varios 

países. Su principal desventaja radica en su susceptibilidad al ataque biológico de hongos e insectos, 

principalmente en sitios con variaciones estacionales en el nivel freático. 

 

Metálicas. A menudo consisten en tubos cilíndricos o perfiles laminados, y su selección depende del 

ambiente corrosivo del sitio. Tienen una alta resistencia y en general presentan un desplazamiento 

lateral del suelo pequeño durante su instalación.  

 

De concreto. Básicamente son pilotes de concreto prefabricados con la única diferencia que no serán 

ligados a la estructura después de su instalación. Éstas pueden o no contener acero de refuerzo. 

También presentan una elevada resistencia, pero tienen la ventaja de poder utilizarse en ambientes 

corrosivos. Generalmente son de sección cuadrada o rectangular, debido a que la forma circular 

presenta complicaciones en la fabricación de los elementos. 

 

         
Figura 3.9 Inclusiones prefabricadas: a) de madera, b) metálicas y c) de concreto 

a) b) c) 
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3.3.2. Inclusiones Construidas in situ 
 

Estas inclusiones se construyen directamente en el depósito de suelo que van a reforzar. Dentro de este 

tipo podemos distinguir dos subgrupos: las inclusiones de concreto o mortero, y las constituidas por 

mezclas de suelo y algún aglutinante. 

 

3.3.2.1.De Concreto o Mortero 
 

Inclusiones perforadas. Consiste básicamente en la ejecución de una perforación, que posteriormente 

será rellenada con concreto o mortero para formar la inclusión. La perforación puede realizarse en 

seco, ademada o estabilizada con lodo bentonítico, según las características del suelo perforado. En 

caso de tratarse de inclusiones con refuerzo, éste se hace descender en la perforación antes del colado, 

el cual se realiza generalmente con tubo tremie. La técnica empleada es la misma que en el caso de las 

pilas coladas in situ, con la diferencia que el diámetro de las inclusiones es generalmente más pequeño 

(de 20 a 30 cm), y éstas no serán ligadas posteriormente a la estructura. 

 

Columnas de concreto vibrado (VCC). La construcción de estos elementos involucra el uso de una 

sonda vibratoria suspendida de una grúa. A medida que la sonda es descendida, ésta penetra el suelo 

blando hasta alcanzar la profundidad máxima de la inclusión (Figura 3.10). El concreto es bombeado a 

la punta de la sonda vibratoria, la cual es levantada y descendida varias veces a la profundidad de 

desplante a fin de formar una base expandida. La sonda vibratoria es levantada hacia la superficie al 

mismo tiempo que el concreto llena los vacíos creados por el vibrador durante su extracción. 

Usualmente el vibrador repenetra la parte superior de la columna a fin de construir una cabeza 

expandida sobre la cual puede construirse la plataforma de distribución.    

 

 
Figura 3.10 Columnas de concreto vibrado, VCC (Balfour Beatty, 2013) 
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Micropilotes. Las inclusiones inyectadas de pequeño diámetro reciben generalmente el nombre de 

micropilotes. Éstos suelen ser muy útiles en el caso de recimientaciones, donde existen condiciones de 

acceso restringido, y pueden aplicarse en cualquier tipo de suelo con una mínima perturbación de la 

estructura  recimentada. La característica principal de los micropilotes es su pequeño diámetro de 

perforación que permite su colocación en prácticamente cualquier condición con un equipo pequeño, 

en comparación con el utilizado para la colocación de pilotes tradicionales. Los pasos básicos para la 

construcción de un micropilote inyectado se presentan en forma esquemática en la Figura 3.11. Se 

utilizan comúnmente inyecciones compuestas de una lechada de agua y cemento con una relación de 

0.40 y 0.55. En ciertos países se agrega en ocasiones arena para disminuir el costo de la mezcla. 

 

 
Figura 3.11 Micropilotes inyectados (Rodríguez, 2001) 

 

Columnas de módulo controlado (CMC). Este sistema patentado se basa en el uso de un barreno 

especialmente diseñado, potenciado por un equipo con una gran capacidad de torque y empuje estático, 

el cual desplaza al suelo lateralmente. El barreno de desplazamiento es empujado en el suelo a la 

profundidad requerida resultando en un incremento de la densidad del suelo circundante (Figura 3.12). 

Durante el proceso de extracción del barreno, se construye una columna por inyección de una lechada 

de cemento bajo una presión límite controlada (menos de 5 bar), a través del barreno de 

desplazamiento, a fin de lograr un radio de rigidez predeterminado respecto al suelo circundante.   

 

Inclusiones de mortero envueltas en geotextil. Para la estabilización de minas y cavernas se han 

utilizado inclusiones de mortero inyectado envueltas en geotextiles. Los tramos correspondientes a 

zonas huecas o deformables dentro del medio adoptan un diámetro mayor que en zonas más rígidas, 

quedando una configuración como la mostrada en la Figura 3.13.  
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Figura 3.12 Columnas de módulo controlado, CMC (Menard, 2013) 

 

 
Figura 3.13 Inclusiones de mortero envueltas en geotextil (Koerner, 1985) 



CAPÍTULO 3 
 
 

 38 

3.3.2.2.Mezclas de Suelo y Aglutinante 
 

Diversas técnicas han sido desarrolladas para formar columnas a partir de la mezcla del suelo existente 

con algún aglutinante, formando así inclusiones que son considerablemente más rígidas que el suelo sin 

tratamiento. Entre las técnicas más utilizadas destacan las siguientes. 

 

“Jet grouting”. Consiste en inyecciones de mortero mediante chorros a alta presión dirigidos 

lateralmente a las paredes de un pozo. El chorro excava y mezcla simultáneamente el suelo (Figura 

3.14) . La técnica permite mejorar las características geotécnicas, teniendo como resultado una 

inclusión de suelo-mortero con una mayor resistencia que el suelo original. El radio final logrado de la 

inclusión se denomina radio de acción y depende de varios factores tales como la presión de trabajo, el 

tiempo de inyección, la resistencia al corte del suelo, el tamaño de los orificios de perforación, el peso 

específico del mortero de inyección, entre otros. 

  

 
Figura 3.14 “Jet grouting” (Rodríguez, 2001) 

 

“Cutter soil mixing”. Se basa en el uso de dos ruedas de corte montadas verticalmente que giran en 

direcciones opuestas (Figura 3.15). Las ruedas cortan el suelo circundante al mismo tiempo que lo 

mezclan con el mortero inyectado para formar paneles de suelo-cemento entre 0.50 y 1.20 m de ancho 

(Figura 3.15). 

 

Etapa de perforación Inicio de la etapa de 
retracción con inyección 

simultánea

Terminación de la etapa de 
retracción con inyección 

simultánea

Radio de 
acción

Inclusión de 
suelo-mortero
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Figura 3.15 “Cutter soil mixing” (Malcolm Drilling Co., 2013) 

 

“Deep soil mixing”. Este sistema utiliza herramientas mecánicas para cortar el suelo en el sitio y 

mezclarlo con un mortero bombeado a baja presión. Este método tiene la habilidad de crear largas 

columnas de suelo mezclado, típicamente entre 1.5 y 2.4 m de diámetro, a profundidades de hasta 25 m 

(Figura 3.16). Este sistema proporciona una económica alternativa en proyectos de mejoramiento 

masivo de suelos. 

 

 
Figura 3.16 “Deep soil mixing” (Malcolm Drilling Co., 2013) 

 
Columnas de cal-cemento mezcladas in situ. Esta técnica consiste en realizar una mezcla in situ del 

suelo blando con un material estabilizante formado de cal, cemento y aire a presión, creándose una 

columna cuyo diámetro puede variar de 0.5 a 1.2 m, y con profundidades desde 15 hasta 25 m (Figura 

3.17). Esta técnica se utiliza principalmente para la reducción de asentamientos y para el mejoramiento 

de la estabilidad en proyectos de infraestructura tales como caminos y carreteras sobre depósitos de 

suelo blando. También se ha utilizado en la cimentación de edificios pequeños y puentes, así como en 

la estabilización de excavaciones y laderas. Su principal aplicación es en arcillas blandas, pero también 

se ha llegado a emplear en arcillas orgánicas y limos arcillosos. 
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Figura 3.17 Columnas de cal-cemento mezcladas in situ (Rodríguez, 2001) 
 

 

3.4. PRINCIPIO DE FUNCIONAMIENTO DE LAS INCLUSIONES  RÍGIDAS 
 

El funcionamiento del sistema se basa en la transferencia de las cargas superficiales a las inclusiones 

rígidas, sin que éstas se encuentren conectadas a la superestructura. Es posible identificar dos 

mecanismos principales a través de los cuales las cargas son transferidas a las inclusiones. El primero 

se refiere a la transferencia de carga a la cabeza, debido a la interacción con la plataforma de 

distribución, resultado del fenómeno de arqueo. El segundo se refiere a la transferencia de carga debido 

a los esfuerzos cortantes generados a lo largo del fuste de la inclusión (fricción negativa). 

 

3.4.1. Arqueo 
 

El arqueo es uno de los fenómenos más universales en los suelos (Terzaghi, 1943). Éste ocurre cuando 

existe una zona dentro de la masa que se mueve o fluye respecto al resto. Este movimiento genera la 

movilización de la resistencia al corte a lo largo de la frontera entre las zonas en movimiento y 

estacionarias. Ya que la resistencia al corte tiende a mantener a la zona en movimiento en su posición 

original, causa la reducción de los esfuerzos de la misma, y los aumenta en las zonas adyacentes 

estacionarias. 

 

Las inclusiones tienen una rigidez axial cientos o miles de veces más grande que el suelo circundante. 

Por lo tanto, es lógico esperar que el desplazamiento vertical de las inclusiones sea mucho menor que 

el del suelo. Lo anterior deriva en que existan movimientos relativos del suelo en la plataforma de 

distribución, ya que las zonas que se encuentran en contacto con la cabeza de las inclusiones no podrán 

deformarse al mismo ritmo que las zonas entre inclusiones, las cuales se encuentran directamente sobre 

el suelo blando (Figura 3.18). Esta situación ocasiona el fenómeno de arqueo, el cual resulta en una 

disminución del esfuerzo vertical en las zonas entre inclusiones y un aumento en la cabeza. Debido a 

que generalmente la plataforma de distribución tiene una resistencia considerable, el mecanismo 

desarrollado tiene la capacidad de transmitir gran parte de las cargas a la cabeza de las inclusiones.   
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Figura 3.18 Fenómeno del arqueo en el sistema a base de inclusiones rígidas 

 
Este fenómeno de transferencia ha sido verificado en el laboratorio por medio de tomografías 

computarizadas de rayos X (CT scan) (Eskişara et al., 2012). En la Figura 3.19 se muestran los 

resultados de un modelo a escala con dos inclusiones y una plataforma de distribución constituida por 

diversos materiales. El fuerte gradiente en la densidad de los valores CT indica la presencia de los 

planos de corte, tal como se esquematizó en la Figura 3.18. El ángulo de inclinación de los planos de 

corte entre inclusiones depende de las características del material utilizado como plataforma de 

distribución. En general, menores ángulos de inclinación en los planos de corte están asociados a 

mayores ángulos de fricción interna del material. 

 

 
Figura 3.19 Tomografías computarizadas de rayos X de un modelo a escala de inclusiones rígidas 

con una plataforma de distribución constituida por a) arena Toyoura, b) Arena 
sílica no. 7, c) arena sílica no. 8, d) Arcilla (Eski şara et al., 2012). 
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Es importante notar como en el caso de la arcilla, los planos de falla son verticales y coinciden con los 

bordes de las inclusiones. Estos resultados concuerdan con los obtenidos por Rodríguez (2010) 

mediante simulaciones numéricas de elemento finito, en los que se considera que la plataforma de 

distribución está constituida por arcilla endurecida (Figura 3.20). 

 

 
Figura 3.20 Mecanismo de falla desarrollado en la plataforma de distribución constituida de 

arcilla endurecida (Rodríguez, 2010). 
 

Para evaluar la forma y magnitud del campo de esfuerzos generado en la plataforma de distribución es 

posible recurrir a simulaciones numéricas de medios continuos. En la Figura 3.21 se presentan los 

resultados de un análisis numérico de diferencias finitas, en donde puede observarse la dirección y 

magnitud de los esfuerzos principales en el medio.  

 

 
Figura 3.21 Esfuerzos principales en la plataforma de distribución (modificado de ASIRI, 2012) 
 
Puede notarse como los esfuerzos generados por la carga en la superficie del modelo se concentran en 

la cabeza de las inclusiones, aunque es importante mencionar que los análisis de medios continuos no 

son capaces de reproducir adecuadamente el fenómeno del arqueo, y la transferencia de carga ocurre 

debido a la diferencia de rigideces entre la inclusión y el suelo circundante. 



INCLUSIONES RÍGIDAS 
 

 43 

También es posible evaluar los esfuerzos generados en la plataforma de distribución a partir de 

planteamientos analíticos. Mendoza (2006), presenta las expresiones para el cálculo de la distribución 

de esfuerzos verticales con la profundidad, al centro de la distancia horizontal entre dos inclusiones; las 

cuales son obtenidas a partir de la teoría de arqueo de Terzaghi (1943). 

 

3.4.2. Fricción Negativa 
 

La porción de las cargas que no es transferida a las inclusiones por medio del fenómeno de arqueo, es 

transmitida a la masa de suelo blando que subyace la plataforma de distribución. Esto ocasiona un 

incremento en el estado de esfuerzos y, por lo tanto, la deformación de la masa de suelo. Dicha 

deformación genera un movimiento relativo entre el suelo y la inclusión. Este desplazamiento moviliza 

parte de la resistencia al esfuerzo cortante en la interfaz, ocasionando una transferencia de carga a las 

inclusiones a lo largo de su fuste. Además, fenómenos como el hundimiento regional, ocasionan 

incrementos adicionales en el estado de esfuerzos efectivos de la masa de suelo, acrecentando los 

movimientos relativos en la interfaz, hasta alcanzar movilizar gran parte de la resistencia al esfuerzo 

cortante. Este fenómeno es conocido como fricción negativa, y ocurre también en sistemas 

convencionales a base de pilotes o pilas, dependiendo de sus condiciones de apoyo y de trabajo. 

Generalmente las inclusiones utilizadas en el Valle de México no se construyen hasta el estrato 

resistente, debido a que el hundimiento regional ocasionaría su penetración en la plataforma de 

distribución. Por lo tanto, también es posible el desarrollo de fricción positiva en la parte inferior de las 

inclusiones, esto quiere decir que en esa zona la transferencia de carga ocurre desde la inclusión, hacia 

el suelo.  

 

Debido a que este fenómeno no es exclusivo de las inclusiones rígidas, y puede llegar a ocurrir en 

prácticamente cualquier sistema de cimentación profunda, existen numerosas teorías para evaluar su 

magnitud. Modelos analíticos desarrollados para el análisis de fricción en pilotes (Zeevaert, 1972; 

Reséndiz y Auvinet, 1973) pueden ser fácilmente adaptados para modelar el comportamiento de las 

inclusiones. Este fenómeno también puede estudiarse con la ayuda de modelos numéricos. En México, 

destaca el trabajo presentado por Rodríguez (2010), en donde se utilizan modelos tridimensionales y 

axisimétricos de elemento finito para estudiar el fenómeno de interacción pilote-suelo.  

 
 
3.5. USO DE INCLUSIONES RÍGIDAS EN EL VALLE DE MÉXI CO 
 

En los últimos años el sistema de cimentación a base de inclusiones rígidas ha ganado una gran 

aceptación en el control de asentamientos totales y diferenciales en estructuras ligeras o medianas. 

Entre los principales motivos destacan (Auvinet y Rodríguez, 2006): 

 

1. Ventajas económicas que el sistema presenta contra los sistemas tradicionales a base de pilotes 

y pilas reforzadas con conexiones estructurales, 
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2. Desarrollo de nuevos métodos de construcción, especialmente para el caso de inclusiones 

coladas in situ sin refuerzo, 

3. Experiencia adquirida en diferentes proyectos, y 

4. Precisión razonable en los modelos analíticos y numéricos para el análisis y diseño de las 

inclusiones. 

 

Entre las aplicaciones sobresalientes del sistema, podemos mencionar su uso para un conjunto 

residencial construido en un predio de seis hectáreas localizado en la Ciudad de México (Rodríguez y 

Auvinet, 2006). El proyecto lo conforma un grupo de 66 edificios de cinco niveles y en donde se 

encuentra una estratigrafía característica de la zona de lago. Durante el diseño de la cimentación de los 

edificios se determinó que el uso de una losa de cimentación superficial cumplía con los estados límite 

de falla en condiciones estáticas y dinámicas, pero los asentamientos estaban muy por encima de los 

límites permisibles. Por lo tanto, se ideó utilizar el sistema de inclusiones rígidas con la configuración 

mostrada en la Figura 3.22, con lo cual se pretendió mantener al mínimo los asentamientos 

diferenciales en las edificaciones. 

 

 
Figura 3.22 Sistema de inclusiones adoptado (Rodríguez y Auvinet, 2006) 

 

Durante más de un año después de la construcción, los asentamientos diferenciales fueron 

monitoreados en bancos de nivel superficiales en ocho puntos alrededor del perímetro de tres edificios 

diferentes. Dichas mediciones se muestran en la Figura 3.23. El máximo asentamiento diferencial está 

cerca de los 2 cm, y el promedio cerca de 0.5 cm, con lo cual quedó en evidencia el buen desempeño 

del sistema. 

 

Otra destacada aplicación de las inclusiones rígidas se presenta en los trabajos de conservación de la 

Catedral Metropolitana de la ciudad (Santoyo y Ovando, 2006). Las deformaciones acumuladas en el 

curso de los 419 años desde el inicio de la construcción, hasta finales de 1989, generaron 

asentamientos diferenciales hasta de 2.42 m. Dos proyectos fallidos fueron ejecutados con la intención 

de corregir las deformaciones diferenciales: uno en los años cuarenta, basado en la construcción de una 

losa de concreto de 50 cm de espesor, rigidizada con vigas en ambas direcciones; y un segundo 
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proyecto en 1975, basado en el uso de pilotes de control. El proyecto de corrección exitoso tuvo lugar 

entre Septiembre de 1993 y Junio de 1998, el cual consistió en la subexcavación del subsuelo bajo la 

Catedral. Una descripción detallada de la técnica de subexcavación empleada puede consultarse en 

Tamez et al. (1995, 1997) y Ovando y Santoyo (2001). La máxima corrección inducida fue de 92 cm, 

pero para el año de 1999 ésta se había reducido a 88 cm debido a la reactivación de los fenómenos de 

hundimiento regional. A fin de preservar la corrección inducida y evitar intervenciones periódicas de 

esta naturaleza, se convino rigidizar el suelo selectivamente mediante el uso de inclusiones rígidas. A 

diferencia de los sistemas convencionales de inclusiones, en este caso fueron utilizadas en conjunto con 

láminas de mortero construidas induciendo el fenómeno de fracturamiento hidráulico en la arcilla 

(Figura 3.24) 

 

 
Figura 3.23 Asentamientos diferenciales registrados (Rodríguez y Auvinet, 2006) 

 

 
Figura 3.24 Inclusiones rígidas empleadas en la Catedral (Santoyo y Ovando, 2006) 
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Las inclusiones están compuestas de un núcleo central de concreto de 26 cm de diámetro colado en el 

sitio mediante una perforación previa. Posteriormente se realizaron inyecciones de mortero a través de 

tubos de PVC colocados a los costados del núcleo central, a presiones mayores que las que producen el 

fracturamiento hidráulico de la arcilla, formando así las láminas de mortero mencionadas, expandidas 

entre 2.0 y 3.0 m lateralmente a partir del núcleo (Figura 3.24). En la Figura 3.25 se muestran los 

contornos de velocidad de hundimiento antes y después de la construcción de las inclusiones. Puede 

observarse una drástica reducción en la velocidad de hundimiento, evidenciando el excelente 

desempeño del sistema. 

 

 
Figura 3.25 Velocidades de deformación antes y después de la construcción de las inclusiones 

rígidas (Santoyo y Ovando, 2006). 
 
Otros ejemplos de aplicaciones de las inclusiones rígidas en el Valle de México pueden consultarse en 

Menache y Jaramillo (2006), Ibarra et al. (2006), Trelles et al. (2008), Holguín et al. (2010), Gutiérrez 

(2012).  
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CAPÍTULO 4 
 

MODELADO NUMÉRICO DE INTERACCIÓN DINÁMICA SUELO-EST RUCTURA  
 

 

 

4.1. INTRODUCCIÓN 
 

A través de los años, el modelado numérico del comportamiento de sistemas dinámicos ha ganado 

relevancia, principalmente debido al ahorro en los costos que representa el utilizar modelos numéricos 

en lugar de costosos y numerosos prototipos en las etapas iniciales de un proyecto. Lo anterior cobra 

particular relevancia en el caso de zonas de alto riesgo sísmico, tal como la Ciudad de México, donde 

el comportamiento dinámico de las estructuras y sistemas de cimentación debe ser minuciosamente 

evaluado, y en donde las precarias propiedades mecánicas de los suelos motivan una constante 

innovación en los sistemas de cimentación. 

 

En el presente capítulo se describen los aspectos más relevantes del modelado numérico de sistemas 

dinámicos, haciendo especial referencia al uso del programa tridimensional explícito de diferencias 

finitas FLAC3D, utilizado en los análisis numéricos de la presente investigación.   

 

 

4.2. INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA 
 

La dinámica estructural trata con los métodos para determinar los esfuerzos y desplazamientos de una 

estructura sujeta a cargas dinámicas. Las dimensiones de la estructura son finitas, por lo que es bastante 

sencillo determinar un modelo dinámico con un número finito de grados de libertad. Se formulan las 

correspondientes ecuaciones dinámicas de movimiento de la estructura discreta, y existen métodos 

disponibles bastante desarrollados para resolverlas. Sin embargo, generalmente la estructura 

interactuará con el suelo circundante, el cual representa un dominio semi-infinito. Para carga estática, 

puede introducirse una frontera ficticia a una suficiente distancia de la estructura, donde se espera que 

ésta no presente influencia desde un punto de vista práctico. Esto deriva en un dominio finito para el 

suelo el cual puede modelarse en forma similar que para una estructura. El sistema discreto, constituido 

por la estructura y el suelo, puede analizarse directamente. Sin embargo, en el caso de cargas 

dinámicas, este procedimiento no puede ser utilizado en forma directa. Las fronteras ficticias 

reflejarían las ondas originadas por la vibración de la estructura de vuelta a la región de suelo 

discretizada, en lugar de permitir que pasen a través de éstas y se propaguen hacia el infinito. La 

necesidad de representar apropiadamente un medio semi-infinito distingue a la dinámica de suelos de 

la dinámica estructural. 

 

En general, es posible dividir las dos principales causas en la interacción suelo-estructura: la 

inhabilidad de la cimentación para igualar las deformaciones en campo libre (interacción cinemática), y 
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el efecto de la respuesta dinámica del sistema estructura-cimentación en el movimiento del suelo de 

soporte (interacción inercial). 

 

En campo libre, un sismo causa el desplazamiento del suelo tanto en la dirección horizontal como en la 

vertical. Si una cimentación en la superficie o embebida en el depósito de suelo, tiene una rigidez tal 

que es incapaz de seguir los patrones de deformación del campo libre (Figura 4.1), su movimiento será 

influenciado por el efecto de interacción cinemática, incluso si el cimiento careciera de masa. La 

interacción cinemática ocurrirá cada vez que la rigidez del cimiento impida el desarrollo de los 

movimientos en campo libre, y puede incluso inducir diferentes modos de vibración en la estructura. 

 

 
Figura 4.1 Interacción cinemática suelo-estructura (Kramer, 1996) 

 

Sin embargo, la estructura y su cimiento tienen masa, provocando que ésta responda dinámicamente. 

Las cargas inerciales generadas producen momentos de volteo y fuerzas cortantes transversales, 

causando la deformación del suelo bajo la estructura y, por lo tanto, modificando el movimiento en su 

base. Este efecto se conoce como interacción inercial. 

 

4.2.1 Métodos de Subestructura 
 

En el caso de sistemas lineales, donde es aplicable el principio de superposición, es posible analizar los 

efectos de interacción dinámica en forma separada. Estos métodos, donde los efectos cinemáticos e 

inerciales son evaluados en diferentes etapas del análisis se conocen como métodos de subestructura.  

 

Tomando como ejemplo la estructura mostrada en la Figura 4.2, el método procede de la forma 

siguiente. Primero se determina la respuesta en campo libre. La parte de interacción se realiza en dos 

pasos. En el primero, el dominio de suelo semi-infinito se analiza como un subsistema dinámico, en 

donde se determinan las relaciones fuerza-desplazamiento de los grados de libertad de aquellos nodos 

que estarán en contacto con la estructura. Estos coeficientes de rigidez dinámica del suelo pueden 

interpretarse físicamente como un sistema resorte-amortiguador. En esta etapa se considera que la 

estructura y la cimentación carecen de masa pero tienen rigidez, es decir, corresponde a la evaluación 

de los efectos cinemáticos. En el segundo paso, la estructura soportada por este sistema de resortes se 

analiza para la excitación generada en el análisis de los movimientos de campo libre. En esta etapa sí se 

considera la masa de la estructura y la cimentación, la cual genera fuerzas de inercia a las que los 
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coeficientes de rigidez dinámica tendrán que reaccionar (interacción inercial). El método de 

subestructura permite descomponer el complicado sistema de interacción en partes más manejables que 

pueden ser fácilmente analizadas.   

 

 
Figura 4.2 Interacción suelo-estructura con el método de subestructura (Wolf, 1985) 

 

Existen diferentes técnicas en el análisis de los efectos de interacción cinemática, en donde el suelo 

debe ser representado como un medio semi-infinito. Estas técnicas se clasifican en forma general como 

procedimientos globales y locales. Los primeros proporcionan una solución rigurosa mientras que los 

segundos proporcionan una aproximada. 

 

Entre los procedimientos globales destacan: 

 

• Método de elementos de frontera (Brebbia et al., 1984; Hall y Oliveto, 2003) 

• Método del estrato delgado (Lysmer, 1970; Kausel, 1992) 

• Condiciones de frontera no reflejantes exactas (Keller y Givoli, 1989; Tsynkov, 1998) 

• Método de elemento finito con elementos de frontera escalados (Song y Wolf, 1997) 

 

Entre los locales:  

 

• Elementos infinitos (Bettess y Zienkiewicz, 1977; Astley, 2000) 

• Estratos absorbentes (Israeli y Orszag, 1981; Berenger, 1994; Basu y Chopra, 2003) 
 

4.2.2 Método Directo 
 
En el método directo, el sistema completo suelo-cimentación-estructura es modelado y analizado en un 

solo paso. El suelo es discretizado en una región finita limitada por fronteras artificiales (Figura 4.3), 

formuladas con un número finito de grados de libertad, y que deben simular la extensión infinita del 
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suelo. Estas fronteras, que permiten la disipación de energía desde el interior hacia el exterior de la 

zona de suelo discretizada, suelen llamarse fronteras no reflejantes, absorbentes o silenciosas.  

 

 
Figura 4.3 Esquema del método directo de interacción suelo-estructura 

 
Las diferentes formulaciones de las condiciones de frontera pueden clasificarse en tres grupos: 

fronteras elementales, locales y consistentes (Wolf, 1985). 

 

Fronteras Elementales. En estas fronteras la malla del suelo es abruptamente truncada en la frontera 

artificial, donde se prescriben nulos desplazamientos o tracciones. Actúan como perfectos reflectores 

de las ondas incidentes, no transmitiendo o absorbiendo energía. La energía atrapada en el sistema 

dinámico puede conducir a resultados desastrosos. Para mejorar esta situación, el amortiguamiento 

material del sistema puede ser artificialmente incrementado para asegurar que la amplitud de las ondas 

reflejadas sea reducida en forma significativa antes de alcanzar la interfaz suelo-estructura, aunque el 

uso de un amortiguamiento irrealista demasiado alto puede influenciar significantemente la rigidez del 

suelo y, por lo tanto, resultar en una respuesta incorrecta. 

 

Fronteras locales. Generalmente se formulan en el dominio del tiempo. En cada nodo y para cada 

grado de libertad, las fronteras locales consisten en un amortiguador viscoso. Para algunos ángulos de 

incidencia, estas fronteras son capaces de absorber perfectamente toda la energía de la onda incidente, 

aunque para ciertos ángulos la absorción es parcial y permiten la reflexión de una cierta cantidad de 

energía. 

 

Fronteras consistentes. Éstas son capaces de absorber perfectamente las ondas de cuerpo para 

cualquier ángulo de incidencia. Todas las ondas incidentes son por lo tanto transmitidas sin que ocurra 

ninguna reflexión. Las relaciones fuerza-desplazamiento de una frontera consistente son dependientes 

de la frecuencia y puede visualizarse como un sistema resorte-amortiguador. 
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Algunos software comerciales basados en métodos numéricos como el elemento finito y las diferencias 

finitas, se agrupan bajo esta categoría de métodos directos, ya que permiten el análisis dinámico 

simultáneo del dominio de suelo discretizado, y de la estructura considerada. Este es el caso del 

programa de diferencias finitas FLAC3D, utilizado en la presente investigación.  

 

 

4.3. MÉTODO DE DIFERENCIAS FINITAS - FLAC 3D 
 

El método de diferencias finitas es quizás la técnica numérica más antigua utilizada en la solución de 

un conjunto de ecuaciones diferenciales, dados valores iniciales y/o valores en la frontera. La mecánica 

del medio se deriva a partir de principios generales (definición de deformación, leyes del movimiento), 

y el uso de ecuaciones constitutivas que definen al material idealizado. Las expresiones matemáticas 

resultantes son un conjunto de ecuaciones diferenciales parciales que relacionan las variables 

mecánicas y cinemáticas, las cuales deberán resolverse para geometrías específicas, dadas condiciones 

iniciales y valores en las fronteras.   

 

A pesar de que el algoritmo implementado en FLAC3D está inicialmente orientado a la solución de 

problemas estáticos, la ecuación dinámica del movimiento se incluye en su formulación. De esta 

manera se asegura la estabilidad del esquema numérico en los casos donde exista inestabilidad en el 

sistema físico modelado. Un resumen de la implementación numérica del programa puede consultarse 

en el Anexo 1 del presente documento. 

 

 

4.4. PRINCIPALES ASPECTOS EN EL MODELADO NUMÉRICO D E SISTEMAS 
DINÁMICOS 

 

Los análisis numéricos de interacción dinámica suelo-estructura difieren en gran medida de los análisis 

estáticos, y requieren la correcta consideración de diferentes aspectos que permitan representar 

adecuadamente el sistema dinámico analizado. Entre estos aspectos destacan las condiciones de 

frontera, la selección y aplicación de las acciones dinámicas, y el amortiguamiento material de los 

elementos de suelo. 

 

4.4.1. Condiciones de Frontera Dinámicas 
 

Tal como se describió previamente, el programa FLAC3D está contenido en los métodos directos de 

interacción dinámica suelo-estructura. A fin de representar la naturaleza infinita del suelo, y permitir 

que las ondas de cuerpo irradiadas por la estructura y reflejadas en la superficie puedan propagarse al 

infinito, es necesario utilizar fronteras artificiales capaces de representar esta condición.  

 

La opción de prescribir una velocidad nula en los nodos de las fronteras del modelo numérico 

(desplazamientos restringidos), está disponible en FLAC3D tanto para análisis estáticos, como para 
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análisis dinámicos; aunque su uso en el caso dinámico acarrea el problema de la reflexión de las ondas 

incidentes en las fronteras, provocando una acumulación de energía irreal dentro de la zona de suelo 

discretizada. A fin de representar la naturaleza semi-infinita del suelo adecuadamente, existen dos tipos 

de fronteras artificiales implementadas en FLAC3D: las fronteras absorbentes y las fronteras de campo 

libre. 

 

4.4.1.1. Fronteras Absorbentes 
 

Pertenecen al grupo de fronteras locales y su formulación se desarrolló por Lysmer y Kuhlemeyer 

(1969). Se basan en el uso de amortiguadores independientes en las direcciones normal y tangencial de 

los nodos ubicados en la frontera del modelo. El método es completamente efectivo absorbiendo ondas 

de cuerpo que se aproximan a la frontera con ángulos de incidencia mayores que 30°. Para ángulos de 

incidencia menores, o en el caso de ondas de superficie, existe una absorción parcial de energía. Sin 

embargo, estas fronteras tienen la ventaja de operar en el dominio del tiempo. Los amortiguadores 

proporcionan tracciones viscosas normales y tangenciales dadas por las siguientes expresiones: 

 

npn vVρτ −=  (4.1) 

 

sss vVρτ −=  (4.2) 

 

donde tn y ts, son las tracciones viscosas en las direcciones normal y tangencial; Vp, es la velocidad de 

propagación de las ondas de compresión; vn y vs, son las velocidades de partícula en direcciones normal 

y tangencial.  

 

Estos términos viscosos son calculados y aplicados en cada intervalo de tiempo de la solución explícita 

a los nodos donde se especifica esta condición de frontera.  

 

En los casos donde la carga dinámica se aplica como una condición de frontera en la base o superficie 

del modelo numérico, tal como es común en el caso de simulaciones sísmicas, las fronteras absorbentes 

no deben utilizarse en las caras laterales del modelo. Las ondas planas propagándose hacia arriba o 

hacia abajo sufrirían distorsiones en la frontera. Por el contrario, estas fronteras son particularmente 

eficientes para utilizarse en la base del modelo, ya que permiten la aplicación directa de la acción 

dinámica, pero el movimiento en la base no estará completamente definido por ésta, sino que será igual 

a la superposición del movimiento inducido por la acción aplicada y el inducido por las ondas 

incidentes que serán absorbidas en la frontera.  

 

4.4.1.2. Fronteras de Campo Libre 
 

Proporcionan un procedimiento alternativo para forzar los movimientos de campo libre en las fronteras 

laterales del modelo numérico, de tal modo que éstas conserven sus propiedades no reflejantes. Esta 
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técnica involucra el cálculo de los movimientos de campo libre en una malla independiente, en paralelo 

con el análisis de la malla principal. Las fronteras laterales de la malla principal se acoplan con la malla 

en campo libre mediante amortiguadores viscosos a fin de simular una frontera absorbente (Figura 4.4), 

y las fuerzas fuera de balance de la malla en campo libre respecto a la malla principal son aplicadas a 

las fronteras de ésta última. De esta forma, las ondas planas propagándose hacia arriba o hacia abajo no 

sufren distorsión en las fronteras ya que la malla en campo libre proporciona una condición idéntica 

que en el caso de un modelo infinito. De no existir ninguna estructura modelada en la malla principal, 

los amortiguadores laterales no trabajarán, ya que la malla en campo libre ejecuta el mismo 

movimiento que la malla principal. Sin embargo, si el movimiento de la malla principal difiere de la 

malla en campo libre, entonces los amortiguadores actuarán para absorber energía en forma similar que 

la descrita para las fronteras absorbentes.  

 

 
Figura 4.4 Condiciones de frontera adecuadas para análisis dinámicos de interacción suelo-

estructura (Itasca, 2003). 
 

4.4.2. Acciones Dinámicas 
 

Tal como muchos otros programas comerciales disponibles para el análisis de sistemas dinámicos, 

FLAC3D está formulado en el dominio del tiempo, por lo que las acciones dinámicas deben 

especificarse como historias de tiempo. Dichas acciones pueden aplicarse al modelo como:  

 

1. Historias de aceleraciones, 

2. Historias de velocidades, 

3. Historias de esfuerzos, o 

4. Historias de fuerzas. 

 

Por lo tanto, en el caso de análisis sísmicos, es posible utilizar un registro acelerográfico de un sismo 

particular como la acción dinámica del modelo numérico. El problema radica en que un determinado 

registro no es suficiente para caracterizar el ambiente sísmico de un sitio. Las diferentes técnicas y 
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enfoques involucrados en la generación de los movimientos de diseño quedan fuera del alcance de la 

presente investigación. Una síntesis de los aspectos implicados en la generación de los movimientos de 

diseño puede consultarse en Kramer (1996). 

 

4.4.2.1. Duración  
 

El registro acelerográfico de un sismo comprende un intervalo de tiempo en que las aceleraciones 

alcanzan valores superiores a los producidos por el ruido ambiental. Para fines ingenieriles, solamente 

la parte más intensa del movimiento es de interés, ya que en muchas ocasiones la mayor parte de la 

energía de un sismo está contenida en un intervalo mucho menor que la duración del registro completo. 

Esto cobra gran importancia en el modelado numérico de sistemas dinámicos, donde los tiempos de 

cálculo están directamente relacionados con la duración de las historias de tiempo empleadas.   

 

Diferentes enfoques se han utilizado para evaluar la duración de interés de un registro. Uno de ellos es 

la duración entre corchetes (Bolt, 1969), definida como el intervalo de tiempo entre la primera y la 

última excedencia de un determinado umbral de aceleración, usualmente igual a 0.05g (Figura 4.5). 

 

 
Figura 4.5 Definición de la duración entre corchetes (Kramer, 1996) 

 

Otra definición de la duración está basada en el intervalo de tiempo limitado por los puntos en los que 

ocurre el 5 y el 95% de la energía total de un registro. La intensidad de Arias (Arias, 1970) se utiliza 

generalmente como una medida de la energía registrada y se expresa mediante la siguiente ecuación: 

 

 ( )∫
∞

=
0

2

2
dtta

g
I a

π
 (4.3) 

 

donde Ia, es la intensidad de Arias; y a(t), es la aceleración función del tiempo. 

 

Algunos otros criterios para definir la duración de interés de los registros acelerográficos pueden 

consultarse en Boore (1983), McCann y Shah (1979), Vanmarcke y Lai (1977), Pérez (1974), Trifunac 

y Westermo (1977). 
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4.4.2.2.Deconvolución del Movimiento de Diseño 
 

Los movimientos de diseño para análisis sísmicos son proporcionados usualmente como movimientos 

en los afloramientos de roca, o en la superficie de los depósitos de suelo (Figura 4.6). Sin embargo, a 

fin de estudiar las modificaciones en la respuesta sísmica debido a la presencia de alguna estructura, el 

movimiento debe aplicarse en la base del modelo numérico y no en su superficie.   

 

 
Figura 4.6 Movimiento de entrada para los modelos numéricos (modificado de Mejia y Dawson, 

2006). 
 

El movimiento de diseño puede llevarse a la base del modelo numérico mediante un análisis de 

deconvolución. Entre las herramientas disponibles para este tipo de análisis destaca el código SHAKE 

(Schnabel et al., 1972) el cual se utilizó para definir los movimientos de entrada en los análisis de la 

presente investigación. Éste permite el análisis de propagación de ondas de corte a través de un perfil 

de suelo visco-elástico, de estratificación horizontal. Dentro de cada estrato, la solución de la ecuación 

de onda se expresa como la suma del tren de ondas propagándose hacia arriba y hacia abajo (Figura 

4.7). 

 

 
Figura 4.7 Sistema estratificado analizado por el programa SHAKE 
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La relación entre las ondas de un estrato y de estratos adyacentes puede resolverse forzando la 

continuidad de esfuerzos y desplazamientos en la interface. Esta relación entre las ondas reflejadas y 

transmitidas entre dos materiales elásticos (Kolsky, 1963), se expresa en términos de fórmulas de 

recurrencia. De esta forma, el movimiento propagándose hacia arriba o hacia abajo puede calcularse a 

partir del movimiento de un estrato vecino.  

 

Para satisfacer la condición de cero esfuerzos en la superficie, los trenes de ondas propagándose hacia 

arriba y hacia abajo deben ser iguales en dicho punto. Comenzando desde la superficie, el uso de las 

fórmulas de recurrencia permite determinar funciones de transferencia entre los movimientos de 

cualquier par de estratos adyacentes del sistema. 

  

Los movimientos de entrada y de salida en SHAKE no están en términos de los trenes de ondas 

propagándose hacia arriba o hacia abajo, si no que están en términos de: a) el movimiento en la 

frontera entre dos estratos referido como “within”, o b) como el movimiento en la superficie libre 

referido como “outcrop”. El movimiento “within” es la superposición del tren de ondas propagándose 

hacia arriba y hacia abajo. El movimiento “outcrop” es el movimiento que ocurriría si la frontera 

superior del estrato considerado fuese la superficie libre. Por lo tanto, el movimiento “outcrop” es 

simplemente dos veces del tren de ondas propagándose hacia arriba.   

 

4.4.2.3.Aplicación de la Historia de Tiempo 
 

El movimiento de entrada para simulaciones sísmicas en FLAC3D se aplica usualmente en dos formas 

distintas: con una base rígida, o con una base absorbente.  

 

En el caso de la base rígida, una historia de aceleraciones (o velocidades) se especifica en los nodos de 

la base del modelo. Debido a que es necesario simular el movimiento de las partículas tal como 

ocurriría a la profundidad considerada, esta historia de tiempo debe ser igual a la superposición del tren 

de ondas propagándose hacia arriba y hacia abajo, es decir, el movimiento “within” del análisis de 

deconvolución con SHAKE. Un gran inconveniente con este procedimiento es que el movimiento está 

completamente prescrito por la historia de tiempo. Por lo tanto, la base actúa como una frontera de 

desplazamientos fijos, reflejando las ondas incidentes de vuelta al modelo.  

 

En el caso de la base absorbente, se aplican las condiciones de frontera descritas en la sección 4.4.1.1 a 

los nodos en la base del modelo, de tal forma que las ondas incidentes sean absorbidas y no se reflejen 

de vuelta a la región discretizada. En los nodos donde se utiliza una frontera absorbente, no es posible 

aplicar directamente una historia de aceleraciones (o de velocidades), ya que no serían capaces de 

moverse con libertad para absorber la energía de las ondas incidentes. Por lo tanto, la historia de 

aceleraciones deberá transformarse en una historia de esfuerzos para aplicarse a este tipo de fronteras.  

 

La historia de aceleraciones se integra para obtener una historia de velocidades. En este caso la historia 

de aceleraciones empleada deberá ser únicamente igual al tren de ondas propagándose hacia arriba (½ 
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del “outcrop”), ya que la superposición con el tren de ondas propagándose hacia abajo ocurre en forma 

natural en la frontera. La velocidad de partícula de una onda elástica se relaciona con los esfuerzos 

cortantes mediante la Ecuación (4.4), con la que se podrá obtener la historia de esfuerzos requerida. 

 

)t(vV)t( ssρτ =  (4.4) 

 

donde τ(t), es la historia de esfuerzos cortantes; y vs(t), es la historia de velocidad de la partícula en 

dirección tangencial.  

 

FLAC3D requiere la aplicación de un factor de dos en la ecuación anterior ya que la mitad del esfuerzo 

será absorbido por los amortiguadores viscosos de la frontera. El uso de las bases rígida y absorbente, y 

del programa SHAKE, para la generación del movimiento de entrada, se esquematiza en la Figura 4.8. 

 

 
Figura 4.8 Generación del movimiento de entrada para FLAC3D 

 

En muchos casos, el uso de la base rígida en una simulación sísmica puede derivar en una respuesta 

completamente errónea debido a la reflexión de las ondas incidentes. Mejia y Dawson (2006) presentan 

una comparación de los resultados obtenidos con el uso de las bases rígida y absorbente en la 

reproducción de la respuesta en campo libre para un sismo y estratigrafía en particular. Las historias de 

aceleraciones en superficie se muestran en la Figura 4.9 mientras que los espectros de respuesta de 

dichas historias, comparados con el espectro de referencia se presentan en la Figura 4.10. En ambas 

figuras puede apreciarse como el uso de la base rígida deriva en una respuesta sísmica incorrecta, y en 

una acumulación excesiva de energía en el modelo. 
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Figura 4.9 Historias de aceleraciones calculadas en la superficie (modificado de Mejia y Dawson, 

2006). 
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Figura 4.10 Espectros de respuesta en superficie (modificado de Mejia y Dawson, 2006) 

 

4.4.3. Amortiguamiento Material 
 

Las condiciones de frontera descritas en la sección 4.4.1 nos permiten representar la naturaleza semi-

infinita del suelo, permitiendo la disipación de energía en las fronteras artificiales. Aun así, los 

elementos de suelo del dominio discretizado también deben ser capaces de disipar una cierta cantidad 

de energía.  

 

En el análisis de sistemas dinámicos existen diferentes formas para modelar el amortiguamiento de los 

materiales. La disipación de energía de un determinado modelo de amortiguamiento puede depender de 

la velocidad (amortiguamiento viscoso), del desplazamiento (amortiguamiento histerético), o de una 

combinación de ambos. De esta forma es posible clasificar a los modelos de amortiguamiento como se 

muestra en la Figura 4.11. 
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Figura 4.11 Clasificación de los diferentes modelos de amortiguamiento 

 

En el caso de simulaciones sísmicas, existen tres diferentes esquemas de amortiguamiento 

implementados en FLAC3D para representar la disipación de energía de los materiales: el 

amortiguamiento local, el amortiguamiento histerético y el amortiguamiento de Rayleigh. Además 

cualquier modelo constitutivo no lineal tiene la capacidad de disipar energía. 

  

4.4.3.1.Amortiguamiento Local 
 

El amortiguamiento local para simulaciones dinámicas implementado en FLAC3D fue originalmente 

diseñado como un medio para equilibrar simulaciones estáticas. Opera añadiendo o sustrayendo masa 

de los nodos en ciertos tiempos durante un ciclo de oscilación. La masa total del sistema se conserva, 

ya que la cantidad de masa añadida es la misma que la masa sustraída. La masa se añade cuando la 

velocidad cambia de signo, y se sustrae cuando alcanza un máximo (positivo o negativo). Por lo tanto, 

los incrementos de energía cinética son removidos dos veces por cada ciclo de oscilación. La cantidad 

de energía removida, ∆W, es proporcional a la máxima energía de deformación transitoria, W, y la 

relación ∆W/W, es independiente de la frecuencia. El amortiguamiento se especifica a través del 

coeficiente de amortiguamiento local, αL, el cual se relaciona con la relación de amortiguamiento 

crítico mediante la siguiente expresión: 

 

ξπα =L  (4.5) 

 

El amortiguamiento local tiene la ventaja de ser independiente de la frecuencia de oscilación. Sin 

embargo, para formas de onda complejas, el amortiguamiento local puede no amortiguar 

apropiadamente las componentes de alta frecuencia e introducir ruido en la respuesta, tal como será 

evidenciado posteriormente. 

 

4.4.3.2.Amortiguamiento Histerético 
 

En este modelo de amortiguamiento se utilizan las curvas de degradación del módulo normalizadas, 

como las mostradas en la Figura 2.11, para modificar la rigidez del suelo durante la simulación 

numérica. En cada intervalo de tiempo de la solución explícita, se calcula el tensor de deformación 
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medio de cada zona, y se obtiene su respectiva deformación angular. A partir de dicha deformación se 

determina un factor de reducción, utilizado para ajustar el módulo de rigidez al corte de la zona 

considerada. De esta forma, cuando se llama al modelo constitutivo, éste utiliza el valor del módulo de 

rigidez modificado. La disipación de energía del modelo es resultado del ciclo de histéresis generado 

debido a la reducción del módulo durante la simulación. 

 

Las curvas de degradación del módulo utilizadas en la práctica, son presentadas usualmente como 

tablas de valores con espaciamiento logarítmico de la deformación angular. Debido a que el programa 

utiliza la derivada de la curva de degradación en el cálculo del factor de reducción, es necesario 

especificar una función continua.  FLAC3D contiene cuatro diferentes funciones para especificar una 

determinada curva de degradación: default, Sig3, Sig4 y Hardin/Drnevich. A partir de la modificación 

de los parámetros de una determinada función, es posible ajustar los datos de cualquier curva de 

degradación que deseemos utilizar en los análisis. En la Tabla 4.1 se muestran las expresiones que 

representan cada una de las funciones mencionadas. 

 

Tabla 4.1 Funciones implementadas en FLAC3D para ajustar las curvas de degradación del 
módulo de rigidez al corte (Itasca, 2003). 

Default 
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L1 y L2, representan los valores extremos de la deformación angular. 
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as, bs, x0 y y0, son parámetros de ajuste. 
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γref, deformación angular cíclica para el 50% de degradación. 
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4.4.3.4.Amortiguamiento Rayleigh 
 

El amortiguamiento Rayleigh fue originalmente utilizado en el análisis de estructuras para amortiguar 

sus modos naturales de oscilación. Por lo tanto, las ecuaciones están expresadas en forma matricial. 

Una matriz, C, es utilizada con componentes proporcionales a las matrices de masas [M]  y de rigidez 

[K]:  

 

[ ] [ ]KMC βα +=  (4.6) 

 

donde α y β, son las constantes de amortiguamiento proporcionales a la masa y a la rigidez 

respectivamente.  

 

Aunque ambos términos son dependientes de la frecuencia de oscilación, es posible obtener una 

respuesta aproximadamente independiente en un determinado rango de frecuencias, con la correcta 

selección de los parámetros.  

 

Para un sistema de múltiples grados de libertad, la relación de amortiguamiento crítico, ξi, para 

cualquier frecuencia angular del sistema, ωi, puede obtenerse a partir de la Expresión (4.7) (Bathe y 

Wilson, 1976). 

 

iii ξωωβα 22 =+  (4.7) 

o 









+= i

i
i ωβ

ω
αξ

2

1
 (4.8) 

 

En la Figura 4.12 se muestra la variación de la relación de amortiguamiento crítico respecto a la 

frecuencia angular. En dicha figura aparecen tres curvas: una con el uso únicamente de las 

componentes proporcionales a la masa, otra con el uso de las componentes proporcionales a la rigidez, 

y una con la suma de ambas componentes. Se observa que las componentes proporcionales a la rigidez 

dominan el amortiguamiento para bajas frecuencias, mientras que las proporcionales a la masa 

dominan el amortiguamiento a altas frecuencias. La curva que representa la suma de ambas 

componentes muestra un rango de comportamiento independiente de la frecuencia al alcanzar una 

relación de amortiguamiento crítico mínima igual a: 

 

( ) 21/
min βαξ =  (4.9) 

a una frecuencia: 

( ) min
/

min f/ πβαω 221 ==  (4.10) 
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Figura 4.12 Variación de la relación de amortiguamiento crítico normalizada respecto a la 

frecuencia circular (Itasca, 2003). 
 

Por lo tanto, las constantes de amortiguamiento α y β pueden ponerse en función de la relación de 

amortiguamiento crítico mínima, y de la frecuencia a la que ésta ocurre: 

 

minmin ωξα =  (4.11) 

  

min

min

ω
ξβ =  (4.12) 

 

El amortiguamiento Rayleigh en FLAC3D es especificado por medio de los parámetros ξmin y ƒmin. De 

este modo se puede especificar directamente la ubicación de la zona que será independiente de la 

frecuencia, y el valor de la relación de amortiguamiento crítico en dicha zona. 

 

4.4.3.3.Amortiguamiento Natural de los Modelos Constitutivos 
 

Cualquier modelo constitutivo elasto-plástico puede producir la degradación del módulo de rigidez y 

por lo tanto disipar energía a través de la generación de ciclos de histéresis. Considerando un modelo 

elasto-plástico perfecto, tal como el modelo Mohr-Coulomb, con un módulo de rigidez al corte 

constante, Gmax, y un esfuerzo de fluencia constante, τm, sujeto a deformaciones angulares cíclicas de 

amplitud γ . Para esfuerzos inferiores al de fluencia, el valor del módulo de rigidez para diferentes 

amplitudes de deformación, G, siempre será igual a Gmax. Por el contrario, cuando las deformaciones 

cíclicas son de una magnitud tal que el elemento de suelo alcanza la fluencia, éste se deformará 

indefinidamente a un esfuerzo constante, τm, por lo que el valor del módulo dependerá de la amplitud 
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de la deformación tal como se expresa en la Ecuación 4.13. El comportamiento anterior queda ilustrado 

en la Figura 4.13. 

 

γ
τ mG =  (4.13) 

 

 
Figura 4.13 Ciclo de histéresis producido por el modelo Mohr-Coulomb 

 

La energía almacenada, W, durante el ciclo es igual a: 

 

cmW γτ
2

1=  (4.14) 

 

donde γc, es la máxima deformación angular aplicada.  

 

La energía disipada, ∆W, correspondiente al área del lazo de histéresis, será igual a: 

 

( )mcmW γγτ∆ −= 4  (4.15) 

  

donde γm, es la deformación angular en la que ocurre la fluencia. 

 

Por lo tanto: 

 

( )
c

mc

W

W

γ
γγ∆ −= 8

 (4.16) 

 

La relación de amortiguamiento crítico se expresa como función de la relación entre la energía disipada 

y almacenada mediante la siguiente expresión: 
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W

W∆
π

ξ
4

1=  (4.17) 

 

Por lo tanto, la relación de amortiguamiento del modelo elasto-plástico perfecto como función de la 

deformación angular quedará expresada mediante la siguiente ecuación: 

 

( )
c

mc

γ
γγ

π
ξ −= 2

 (4.18) 

 

Las curvas de degradación del módulo de rigidez y de la relación de amortiguamiento, que se obtienen 

con el planteamiento anterior para un modelo elasto-plástico perfecto se muestran en la Figura (4.14). 

Planteamientos similares pueden obtenerse para otros modelos constitutivos.   
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Figura 4.14 Módulo de rigidez y relación de amortiguamiento críticos normalizados para el 

modelo Mohr-Coulomb (Itasca, 2003). 
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CAPÍTULO 5 
 

ANÁLISIS NUMÉRICO 
 

 

 

5.1. INTRODUCCIÓN 
 

A fin de estudiar el comportamiento dinámico de las inclusiones rígidas, se realizaron una serie de 

análisis numéricos con el programa de diferencias finitas FLAC3D (Itasca, 2003). En el presente 

capítulo se describen cada uno de los aspectos referentes a la implementación de los modelos 

numéricos, y se presentan y discuten los resultados de dichas simulaciones. Se concede gran 

importancia a la validación de los movimientos en campo libre, así como aspectos que son motivo de 

gran confusión en este tipo de análisis, tal como el amortiguamiento material. 

 

 

5.2. CONDICIONES GENERALES DE ANÁLISIS 
 

5.2.1. Caracterización del Sitio en Estudio 
 

El sitio seleccionado para representar las condiciones estratigráficas en las modelaciones numéricas 

corresponde al predio donde se edificó el Centro Nacional de la Secretaría de Comunicaciones y 

Transportes, ubicado en la intersección de la Avenida Xola (Eje 4 Sur) y Lázaro Cárdenas (Eje Central) 

(Figura 5.1).  Respecto a la zonificación geotécnica de la ciudad, el sitio se encuentra ubicado en la 

Zona III o Zona del Lago, tal como se muestra en la Figura 5.2.   

 

 
Figura 5.1 Ubicación del sitio SCT (Google Earth, 2013) 
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Figura 5.2 Zonificación geotécnica de la Ciudad de México (modificado de NTC-RCDF, 2004) 

 

Como una particularidad del sitio y motivo para su elección, éste presentó una respuesta dinámica 

extraordinaria durante el sismo de Michoacán en 1985. En la estación acelerográfica SCT-B1, se 

registró una aceleración máxima del terreno de 0.168 g y ordenadas espectrales cercanas a 1.0 g (5% 

amortiguamiento estructural) para periodos en el rango de dos segundos, resultando en un factor de 

amplificación máximo de 13 respecto al afloramiento de roca.  

 

En la generación de los movimientos de entrada para los modelos numéricos se empleó un enfoque 

determinista, en donde se seleccionaron puntualmente dos registros acelerográficos medidos en la 

superficie del sitio, que corresponden a los sismos de Michoacán en 1985 y Tehuacán en 1999, 

originados en dos fuentes sísmicas distintas. 

 

Como se describió en la sección 2.4.2, las propiedades dinámicas del subsuelo de la Ciudad de México 

no son constantes a través del tiempo y están afectadas por el fenómeno del hundimiento regional. Por 

tal motivo, la caracterización geotécnica se llevó a cabo para dos momentos en el tiempo diferentes, 

congruentes con la ocurrencia de los sismos seleccionados. En el caso del sismo de Michoacán, se 

utilizó la información producto de la campaña de exploración ejecutada en 1986 por el Instituto de 

Ingeniería de la UNAM (Jaime et al., 1987). Para el sismo de Tehuacán, se utilizó una campaña 

posterior ejecutada también por el Instituto de Ingeniería en el año 2000 (Franco, 2002). En la Figura 

5.3 se presenta un croquis de la ubicación de los sondeos que comprenden cada una de las campañas  

mencionadas. Es importante mencionar que el sitio continúa en constante monitoreo por el Instituto de 

Ingeniería, y existe información disponible de campañas de exploración más recientes.   
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Figura 5.3 Croquis de localización de los sondeos de campo realizados en el sitio SCT en los años 

1986 y 2000 (Franco, 2002). 
 

En la Figuras 5.4 y 5.5 se presentan los perfiles de contenido de agua, resistencia de punta del cono 

eléctrico y velocidad de propagación de ondas de corte; para los años de 1986 y 2000 respectivamente. 

Una descripción detallada de la ejecución y resultados de los sondeos y pruebas de laboratorio 

comprendidos en las campañas de exploración empleadas, puede consultarse en las referencias 

originales (Jaime et al., 1987; Franco, 2002). 
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Figura 5.4 Perfiles de contenido de agua, resistencia de punta del cono eléctrico y velocidad de 

propagación de ondas de corte, en el año de 1986 (modificado de Jaime et al., 1987). 
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Figura 5.5 Perfiles de contenido de agua, resistencia de punta del cono eléctrico y velocidad de 

propagación de ondas de corte, en el año 2000 (modificado de Franco, 2002). 
 
5.2.1.1. Estratigrafía de Análisis 
 

A partir del estudio de la información disponible, se definió una estratigrafía simplificada para su uso 

en los presentes análisis, la cual es congruente con las denominaciones usualmente empleadas para 

distinguir las diferentes formaciones presentes en el subsuelo de la ciudad. Ésta se presenta en las 

Tablas 5.1 y 5.2 para los años 1986 y 2000 respectivamente, junto con las propiedades medias de cada 

uno de los estratos identificados. En las Figuras 5.4 y 5.5 también puede observarse la estratigrafía 

seleccionada, respecto a los perfiles de contenido de agua, resistencia de punta del cono y velocidad de 

propagación de ondas de corte, previamente presentados.  

 
Tabla 5.1 Estratigrafía de análisis para el año 1986 

Profundidad, 
m 

Espesor, 
Unidad 

γs, w, LL, LP, IP, Vs, 

Desde Hasta m kN/m³ % % % % m/s 

0.0 3.6 3.6 Rellenos  17.91 35.80 - - - 100.0 

3.6 31.5 27.9 
Formación arcillosa superior, 
FAS 

12.41 219.87 255.70 71.51 184.19 70.0 

31.5 36.0 4.5 Capa dura 17.29 42.44 - - - 322.9 

36.0 39.0 3.0 
Formación arcillosa superior, 
FAI 

13.55 147.40 249.03 27.29 221.80 172.4 

39.0 - - Depósitos profundos 19.22 - - - - 535.4 
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Tabla 5.2 Estratigrafía de análisis para el año 2000 

Profundidad, 
m 

Espesor, 
Unidad 

γs, w, LL, LP, IP, Vs, 

Desde Hasta m kN/m³ % % % % m/s 

0.0 3.0 3.0 Rellenos  15.63 22.84 - - - 100.0 

3.0 30.0 27.0 
Formación arcillosa superior, 
FAS 

12.47 192.53 255.62 97.04 158.58 78.7 

30.0 34.5 4.5 Capa dura 20.07 24.31 - - - 339.1 

34.5 37.5 3.0 
Formación arcillosa superior, 
FAI 

13.39 116.28 221.77 84.24 137.53 177.2 

37.5 - - Depósitos profundos 19.22 32.03 - - - 520.8 

 

5.2.1.2. Propiedades Dinámicas 
 
En el presente trabajo se utiliza un modelo elástico lineal para todas las simulaciones numéricas, lo 

cual está justificado por las investigaciones presentadas en la sección 2.3, de las cuales es posible 

concluir que un análisis elástico lineal es suficiente para representar la respuesta sísmica de los 

depósitos arcillosos de la Ciudad de México. 

 

En el modelo elástico lineal, los parámetros que determinan la rigidez del suelo son únicamente el 

módulo de Young, E, y la relación de Poisson, ν. Además, es necesario incluir algún modelo de 

amortiguamiento que permita la disipación de energía del sistema analizado, cuyos parámetros 

dependerán del modelo empleado. En el caso de problemas dinámicos, es más común utilizar el 

módulo de rigidez al corte, G, y el módulo volumétrico, K, para representar la rigidez del suelo, aunque 

éstos se relacionan directamente con E y ν tal como se muestra en la Tabla 5.3 

 

Tabla 5.3 Relaciones entre parámetros elásticos 

 ( )G,E  ( )G,K  ( )ν,G  ( )ν,E  ( )ν,K  ( )E,K  

=K  ( )EG

EG

−33
 - 

( )
( )ν

ν
213

12

−
+G

 ( )ν213 −
E

 - - 

=E  - 
GK

KG

+3

9
 ( )ν+12G  - ( )ν213 −K  - 

=G  - - - ( )ν+12

E
 ( )ν

ν
+

−
12

21
3K  

EK

KE

−9

3
 

=ν  1
2

−
G

E
 ( )GK

GK

+
−

32

23
 - - - 

K

EK

6

3 −
 

 

El módulo de rigidez al corte para pequeñas deformaciones, Gmax, se determinó a partir de la velocidad 

media de propagación de ondas de corte mediante la ecuación (2.1) presentada previamente. Los 

resultados se presentan en la Figura 5.6 para las dos condiciones estratigráficas consideradas. 
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Figura 5.6 Módulos de rigidez al corte para pequeñas deformaciones 

 

Debido a que la mayor parte de la columna estratigráfica se encuentra por debajo del NAF, la relación 

de Poisson para estos suelos debe estar muy cercana a un valor de 0.50. Esto se debe a que un evento 

sísmico puede considerarse como una condición de carga no drenada en los suelos de baja 

permeabilidad de la Ciudad de México (e.g. 10-7 cm/s) y, por lo tanto, puede suponerse que no ocurren 

cambios volumétricos (considerando despreciable la compresibilidad del agua). Lo anterior fue 

verificado a partir de la Ecuación (5.1), la cual relaciona las velocidades de propagación de ondas de 

corte y compresión, con la relación de Poisson, obteniéndose valores prácticamente iguales a 0.50. 

 

( )
( ) 1

150
2

2

−

−
=

sp

sp

V/V

V/V.
ν  (5.1) 

 

Aunque la relación de Poisson más apropiada para representar el problema sea igual a 0.50, dicho valor 

conduciría a un módulo volumétrico infinito (ver Tabla 5.3) y, por lo tanto, a un error en cualquier 

herramienta numérica. Esto puede resolverse utilizando un valor muy cercano a 0.50, tal como 0.495, 

aunque esto tiene una repercusión directa en el intervalo de tiempo de la solución explícita y en 

consecuencia en los tiempos de cálculo.  

 

Tal como se observa en la ecuación (A1.14) presentada en Anexo 1, el intervalo de tiempo crítico en 

las modelaciones numéricas es inversamente proporcional con la velocidad de propagación de ondas de 

compresión, la cual se relaciona con el módulo volumétrico mediante la siguiente expresión: 

 

ρ/KVp =  (5.2) 
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Por lo tanto, un valor de la relación de Poisson cercano a 0.50 conduciría a velocidades de propagación 

de ondas de compresión elevadas y, en consecuencia, a intervalos de tiempo crítico pequeños. En la 

Figura 5.7 se muestra la variación del intervalo de tiempo crítico respecto a la relación de Poisson, para 

un determinado valor de f
maxA/V , en donde puede observarse como el intervalo de tiempo se reduce en 

varios órdenes de magnitud al aproximarse a una relación de Poisson igual a 0.50. 
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Figura 5.7 Variación del intervalo de tiempo de crítico con la relación de Poisson 

 

En los presentes análisis, el movimiento de entrada corresponde únicamente a ondas de corte 

propagándose verticalmente, por lo cual pudiese pensarse que la relación de Poisson no tiene gran 

relevancia en la respuesta del modelo, y que sería posible utilizar un valor bajo para optimizar los 

tiempos de cálculo sin alterar apreciablemente los resultados. Contrario a dicha idea, los efectos 

inerciales ocasionados por la vibración de la estructura en la superficie pueden producir estados de 

esfuerzos de compresión en los elementos de suelo y, por lo tanto, ocasionar cambios de volumen 

importantes si se utiliza un valor bajo de la relación de Poisson.  

 

Por lo tanto, se convino utilizar un valor de la relación de Poisson igual a 0.45 para los materiales 

arcillosos, a fin de mantener pequeños los cambios volumétricos, pero sin incurrir en tiempos de 

cálculo excesivos. En el caso de los materiales granulares se empleó un valor igual a 0.30.   

 

La naturaleza no lineal de la respuesta dinámica del suelo se tomó en cuenta mediante las relaciones de 

degradación del módulo de rigidez al corte, y de amortiguamiento crítico, ambas función de la 

deformación angular. El límite superior de las curvas de degradación y el inferior de las relaciones de 

amortiguamiento para arenas, propuestas por Seed e Idriss (1970), se utilizaron para los materiales 

granulares. En el caso de los materiales arcillosos, las curvas fueron modeladas a partir de las 

Ecuaciones (2.4 – 2.6) presentadas por Romo (1990). Los parámetros A, B y γr se obtuvieron de la 

Figura 2.12, en la cual se consideró el límite superior del rango de valores. El índice de plasticidad y la 

consistencia relativa del material se obtuvieron como un promedio de los valores presentados en las 

Tablas 5.1 y 5.2 para la formación arcillosa superior. En las Figuras 5.8 y 5.9 se resumen las curvas 

empleadas en los análisis. 
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Figura 5.8 Curvas de degradación del módulo de rigidez al corte normalizadas 
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Figura 5.9 Curvas de la relación de amortiguamiento crítico 

 

El periodo fundamental de vibración del depósito de suelo se determinó a partir de la siguiente 

expresión (CFE, 2008): 
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donde Ne, es el número de estratos; hn, es el espesor del n-ésimo estrato; Gn, es el módulo de rigidez al 

corte del n-ésimo estrato; γn, es el peso volumétrico del n-ésimo estrato; y wn, es igual a 0 en el 

basamento, a 1.0 en el estrato más superficial, y para estratos intermedios se calcula mediante la 

siguiente expresión: 
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donde Vi, es la velocidad de propagación de ondas de corte del i-ésimo estrato. 

 

En el caso de las condiciones estratigráficas para el año 1986, el periodo calculado fue de 2.00 s, 
mientras que para el año 2000 fue de 1.64 s. En la Figura 5.10 se presenta el mapa de isoperiodos de 

las NTC-RCDF (2004), en donde puede apreciarse que el sitio SCT se encuentra sobre la curva de dos 

segundos, periodo igual al calculado con la expresión 5.3 para las condiciones estratigráficas de 1986. 

Lo anterior se debe a que el mapa de isoperiodos del reglamento es el resultado de una serie de estudios 

de vibración ambiental efectuados en el año de 1986 (Kobayashi et al., 1986; Lermo et al., 1988; 

Rodríguez, 1986) y por lo tanto, debe ser congruente con las condiciones estratigráficas de ese año.  

  

 
Figura 5.10 Periodo dominante del suelo, Ts (modificado de NTC-RCDF, 2004) 

 

Como se describió en la sección 2.4.2, la disminución en el espesor de los estratos y el aumento en su 

rigidez, ambos provocados por el fenómeno del hundimiento regional, ocasionan una disminución en el 

periodo fundamental del depósito. Puede observarse que para el año 2000, el periodo ya se había 

reducido 0.36 s respecto al calculado para la estratigrafía de 1986. Esto pone en evidencia la necesidad 

de actualizar periódicamente el mapa de isoperiodos del reglamento, ya que dicha información se 

utiliza directamente en el diseño. 
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5.2.2. Movimientos de Entrada 
 
Tal como se mencionó, los registros acelerográficos utilizados en los presentes análisis pertenecen a los 

sismos de Michoacán en 1985 y Tehuacán en 1999, medidos en la superficie del sitio SCT. El primero 

corresponde a un sismo de subducción originado en el contacto de la placa de cocos y la placa 

Norteamericana, con una magnitud ML = 8.1; el segundo corresponde a un sismo profundo o de 

fallamiento normal, con una magnitud ML = 6.5. En la Figura 5.11 se presentan los registros 

acelerográficos de los movimientos seleccionados, mientras que en las Figuras 5.12 y 5.13 se muestran 

los espectros de respuesta y de amplitudes de Fourier respectivamente.  
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Figura 5.11 Registros acelerográficos de los sismos seleccionados 
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Figura 5.12 Espectros de respuesta de los sismos seleccionados 
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Figura 5.13 Espectros de amplitud de Fourier de los sismos seleccionados 

 

5.2.2.1. Duración 
 

De los criterios presentados en la sección 4.4.2.1 para definir la duración de los registros 

acelerográficos en los análisis numéricos, se convino utilizar la intensidad de Arias (1970). La duración 

se definió como el intervalo de tiempo en el que ocurre el 5 y el 95% de la energía total del sismo. En 

la Figura 5.14 se grafica la intensidad de Arias normalizada respecto al valor para el registro completo, 

en cada instante de tiempo. En dicha figura se resalta el intervalo seleccionado, el cual contiene el 90% 

de la energía total del sismo. De esta forma se redujeron en 76.0 y 42.5% la duración de los registros 

originales.   

 

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

0 50 100 150 200

In
te

nc
id

ad
 d

e 
A

ria
s 

no
rm

al
iz

ad
a

Tiempo, s

5% - 95%
39.94 - 78.97 s

Michoacán, 1985

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

0 20 40 60 80 100 120 140

In
te

nc
id

ad
 d

e 
A

ria
s 

no
rm

al
iz

ad
a

Tiempo, s

Tehuacán, 1999

5% - 95%
16.17 - 91.18 s

 
Figura 5.14 Intensidad de Arias normalizada de los dos registros seleccionados 
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5.2.2.2. Deconvolución 
 
Para estudiar los cambios en la respuesta sísmica del terreno debido a la presencia de las inclusiones 

rígidas, el movimiento de entrada para los modelos numéricos no puede aplicarse en la superficie, por 

el contrario, debe aplicarse en su base. Las historias de aceleraciones registradas en la superficie del 

sitio fueron deconvueltas a la base de los modelos numéricos resolviendo la ecuación de onda para 

ondas de corte propagándose verticalmente en el dominio de la frecuencia con el programa SHAKE 

(Schnabel et al., 1972). El programa SHAKE puede tomar en cuenta la no linealidad del suelo 

mediante un proceso iterativo, haciendo compatibles los módulos de rigidez al corte y las relaciones de 

amortiguamiento crítico utilizados en la solución, con el nivel de deformación que induce el 

movimiento. Por lo tanto, el proceso de deconvolución también proporcionó los parámetros 

equivalentes para alimentar a los modelos numéricos, congruentes con el nivel de deformación 

inducido por el sismo. 

 

Mediante el análisis de deconvolución, el movimiento puede obtenerse a cualquier elevación de la 

columna estratigráfica. A fin de estudiar la presencia de las inclusiones rígidas embebidas en la FAS, 

así como considerarlas también empotradas en la capa dura, el movimiento fue deconvuelto hasta la 

frontera inferior de la FAI, es decir, hasta el basamento del depósito. En la Figura 5.15 se esquematiza 

el procedimiento de deconvolución para la generación del movimiento de entrada de los modelos 

numéricos.  

 

 
Figura 5.15 Deconvolución para la generación del movimiento de entrada 
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Como se describió en la sección 4.4.2.3, el movimiento puede aplicarse al modelo de FLAC3D ya sea 

en términos de aceleraciones, o en términos de esfuerzos, dependiendo de la condición de frontera 

aplicada en la base. En los presentes análisis se utilizó una base absorbente a fin de evitar la reflexión 

de las ondas dentro del medio y permitir la necesaria disipación de energía del sistema. Por lo tanto, el 

movimiento tuvo que ser definido como una historia de esfuerzos. 

 

Las historias de aceleraciones del tren de ondas propagándose hacia arriba, se integraron respecto al 

tiempo para obtener las historias de velocidades. Con el uso de la expresión (4.23), las historias de 

velocidades se transformaron en las historias de esfuerzos requeridas, las cuales se presentan en la 

Figura 5.16. 
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Figura 5.16 Movimientos de entrada en términos de esfuerzos cortantes 

 

El proceso de deconvolución también proporcionó la respuesta en campo libre del depósito de suelo en 

términos de aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes máximos con la profundidad, 

los cuales se presentan en las Figuras 5.17 y 5.18, y que junto con los espectros de respuesta de los 

registros en superficie, sirvieron como referencia para la calibración de los movimientos en campo 

libre de los modelos numéricos. En la Tabla 5.4 se presentan los valores del módulo de rigidez al corte 

y las relaciones de amortiguamiento crítico equivalentes, obtenidos del análisis de deconvolución. 

También se presenta el valor del módulo volumétrico calculado con la respectiva relación de Poisson 

del material (0.30 para materiales granulares y 0.45 para arcillosos). 

 



CAPÍTULO 5 
 
 

 78

0.00 0.05 0.10 0.15 0.20
0

5

10

15

20

25

30

35

40

45

Aceleración, g

P
ro

fu
nd

id
ad

, m

 

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00
Deformación angular γγγγ, %

Rellenos

FAS

Capa Dura

FAI

Depósitos Profundos

 

0 10 20 30 40 50 60
Esfuerzo Cortante ττττ, kPa

Michoacán, 1985

 
Figura 5.17 Respuesta en campo libre en términos de aceleraciones, deformaciones angulares y 

esfuerzos cortantes máximos con la profundidad para el sismo de Michoacán. 
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Figura 5.18 Respuesta en campo libre en términos de aceleraciones, deformaciones angulares y 

esfuerzos cortantes máximos con la profundidad para el sismo de Tehuacán. 
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Tabla 5.4 Parámetros equivalentes obtenidos del análisis de deconvolución 

Unidad 

Michoacán 1985 Tehuacán 1999 

G K ξ G K ξ 

kPa kPa % kPa kPa % 

Rellenos 15,652.6 33,914.0 2.6 15,293.4 33,135.7 1.4 

Formación arcillosa superior, FAS 5,378.8 51,995.0 3.3 7,577.2 73,246.7 2.2 

Capa dura 159,467.0 345,511.8 2.5 229,472.7 497,190.8 1.0 

Formación Arcillosa Inferior 39,802.1 384,753.5 2.1 42,460.3 410,450.0 1.9 

 
 
5.3. CALIBRACIÓN DE LOS MOVIMIENTOS EN CAMPO LIBRE 
 

Antes de tomar en cuenta la presencia de cualquier estructura en el modelo numérico, es necesario 

tener la certeza que se están reproduciendo en forma adecuada los movimientos sísmicos 

seleccionados. Por lo tanto, se consideró necesario llevar cabo una serie de análisis preliminares, en los 

cuales se consideraron únicamente las condiciones estratigráficas del problema. El modelo fue ajustado 

hasta conseguir reproducir lo más fielmente posible la respuesta en campo libre del sitio, y así lograr 

validar las simulaciones numéricas. 

 

En la Figura 5.19 se muestra la malla de diferencias finitas de uno de los modelos implementados para 

la calibración de los movimientos en campo libre. Tiene dimensiones de 4 x 4 m en planta y las 

elevaciones fueron previamente presentadas en las Tablas 5.1 y 5.2. En la generación del estado inicial 

de esfuerzos, se utilizaron condiciones de frontera usuales, es decir, se restringieron las tres 

componentes de desplazamiento en la base y las componentes horizontales en las caras laterales. Una 

vez generado el estado inicial de esfuerzos, las restricciones en los desplazamientos fueron liberadas y 

se asignaron las condiciones de frontera dinámicas. En las caras laterales se utilizaron fronteras de 

campo libre, y en la base una frontera absorbente, las cuales fueron previamente descritas en la sección 

4.4.1. Para modelar los elementos de suelo, se empleó una ley constitutiva elástica lineal, pero 

utilizando los parámetros compatibles con el nivel de deformación que induce cada uno de los 

movimientos estudiados (Tabla 5.4). Las historias de esfuerzos obtenidas del análisis de deconvolución 

(Figura 5.16), se aplicaron a la base de los modelos y se monitoreó su respuesta a diferentes 

profundidades.  

 

5.3.1. Sin Amortiguamiento Material 
 

En un primer análisis no se consideró ningún esquema de amortiguamiento para los elementos de 

suelo, por lo que la disipación de energía ocurrió únicamente a través de las condiciones de frontera. 

En la Figura 5.20 se muestran los espectros de respuesta en superficie correspondientes al sismo de 

Michoacán, tanto el obtenido de la simulación numérica, como el obtenido a partir de la historia de 

aceleraciones registrada en el sitio.  En dicha figura puede observarse que la forma espectral se 

reproduce adecuadamente, aunque el espectro de la simulación queda por encima, con una diferencia 
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media en las ordenadas espectrales del 11.39%. Aunque gran parte de la energía es disipada a través de 

las condiciones de frontera, la diferencia que mantienen ambos espectros representa la energía que 

debiera ser amortiguada por los elementos de suelo del dominio considerado. 

 

 
Figura 5.19 Malla de diferencias finitas para la calibración de los movimientos en campo libre 
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Figura 5.20 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico sin amortiguamiento 

material para el sismo de Michoacán. 



ANÁLISIS NUMÉRICO 
 

 81

En la Figura 5.21 se muestran las aceleraciones, deformaciones angulares y los esfuerzos cortantes 

máximos con la profundidad, tanto del modelo numérico, como los obtenidos en el análisis de 

deconvolución. Puede observarse que en el modelo numérico se obtienen aceleraciones bastante 

superiores y un perfil poco suavizado a las profundidades correspondientes con la FAS, estrato donde 

ocurre la mayor parte de la amplificación sísmica. La aceleración máxima en superficie se incrementa 

de 0.16 g a 0.18 g. También existe un considerable incremento respecto a las deformaciones angulares 

y a los esfuerzos cortantes máximos con la profundidad, aunque en ambos se obtienen perfiles más 

suavizados.  
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Figura 5.21 Respuesta en campo libre del modelo numérico sin amortiguamiento material para el 

sismo de Michoacán. 
 

En la Figura 5.22 se muestran los espectros de respuesta correspondientes al sismo de Tehuacán. Se 

observa nuevamente que la forma espectral se reproduce adecuadamente, pero en este caso las 

diferencias entre ambos espectros son menores, del orden de 7.16%. Lo anterior se debe a que el sismo 

de Tehuacán produce una respuesta dinámica mucho más moderada que el sismo de Michoacán, lo 

cual conduce a una menor degradación del módulo de rigidez, y menores relaciones de 

amortiguamiento. Por lo tanto, la falta de un esquema de amortiguamiento en los elementos de suelo es 

de menor importancia, y las condiciones de frontera proporcionan gran parte de la disipación de 

energía requerida. En la Figura 5.23 se presentan las aceleraciones, deformaciones angulares y los 

esfuerzos cortantes máximos con la profundidad, en donde se aprecia una menor diferencia de dichos 

valores respecto al análisis de deconvolución, en comparación con el sismo de Michoacán. También se 

obtiene un perfil poco suavizado en el caso de las aceleraciones máximas con la profundidad.   
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Figura 5.22 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico sin amortiguamiento 

material para el sismo de Tehuacán. 
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Figura 5.23 Respuesta en campo libre del modelo numérico sin amortiguamiento material para el 

sismo de Tehuacán. 
 
La adecuada selección de un modelo de amortiguamiento y la calibración de sus parámetros, son 

generalmente motivo de confusión en el modelado numérico de sistemas dinámicos. Los esquemas de 
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amortiguamiento implementados en FLAC3D, descritos en la sección 4.4.3, fueron evaluados en la 

presente investigación a fin de derivar conclusiones respecto a su uso. Los resultados obtenidos se 

presentan en las secciones subsecuentes. 

 

5.3.2. Con Amortiguamiento Local 
 
El modelo de amortiguamiento local, descrito en la sección 4.4.3.1, requiere únicamente como 

parámetro de entrada la relación de amortiguamiento crítico de los elementos de suelo. Como se 

mencionó previamente, dicho valor se obtuvo a partir del análisis de deconvolución y se encuentra 

contenido en la Tabla 5.4. 

 

En la Figura 5.24 se muestra el espectro de respuesta en superficie obtenido del modelo numérico 

empleando el amortiguamiento local, junto con el espectro obtenido a partir del registro del sitio. Puede 

apreciarse que para periodos mayores a 1.7 s se logra un excelente ajuste en las ordenadas espectrales, 

pero para periodos menores, se producen formas espectrales que difieren de manera importante con las 

del registro, asociadas a la generación de ruido de alta frecuencia. 
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Figura 5.24 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento local 

para el sismo de Michoacán. 
 
En la Figura 5.25 se presentan las aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes 

máximos con la profundidad. Puede observarse que las aceleraciones máximas son incluso mayores 

que para el caso sin amortiguamiento, aunque en las deformaciones angulares y esfuerzos cortantes 

máximos existe una buena congruencia con el análisis de deconvolución. 
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Figura 5.25 Respuesta en campo libre del modelo numérico con amortiguamiento local para el 

sismo de Michoacán. 
 

Otros dos análisis se llevaron a cabo para estudiar la influencia que tiene la magnitud de la relación de 

amortiguamiento crítico en la respuesta del modelo, al utilizar el esquema de amortiguamiento local. El 

primero, utilizando una relación de amortiguamiento igual a un medio de la obtenida del análisis de 

deconvolución, y el segundo, con una relación igual al doble. En la Figura 5.26 se presentan los 

espectros de respuesta obtenidos. Para periodos superiores a 1.5 s, la respuesta es congruente en el 

sentido de que para una relación de amortiguamiento crítica mayor, las ordenadas espectrales 

disminuyen, y viceversa. Por el contrario, para periodos menores a 1.5 s, una mayor relación de 

amortiguamiento ocasiona una amplificación en las ordenadas espectrales y un incremento en la 

distorsión de la forma espectral, lo cual nos conduce a una respuesta errónea para un rango de periodos 

en donde se encuentran contenidas la mayor parte de las edificaciones de la ciudad.  

 

El amortiguamiento local también fue evaluado en la simulación del sismo de Tehuacán. En la Figura 

5.27 se presenta el espectro de respuesta obtenido del modelo numérico, comparado con el espectro del 

registro en el sitio. Puede observarse que existe una congruencia aceptable entre ambos, con excepción 

a periodos inferiores a 0.5 s. Al comparar la Figura 5.27, con la Figura 5.22, puede notarse que no 

existe una mejora sustancial con el uso del amortiguamiento local en términos de la respuesta espectral. 

En la Figura 5.28 se presentan las aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes 

máximos con la profundidad. Respecto al modelo sin amortiguamiento (Figura 5.23) no se observaron 

cambios significativos en la respuesta en términos de aceleraciones máximas, aunque el 
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amortiguamiento local sí permitió un mejor ajuste respecto a las deformaciones angulares y esfuerzos 

cortantes máximos, que en el modelo sin amortiguamiento. 
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Figura 5.26 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento local 

para diferentes relaciones de amortiguamiento crítico (sismo de Michoacán). 
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Figura 5.27 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento local 

para el sismo de Tehuacán. 
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Figura 5.28 Respuesta en campo libre del modelo numérico con amortiguamiento local para el 

sismo de Tehuacán. 
 
5.3.3. Con Amortiguamiento Histerético 
 

Tal como se describió en la sección 4.4.3.2, el amortiguamiento histerético requiere que la curva de 

degradación del módulo de rigidez al corte sea completamente especificada. De las funciones 

disponibles en FLAC3D para ajustar las curvas de degradación, se definió que la que brindaba mejores 

resultados era la “sig4”, cuyo ajuste se presenta en la Figura 5.29. 

 

En la Figura 5.30 se presenta el espectro de respuesta obtenido del modelo numérico junto con el 

espectro del registro para el sismo de Michoacán. Puede apreciarse como la simulación queda muy por 

debajo del registro, particularmente para periodos en el rango de 2.0 s, en donde deberían de ocurrir las 

máximas ordenadas espectrales. En la Figura 5.31 se presenta la respuesta del modelo en términos de 

aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes máximos con la profundidad. En este 

caso se observa una gran diferencia en la respuesta del depósito respecto al análisis de deconvolución. 

Lo anterior puede atribuirse a la degradación progresiva del módulo de rigidez que el amortiguamiento 

histerético realiza al avanzar el tiempo de la solución explícita, contrario al procedimiento iterativo que 

realiza el programa SHAKE. El módulo de rigidez de los elementos de suelo adyacentes a la base del 

modelo comienza a degradarse desde el principio del análisis, aminorando la amplificación sísmica del 

depósito y acrecentando las deformaciones. A pesar de que una degradación progresiva del módulo 

pudiese tener mayor sentido físico que el proceso iterativo que realiza el programa SHAKE, el uso de 

este último para reproducir la respuesta sísmica en depósitos con estratificación horizontal, para ondas 
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de corte propagándose verticalmente, ha sido ampliamente validado, por lo que es posible concluir que 

para las condiciones analizadas, el amortiguamiento histerético no proporciona resultados 

satisfactorios.  
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Figura 5.29 Ajuste de las curvas de degradación del módulo de rigidez al corte normalizadas 
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Figura 5.30 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento 

histerético para el sismo de Michoacán. 
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Figura 5.31 Respuesta en campo libre del modelo numérico con amortiguamiento histerético 

para el sismo de Michoacán. 
 
En la Figura 5.32 se presentan los espectros de respuesta para el sismo de Tehuacán. En este caso el 

espectro de la simulación con amortiguamiento histerético es prácticamente igual al presentado en la 

Figura 5.22 en donde no se utilizó ningún esquema de amortiguamiento. Lo anterior se debe a que el 

movimiento de Tehuacán induce deformaciones que difícilmente superan el rango de comportamiento 

elástico en los elementos de suelo y, por lo tanto, no existe una degradación importante en el módulo 

de rigidez. 

 

5.3.4. Con Amortiguamiento Rayleigh 
 

El amortiguamiento Rayleigh en FLAC3D no es definido a partir de las constantes α y β, proporcionales 

a las matrices de masa y rigidez del sistema respectivamente. Por el contrario, tal como se describió en 

la sección 4.4.3.3, es definido a partir de la mínima relación de amortiguamiento crítico, ξmin, operando 

a la frecuencia central, ƒmin. De este modo se logra indicar el rango de frecuencias en donde el 

amortiguamiento Rayleigh es aproximadamente independiente de la frecuencia de oscilación del 

sistema, y la relación de amortiguamiento crítico en dicho intervalo. Debido a que la relación de 

amortiguamiento crítico se obtuvo del análisis de deconvolución, la calibración de los parámetros del 

amortiguamiento Rayleigh se reduce a la selección de la frecuencia central óptima, la cual no depende 

ni de las frecuencias predominantes del sismo, ni de los modos naturales de vibración del depósito de 

suelo, sino de la combinación de ambos. 
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Figura 5.32 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento 

histerético para el sismo de Tehuacán. 
 
En la Figura 5.33 se muestran los espectros de respuesta para el sismo de Michoacán, determinados 

empleado diferentes valores de ƒmin, junto con el espectro obtenido del registro en el sitio.  
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Figura 5.33 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento 

Rayleigh para diferentes valores de ƒmin (sismo de Michoacán). 
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Al graficar los residuos de cada uno de los espectros (suma del cuadrado de las diferencias en las 

ordenadas espectrales respecto al espectro del sitio) contra ƒmin (Figura 5.34), podemos ver que existe 

un valor de frecuencia igual a 0.65 Hz, en donde el error es minimizado. Utilizando dicha frecuencia se 

obtiene el ajuste que se muestra en la Figura 5.35, en donde puede apreciarse una excelente 

congruencia en las ordenadas espectrales de la simulación respecto al registro del sitio. La misma 

congruencia se observa en las aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes máximos 

con la profundidad, respecto al análisis de deconvolución (Figura 5.36). 
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Figura 5.34 Determinación de la frecuencia central (sismo de Michoacán) 
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Figura 5.35 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento 

Rayleigh y ƒmin = 0.65 Hz  (sismo de Michoacán). 
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Figura 5.36  Respuesta en campo libre del modelo numérico con amortiguamiento Rayleigh y 

ƒmin = 0.65 Hz  (sismo de Michoacán). 
 
El mismo procedimiento para la selección de la frecuencia central se utilizó en el caso del sismo de 

Tehuacán. En la Figura 5.37 se presentan los residuos obtenidos de cinco simulaciones numéricas en 

las que se emplearon diferentes valores de ƒmin. Se observa que la frecuencia central óptima en el caso 

del sismo de Tehuacán y sus respectivas condiciones estratigráficas es igual a 1.1 Hz. Al utilizar dicho 

valor en una nueva simulación se obtuvo el espectro que se muestra en la Figura 5.38 en el que se 

confirma un ajuste adecuado en las ordenadas espectrales. Lo anterior se verifica también en la 

respuesta del depósito en términos de aceleraciones, deformaciones angulares y esfuerzos cortantes 

máximos con la profundidad (Figura 5.39). 
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Figura 5.37 Determinación de la frecuencia central (sismo de Tehuacán) 
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Figura 5.38 Espectro de respuesta en superficie del modelo numérico con amortiguamiento 

Rayleigh y ƒmin = 1.10 Hz  (sismo de Tehuacán). 
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Figura 5.39  Respuesta en campo libre del modelo numérico con amortiguamiento Rayleigh y 

ƒmin = 1.10 Hz  (sismo de Tehuacán). 
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A pesar de que el amortiguamiento Rayleigh ocasiona una reducción en el intervalo de tiempo de la 

solución explícita, derivando en mayores tiempos de cálculo, este esquema de amortiguamiento fue el 

que mostró mejores resultados al representar la disipación de energía de los elementos de suelo y, por 

lo tanto, es el que se convino utilizar en las simulaciones para estudiar el comportamiento dinámico de 

las inclusiones rígidas. 

 

5.4. MODELADO DE LAS INCLUSIONES RÍGIDAS 
 

Tal como se mostró en la sección 3.3, existe una gran variedad de inclusiones rígidas relacionadas a 

diferentes técnicas constructivas. En los presentes análisis se considera únicamente la evaluación de las 

inclusiones cilíndricas de concreto, construidas in situ, adaptando técnicas para el colado de pilas; 

cuyos diámetros generalmente no exceden los 30 cm, y carecen de acero de refuerzo. Este tipo de 

elementos cilíndricos de concreto pueden modelarse en FLAC3D básicamente en dos formas distintas. 

La primera consiste en el uso de elementos sólidos dispuestos de tal forma que reproduzcan la 

geometría de las inclusiones. La única diferencia entre éstos y los elementos sólidos que representan al 

suelo son sus propiedades, ya que en el caso de las inclusiones es necesario utilizar las propiedades del 

concreto empleado. La segunda forma involucra el uso de los elementos estructurales implementados 

en el programa, particularmente los elementos viga. Éstos son elementos unidimensionales que poseen 

una determinada rigidez axial y a flexión para representar el comportamiento del elemento estructural 

real. Dicha rigidez es especificada introduciendo directamente el área y el momento de inercia de la 

sección transversal del elemento, así como sus propiedades elásticas (E, ν).  

 

En análisis preliminares, se detectaron variaciones en los resultados obtenidos con las inclusiones 

modeladas a partir de elementos sólidos y las modeladas con elementos viga. Por lo tanto, se decidió 

estudiar el comportamiento de ambos elementos a fin de entender las discrepancias.  

 

Las cargas que induce el suelo a las inclusiones debido a las ondas de corte propagándose 

verticalmente, pueden interpretarse como cargas laterales transitorias. Por tal motivo, a fin de retirar la 

influencia de las características del sismo, la evaluación de los diferentes elementos se realizó mediante 

carga lateral estática. En un primer análisis se convino no tomar en cuenta al suelo y comparar 

directamente ambos elementos como columnas empotradas en su base, con una carga puntual lateral 

aplicada en la cabeza. Las propiedades de las columnas modeladas se resumen en la Tabla 5.5, 

mientras que en la Figura 5.40 se muestra un esquema de los modelos numéricos implementados. Es 

importante mencionar que en el caso de los elementos sólidos, el número de elementos se mantuvo 

constante para todos los diámetros analizados e igual a 4,000. 

  

Tabla 5.5 Propiedades de la columna modelada 
Longitud, l 10.0 m 
Diámetro, d 0.10, 0.20, 0.30, 0.50, 0.75, 1.00 y 2.00 m 
Módulo de elasticidad, E 20,000 MPa 
Relación de Poisson, ν 0.20 
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Figura 5.40 Modelos numéricos para evaluar los elementos sólidos y los elementos viga 

 

Se monitorearon los desplazamientos horizontales a lo largo de los elementos y se compararon los 

resultados con la solución analítica, que para el caso particular estudiado toma la siguiente forma (Beer 

et al., 2007): 

 

( )323 32
6

yyll
EI

P
dx +−=  (5.5) 

 

donde P, es el valor de la carga; I, el momento de inercia de la sección transversal; l, es la longitud de 

la columna; y y, es la distancia entre la sección bajo análisis y el extremo libre. 

 

La carga aplicada en los diferentes modelos fue variable, de una magnitud tal que la solución analítica 

(Ecuación 5.5) produzca un desplazamiento en la cabeza de las columnas de 0.10 m. Los resultados 

obtenidos se presentan en la Figura 5.41. Para todos los casos estudiados, el elemento viga coincide en 

forma excelente con la solución analítica, y el perfil de desplazamientos no varía para los diferentes 

diámetros estudiados. Por el contrario, los elementos sólidos tienden a sobreestimar la rigidez para 

diámetros pequeños, es decir, en el caso de elementos esbeltos. Para diámetros mayores, los elementos 

sólidos tienden a coincidir con los elementos viga y con la solución analítica. 

 

Otra serie de análisis se llevó acabo para estudiar la influencia del número de elementos sólidos que 

conforman a la columna. En la Figura 5.42 se muestran los perfiles de desplazamiento obtenidos para 

un diámetro de 30 cm (diámetro usual de las inclusiones rígidas) y diferentes números de elementos 

sólidos. Se observa cómo el número de elementos tiene una notable influencia en los resultados y que 

para el caso estudiado, se requiere una enorme cantidad de éstos para alcanzar representar 

adecuadamente la rigidez de la columna. 
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Figura 5.41 Desplazamientos horizontales de las columnas empotradas utilizando elementos 

sólidos y elementos viga. 
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Figura 5.42 Desplazamientos horizontales de las columnas empotradas variando el número de 

elementos sólidos empleados. 
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De los resultados presentados es posible concluir que el uso adecuado de los elementos sólidos para 

modelar las inclusiones rígidas depende del número de elementos empleados. Entre mayor sea la 

esbeltez de la inclusión, se requerirán un número mayor de elementos para lograr representar 

adecuadamente la rigidez a flexión de las inclusiones. Generalmente, las inclusiones rígidas utilizadas 

en la Ciudad de México tienden a ser bastante esbeltas, con diámetros alrededor de 30 cm. Por lo tanto, 

modelar un campo de inclusiones a partir de elementos sólidos devendría en una malla 

extremadamente fina, traducida en tiempos de cálculo muy grandes (del orden de meses). 

 

Tal como se observó en la Figura 5.41, los elementos viga reproducen en forma excelente la rigidez a 

flexión de las columnas analizadas, sin incurrir en tiempos de cálculo excesivos. Sin embargo, se 

convino evaluar su desempeño incluyendo ahora el suelo circundante. Los resultados se compararon 

con la solución presentada por Randolph (1981), la cual puede consultarse en el Anexo 2 del presente 

documento. Dicha solución considera un pilote flotante, flexible y embebido en un medio elástico 

continuo. El adjetivo flexible se refiere a aquellos pilotes cuya longitud total supera la longitud crítica, 

a partir de la cual se considera que la carga aplicada en la superficie no produce desplazamientos o 

elementos mecánicos al pilote. 

 

En la Figura 5.43 se muestra un esquema del modelo número implementado para evaluar los elementos 

viga, en donde se indican las propiedades de la masa de suelo considerada, así como los diferentes 

diámetros de las inclusiones evaluadas. Nuevamente la carga es variable y de una magnitud tal que la 

solución de Randolph (1981) derive en un desplazamiento en la superficie igual a 0.10 m. Es 

importante mencionar que para todos los casos evaluados se verificó que la longitud crítica no 

excediera la longitud total de la inclusión. 

 

 
Figura 5.43 Modelo numérico para la evaluación de los elementos viga tomando en cuenta el 

suelo circundante. 
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En la Figura 5.44 se presentan los resultados obtenidos. Se aprecia cómo para el rango de diámetros 

usualmente utilizados en las inclusiones rígidas en el Valle de México, el elemento viga concuerda de 

forma aceptable con la solución de Randolph (1981), la cual ha sido exitosamente comparada con 

mediciones de campo. Para diámetros mayores, la falta de volumen de los elementos viga comienza a 

ser importante ocasionando que éstos se “incrusten” en la malla del modelo. Es importante mencionar 

que, al modelar campos de inclusiones con este tipo de elementos, el tiempo de cálculo es mucho 

menor que en el caso de los elementos sólidos (del orden de días). 
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Figura 5.44 Desplazamiento horizontal de las inclusiones tomando en cuenta el suelo circundante 
 

A partir de los resultados obtenidos, se concluyó que los elementos viga son la mejor opción para 

modelar los campos de inclusiones, motivo de la presente investigación, tanto por su desempeño, como 

por su eficiencia respecto a los tiempos de cálculo. 

 

 

5.5. COMPORTAMIENTO DINÁMICO DE GRUPOS DE INCLUSION ES 
 

5.5.1. Casos Analizados 
 

Tal como se mencionó previamente, las inclusiones estudiadas son inclusiones cilíndricas de concreto, 

coladas in situ, sin  acero de refuerzo, construidas mediante la adaptación de técnicas para el colado de 

pilas. Este tipo de inclusiones son una de las más utilizadas en el Valle de México para el control de 
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hundimientos totales y diferenciales, en estructuras pequeñas y medianas que no transmiten descargas 

excesivas a la cimentación.   

 

Los sistemas de inclusiones analizados pueden idealizarse tal como se muestra en la Figura 5.45. En 

este caso, los rellenos actúan como la plataforma de distribución, ya que éstos poseen una rigidez 

considerablemente mayor respecto a los suelos blandos subyacentes (Tabla 5.4). Generalmente las 

inclusiones utilizadas en el Valle de México no están conectadas en sus dos extremos, es decir, 

conectadas con la plataforma de distribución y con el estrato resistente. Lo anterior debido al fenómeno 

del hundimiento regional, el cual causaría la penetración de las inclusiones en la plataforma de 

distribución. Por lo tanto, es práctica común el construir las inclusiones rígidas unos cuantos metros 

antes de alcanzar la capa dura, a fin de que las inclusiones no lleguen a apoyarse en ésta durante la vida 

útil de la estructura. En los análisis también se incluyó la presencia de una edificación en la superficie, 

la cual se considera estructurada a base de muros de carga y desplantada sobre una losa de cimentación 

superficial. 

 

 
Figura 5.45 Idealización de los sistemas analizados 

 

El diámetro de las inclusiones, así como las dimensiones del área reforzada, fueron fijadas a 30 cm y 

20x20 m respectivamente en todos los análisis ejecutados. Los casos estudiados fueron organizados en 

cinco grupos los cuales se describen brevemente a continuación. 

 

Grupo A (análisis base).- Este grupo contiene los análisis a partir de los cuales se identificó el efecto 

de las inclusiones rígidas en la respuesta sísmica del sitio. El análisis A-01 considera la presencia de 

121 inclusiones separadas en forma equidistante a 2.0 m y de 26.0 m de longitud, pero sin considerar la 

presencia de ninguna estructura en la superficie. Las inclusiones fueron empotradas medio metro en la 

plataforma de distribución, pero su extremo inferior no alcanza la capa dura, dejando un espacio de 2.5 

m. Contrario al análisis A-01, el análisis A-02 considera la presencia de una estructura de cinco 
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niveles, pero no toma en cuenta la presencia de las inclusiones; las dimensiones en planta de la 

estructura coinciden con el área reforzada por las inclusiones del análisis A-01, y su periodo 

fundamental de vibración es de 0.411 s. El análisis A-03 es una combinación de los dos anteriores, es 

decir, considera la presencia tanto de las inclusiones rígidas, como de la estructura en superficie; éste 

análisis fue la base de comparación para los diferentes grupos estudiados por representar una 

configuración típica del sistema a base de inclusiones rígidas. El análisis A-04 evalúa una solución 

alternativa a las inclusiones, la cual en este caso es un cajón de cimentación rígido de concreto, 

desplantado a 6.0 m de profundidad. Finalmente, el análisis A-05 considera nuevamente el cajón de 

cimentación, pero en combinación con inclusiones, las cuales se encuentran a 1.0 m de profundidad a 

partir del desplante del cajón y a 2.5 m de la capa dura. En la Figura 5.46 se esquematizan todos los 

análisis pertenecientes al grupo A. 

 

 
Figura 5.46 Análisis pertenecientes al grupo A 

 

Grupo B (condiciones de apoyo).- En este grupo se evaluaron dos condiciones de apoyo distintas a la 

utilizada en el análisis A-03. El análisis B-01 considera que las inclusiones están conectadas en sus dos 

extremos, a la plataforma de distribución y a la capa dura; mientras que el análisis B-02 considera la 

conexión únicamente en el extremo inferior (Figura 5.47). El espaciamiento de las inclusiones, así 

como las características de la estructura en superficie, son iguales que para el análisis A-03. Las 

inclusiones tienen 29.0 y 26.0 m de longitud en los análisis B-01 y B-02 respectivamente. 

 

 
Figura 5.47 Análisis pertenecientes al grupo B 
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Grupo C (longitud de las inclusiones).- Los análisis C-01 y C-02 son similares al análisis A-03 con la 

diferencia que se utilizaron longitudes de las inclusiones de 20.0 y 10.0 m respectivamente. 

 

Grupo D (separación de las inclusiones).- Los análisis D-01 y D-02 son similares al análisis A-03 pero 

utilizando separaciones de 1.0 y 4.0 m respectivamente.  

 

Grupo E (periodo de la estructura).- Finalmente, los análisis E-01 y E-02 son nuevamente similares al 

análisis A-03, pero las estructuras en superficie tienen ahora 3 y 7 niveles, traducidos en periodos 

fundamentales de vibración de 0.238 y 0.616 segundos respectivamente.  

 

En la Tabla 5.6 se muestra un resumen de las condiciones analizadas. Los análisis presentados en la 

Tabla 5.6 fueron ejecutados tanto para el sismo de Michoacán, como para el sismo de Tehuacán; 

ambos en combinación con sus respectivas condiciones estratigráficas. Es importante mencionar que en 

el caso del sismo de Tehuacán fue necesario ajustar la longitud de las inclusiones, ya que el espesor de 

los estratos no es el mismo que en el caso del sismo de Michoacán.  

 

Tabla 5.6 Resumen de los análisis ejecutados 

Grupo / Análisis Condición de apoyo 
Longitud  

1985 / 1999 
Espaciamiento 
de inclusiones 

Periodo 
fundamental de la 

estructura 

Campo libre - - - - 

Grupo A 

A-01 Superior 26.0 / 25.0 m 2.0 m - 

A-02 - - - 0.411 s 

A-03 Superior 26.0 / 25.0 m 2.0 m  0.411 s 

A-04 
- 

(cajón a 6.0 m) 
- - 0.411 s 

 A-05 
Flotantes 

(cajón a 6.0 m) 
22.0 / 20.0 m 2.0 m 0.411 s 

Grupo B 
B-01 Superior e inferior 29.0 m 2.0 m 0.411 s 

B-02 Inferior 26.0 / 25.0 m 2.0 m 0.411 s 

Grupo C 
C-01 Superior 20.0 m 2.0 m 0.411 s 

C-02 Superior 10.0 m 2.0 m 0.411 s 

Grupo D 
D-01 Superior 26.0 / 25.0 m 1.0 m 0.411 s 

D-02 Superior 26.0 / 25.0 m 4.0 m 0.411 s 

Grupo E 
E-01 Superior 26.0 / 25.0 m 2.0 m 0.238 s 

E-02 Superior 26.0 / 25.0 m 2.0 m 0.616 s 

 

5.5.2. Propiedades de las Inclusiones 
 

Generalmente, las inclusiones están constituidas de un concreto pobre, con una resistencia a la 

compresión simple alrededor de 15.0 MPa (Rodríguez y Auvinet, 2006). Utilizando dicho valor de 
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resistencia, se calculó el módulo de elasticidad mediante la Ecuación (5.5) presentada en NTC-RCDF 

(2004) para concretos Clase 2. 

 

( )MPaenc'fE 2500=  (5.5) 

 

El módulo de elasticidad obtenido fue de 10e6 kPa. Se empleó una relación de Poisson de 0.25, valor 

típico para elementos de concreto sujetos a acciones dinámicas (Philleo, 1994), y un peso volumétrico 

igual a 21 kN/m³. 

 

5.5.3. Propiedades de la Estructura en Superficie 
 

Como se mencionó previamente, la estructura en superficie se consideró constituida a base de muros de 

carga; estructuración típica para unidades habitacionales, en las cuales las inclusiones rígidas han sido 

exitosamente utilizadas para el control de asentamientos (Rodríguez y Auvinet, 2006; Schmitter y 

Paulín, 2006). Para de definir las propiedades de los muros, se consideraron construidos a base de 

tabiques de barro. El peso volumétrico y la resistencia en compresión referida al área bruta de los 

tabiques, f*m, se supuso de 14 kN/m³ y de 1.5 MPa respectivamente, según valores típicos presentados 

en NTC-RCDF (2004). El módulo de elasticidad se obtuvo a partir de la resistencia en compresión 

mediante la Ecuación (5.6) (NTC-RCDF, 2004), resultando en un valor de 5.25e5 kPa. La relación de 

Poisson utilizada fue de 0.25 y se consideró un espesor de los muros igual a 15 cm.  

 

( )MPaenfE *
m350=  (5.6) 

 

La losa de cimentación y las de entrepiso, se consideraron constituidas por un concreto Clase 1, con 

agregado calizo, y de resistencia a la compresión simple igual a 25 MPa. Por lo tanto, el módulo de 

elasticidad empleado fue de 22e6 kPa obtenido con la Ecuación (5.7)  (NTC-RCDF, 2004); 

nuevamente se utilizó una relación de Poisson de 0.25. El peralte considerado en la losa de cimentación 

y en las de entrepiso fue de 25 y 12 cm respectivamente.  

 

( )MPaenc'fE 4400=  (5.7) 

 

La estructura tiene una configuración en planta regular de 20 x 20 m, con claros de 5.0 m en ambas 

direcciones, y con alturas de entrepisos de 3.0 m. 

 

5.5.4. Implementación Numérica 
 

La malla de uno de los modelos numéricos implementados se muestra en la Figura 5.48. Puede 

apreciarse cómo la malla está más refinada en el área donde se instalan las inclusiones; ésta tiene un 
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total de 48,000 elementos. En la base del modelo se aplicó una frontera absorbente, mientras que en las 

caras laterales se utilizaron fronteras de campo libre (sección 4.4.1). El modelo se extiende 

lateralmente dos veces la dimensión de la zona reforzada en todas direcciones (Botero, 2012). Lo 

anterior es necesario debido a que las fronteras dinámicas en las caras laterales del modelo forzan los 

movimientos en campo libre y, por lo tanto, éstas deben de aplicarse a una distancia en la que se 

consideren despreciables los efectos de interacción suelo-estructura. Tal como se describió en la 

sección 5.3, las acciones dinámicas fueron aplicadas a la base del modelo como historias de esfuerzos 

cortantes, las cuales fueron previamente presentadas en la Figura 5.16. Es importante mencionar que la 

acción dinámica, obtenida de la componente N90E de los movimientos estudiados, se aplicó en la 

dirección “X” según el sistema de ejes globales.  

 

Como se mencionó en la sección 5.4, las inclusiones rígidas fueron modeladas a partir del uso de 

elementos viga, cuyos nodos están rígidamente conectados a los elementos de suelo. Respecto a la 

estructura en superficie, ésta fue modelada a base de elementos shell. Estos elementos bidimensionales 

pueden manifestar un comportamiento diferente dependiendo de la formulación empleada. Los 

elementos pueden considerarse como membranas, los cuales resisten cargas axiales pero no resisten 

momentos; pueden considerarse como placas, las cuales resisten momentos pero no resisten cargas 

axiales; o pueden considerarse como elementos que resistan tanto cargas axiales como momentos. Esta 

última formulación fue empleada para modelar tanto los muros, como las losas de la estructura. En 

todos los elementos estructurales se utilizó una relación de amortiguamiento crítica del 5%. 

 

 
Figura 5.48 Malla de uno de los modelos numéricos implementados 

 
En la Figura 5.49a se muestra la estructura en superficie implementada a base de elementos shell, 

mientras que en la 5.49b se aprecian las inclusiones rígidas implementadas a partir de elementos viga. 
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Figura 5.49 a) Estructura en superficie y b) Inclusiones rígidas 

 
En todos los análisis ejecutados se obtuvieron las aceleraciones en la superficie al centro del área 

reforzada, a fin de determinar los espectros de respuesta. Adicionalmente, en los análisis del grupo A 

se monitorearon las aceleraciones en todos los nodos del corte AA’ (Figura 5.50), así como los 

esfuerzos verticales y horizontales en todas las zonas correspondientes también a dicho corte. 

Finalmente, del análisis A-03 también se obtuvieron las distribuciones de fuerzas axiales, fuerzas 

cortantes y momentos flexionantes en las inclusiones; a fin de evitar monitorear las 121 inclusiones, los 

elementos mecánicos se monitorearon en las 36 inclusiones indicadas en la Figura 5.50. 

 

 
Figura 5.50 Ubicaciones monitoreadas en los modelos numéricos 
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5.5.5. Resultados  
 

Grupo A 

 

En la Figura 5.51 se muestran los espectros de respuesta de los análisis que comprenden el grupo A 

para el sismo de Michoacán. Es importante mencionar que las ordenadas espectrales para cada uno de 

los periodos fueron normalizadas respecto al espectro en campo libre, es decir, en dicha gráfica las 

ordenadas superiores a uno representan un incremento en las aceleraciones espectrales respecto al 

campo libre, mientras que ordenadas inferiores a uno representan una disminución en la respuesta 

espectral; lo anterior con el fin de visualizar más fácilmente los efectos de interacción suelo-estructura. 

Puede observarse que las inclusiones solas no producen una modificación importante en la respuesta 

sísmica. Por el contrario, la estructura en superficie sí tiene una notable influencia en la modificación 

del movimiento en superficie. En este caso se observa un incremento en la aceleración máxima del 

terreno del orden de 1.5%, así como una disminución de hasta el 10% en las ordenadas espectrales para 

periodos en el rango de 0.5 s, cercano al periodo fundamental de vibración de la estructura (0.411 s); 

para periodos superiores a 0.8 s existe un incremento en las ordenadas espectrales, el cual alcanza un 

máximo del 5% para un periodo de 1.0 s, y disminuye progresivamente hasta valores de 1% para 

periodos igual a 4.0 s. A pesar de que las inclusiones solas no producen una modificación sustancial en 

la respuesta, la combinación de éstas con la estructura producen un efecto positivo, reduciendo las 

ordenadas espectrales hasta un 15% para periodos en el rango de 0.5 s; para periodos diferentes la 

respuesta es similar que en el caso de la estructura sola. Se observa en el caso cajón un comportamiento 

dinámico bastante eficiente, en donde la respuesta espectral se atenúa en todos los periodos analizados; 

para periodos comprendidos entre 0.3 y 0.8 s, las ordenadas espectrales se reducen entre el 10 y el 

22%, mientras que para periodos superiores la atenuación es menor, variando entre el 5 y el 2%. 

Finalmente se observa como la combinación del cajón de cimentación con las inclusiones rígidas 

producen una mayor atenuación de la respuesta sísmica para periodos entre 0.4 y 0.8 s, la cual alcanza 

valores de hasta el 23.5%; para periodos distintos, la respuesta es bastante similar que en caso del cajón 

solo, aunque se observa que la atenuación es ligeramente menor para periodos superiores a 0.9 s. 

 

En la Figura 5.52 se muestran los espectros de respuesta normalizados pero ahora para el sismo de 

Tehuacán. Nuevamente las inclusiones solas no producen una modificación importante en la respuesta 

espectral. En el caso de la estructura en superficie, existe un incremento en la aceleración máxima del 

terreno del 2%, y una disminución en las ordenadas espectrales de entre el 6 y el 18% para periodos 

entre 0.2 y 0.7 s. Nuevamente para periodos superiores existe un incremento en la respuesta, el cual 

alcanza un máximo del 10% para un periodo igual a 0.9 s; dicho incremento disminuye gradualmente 

hasta un 2% para un periodo de 4.0 s. En el caso de la combinación de la estructura con las inclusiones, 

el incremento en la aceleración máxima del terreno es superior que en el caso de la estructura sola, del 

orden del 5%, y la disminución máxima en las ordenadas espectrales es similar pero recorrida hacia la 

izquierda, a un periodo igual a 0.4 s, el cual coincide con el periodo fundamental de vibración de la 

estructura. El incremento máximo es de 13% y se encuentra también recorrido un poco a la izquierda 

respecto a la estructura sola, mientras que para periodos superiores a 1.0 s los incrementos son 



ANÁLISIS NUMÉRICO 
 

 105

similares. Nuevamente el cajón de cimentación produce la atenuación de la respuesta espectral en todos 

los periodos considerados; la aceleración máxima del terreno se reduce un 8%, y se alcanza una 

disminución máxima en las ordenadas espectrales de hasta el 40%, para periodos cercanos 0.3 s. Para 

periodos mayores a 1.4 s la reducción en las aceleraciones es del orden del 2%. La combinación del 

cajón con las inclusiones produce una respuesta similar que en el caso del cajón solo, con una ligera 

mayor atenuación para periodos entre 0.4 y 0.7 s, y una menor atenuación para periodos superiores. 
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Figura 5.51 Espectros de respuesta normalizados del grupo A para el sismo de Michoacán 
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Figura 5.52 Espectros de respuesta normalizados del grupo A para el sismo de Tehuacán  
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Como se mencionó previamente, los resultados presentados en las Figuras 5.51 y 5.52, referentes a los 

sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente, toman en cuenta las condiciones estratigráficas 

correspondientes a la ocurrencia de dichos movimientos. A fin de observar la influencia únicamente de 

las características del sismo, se convino realizar una serie de análisis adicionales, en los cuales se 

consideran las condiciones estratigráficas determinadas en el año de 1986, pero con la ocurrencia del 

sismo de Tehuacán de 1999. El espectro de respuesta en campo libre (sin normalizar) que se obtiene al 

hacer dicha consideración se observa en la Figura 5.53. Es importante mencionar que los parámetros de 

rigidez y amortiguamiento empleados en estos análisis adicionales se calibraron de la misma forma que 

la descrita en la sección 5.3. En la Figura 5.53 se muestran los espectros de respuesta normalizados del 

grupo A para esta condición. Nuevamente se confirma que las inclusiones solas no son capaces de 

modificar en forma importante la respuesta en campo libre. A diferencia de los dos casos anteriores, la 

estructura en superficie produce ahora una reducción en la aceleración máxima del terreno, del orden 

de 2.5%; la atenuación máxima alcanza valores del 10.0% y ocurre a un periodo cercano a 0.5 s. Para 

periodos superiores a 0.8 s nuevamente existe un incremento en las ordenadas espectrales que alcanza 

un máximo del 5% para un periodo alrededor de 0.9 s el cual disminuye gradualmente hasta valores del 

2% para un periodo de 4.0 s. La combinación de la estructura y las inclusiones resulta en una respuesta 

similar que en el caso de la estructura sola, aunque la reducción en la aceleración máxima del terreno 

es un poco superior, del orden del 3.0%, y destaca también que para un periodo cercano al periodo de 

vibración de la estructura, las ordenadas espectrales no sufren modificaciones. Para periodos cercanos a 

0.5 s, nuevamente se produce una ligera mayor atenuación que en el caso de la estructura sola. El 

cajón, al igual que los dos casos anteriores, presenta una reducción en las ordenadas espectrales para 

todos los periodos considerados, con un decremento en la aceleración máxima del terreno de hasta el 

9.0%, y con una máxima reducción en las ordenadas espectrales de hasta el 24.0% para periodos en el 

rango de 0.65 s. Al combinar el cajón con las inclusiones rígidas se observa una mayor atenuación para 

periodos inferiores a 0.8 s, alcanzando un máximo del 27.0% para un periodo de 0.65 s. Para periodos 

superiores existe una ligera menor atenuación en la respuesta espectral que en el caso del cajón solo.   
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Figura 5.53 Espectro de respuesta en campo libre para el sismo de Tehuacán, tomando en cuenta 

las condiciones estratigráficas de 1986.  
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Figura 5.54 Espectros de respuesta normalizados del grupo A para el sismo de Tehuacán, 

tomando en cuenta las condiciones estratigráficas de 1986.   
 

En la Figura 5.55 se muestra la distribución de aceleraciones máximas en el corte AA’ para cada uno 

de los cinco casos correspondientes al grupo A, tanto para el sismo de Michoacán como para el sismo 

de Tehuacán, normalizada respecto a los valores en campo libre, es decir, dichos mapas de contorno 

representan la modificación en las aceleraciones máximas en el medio debido a la presencia de los 

elementos estructurales. Se observan discrepancias muy importantes en cada uno de los diferentes 

casos estudiados. Por lo tanto, la forma en que se modifican las aceleraciones en el medio será 

diferente para cada caso en particular, dependiendo de la estructura y sistema de cimentación 

empleados, de las propiedades y dimensiones del depósito de suelo, y de las características del sismo 

considerado. En general puede notarse que las inclusiones rígidas tienden a incrementar las 

aceleraciones máximas en el medio, y que estos incrementos relativos son bastante más significativos 

en el caso del sismo de Tehuacán. 

 

En la Figura 5.56 se presentan los esfuerzos verticales máximos en el corte AA’ normalizados respecto 

a los esfuerzos generados por peso propio, es decir, indican los incrementos de esfuerzo debido a la 

acción sísmica. Como era de esperarse, las inclusiones por si mismas no producen un aumento 

considerable en los esfuerzos verticales; los incrementos máximos son del orden del 1.0 y 0.04% para 

los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente. Por el contrario, se observa cómo las fuerzas 

inerciales generadas en la estructura producen el balanceo de la misma, incrementando los esfuerzos 

verticales, principalmente en las orillas de la cimentación. Se obtienen incrementos máximos del orden 

de 28.5 y 9.2% para los sismos de Michoacán y Tehuacán; también es importante notar cómo en ambos 

casos los incrementos de esfuerzo se propagan hasta el estrato blando subyacente. Al combinar la 
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estructura con las inclusiones rígidas se aprecia como la magnitud de los incrementos de esfuerzo es 

bastante similar que en el caso de la estructura sola, pero las inclusiones tienden a limitar la 

profundidad a la que éstos se propagan, haciendo que los incrementos en los materiales arcillosos 

subyacentes sean de pequeña magnitud, concentrándolos en la plataforma de distribución. En el caso 

del cajón, el suelo adyacente a los muros laterales tiende a impedir el libre balanceo de la estructura  y, 

por lo tanto, a limitar los incrementos de esfuerzo vertical a valores máximos del orden 16.5 y 2.6% 

para los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente. También se observa que debido a la 

interacción de los muros laterales con el suelo circundante, también existe un incremento en los 

esfuerzos verticales a los costados del cajón. Nuevamente, al combinar el cajón de cimentación con las 

inclusiones se observa que los incrementos máximos son similares que en el caso del cajón solo, pero 

las inclusiones tienden a mantener los incrementos de esfuerzo nulos en la zona reforzada por las 

mismas.  En general también puede observarse como en todos los casos donde está presente la 

estructura en la superficie, los incrementos de esfuerzo verticales son nulos en el eje de simetría de la 

misma.  

 

En la Figura 5.57 se muestran los esfuerzos horizontales máximos en el corte AA’, también 

normalizados respecto a los esfuerzos producidos por peso propio. En todos los casos se observa cómo 

los incrementos de esfuerzos horizontales ocurren únicamente en la plataforma de distribución. En el 

caso de las inclusiones, éstas impiden que se desarrollen libremente los movimientos relativos entre la 

FAS y los rellenos, ocasionando un incremento en los esfuerzos horizontales, el cual se concentra en 

este último estrato por tener una rigidez considerablemente mayor; el incremento máximo es del orden 

de 6.5 y 4.3% para los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente. En el caso de la estructura, 

se observa cómo el balanceo de la misma también produce una concentración en los incrementos de 

esfuerzos horizontales en el borde de la cimentación, efecto que se extiende horizontalmente una 

distancia considerable; el incremento máximo es de 109.3 y 25.1% para cada uno de los movimientos. 

Debido a que el efecto en los esfuerzos horizontales producido por las inclusiones es mucho menor que 

el que ocasiona la estructura, al considerar la combinación de ambas los resultados son prácticamente 

los mismos que en el caso de la estructura sola. En el caso del cajón, los resultados también son 

similares, aunque se observa una cierta influencia de los muros laterales de cajón.  

 

Tal como se mencionó previamente, en el análisis A-03 se monitorearon los elementos mecánicos en 

36 de las 121 inclusiones consideradas en dicho análisis. En la Figura 5.58 se presenta la distribución 

de fuerzas axiales en las inclusiones debido a carga estática. Se observa cómo, a pesar de que la mayor 

parte de la carga axial es transmitida a través de la cabeza de las inclusiones, también existe una 

transferencia importante de carga a través del fuste de las mismas. En general son las inclusiones 

centrales las que reciben mayor carga axial, mientras que las inclusiones de las esquinas son las menos 

solicitadas. La carga axial máxima alcanza valores de hasta 185.0 kN y ocurre en las inclusiones 

centrales, cerca del primer tercio de su longitud. 
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Figura 5.55 Aceleraciones máximas normalizadas en el corte AA’ del grupo A 
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Figura 5.56 Esfuerzos verticales máximos normalizados en el corte AA’ del grupo A 
 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

1.000

1.002

1.004

1.006

1.008

1.010

 A-01 
 Tehuacán, 1999 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.020

1.040

1.060

1.080

1.100

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.020

1.040

1.060

1.080

1.100

 A-03 
 Tehuacán, 1999 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.004

1.008

1.012

1.016

1.020

1.024

1.028

 Capa dura 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.005

1.010

1.015

1.020

1.025

1.030

1.035

1.040

 A-05 
 Tehuacán, 1999 

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

1.000

1.004

1.008

1.012

1.016

1.020

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.040

1.080

1.120

1.160

1.200

1.240

1.280

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.050

1.100

1.150

1.200

1.250

1.300

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000
1.020
1.040
1.060
1.080
1.100
1.120
1.140
1.160
1.180

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

-30

-20

-10

0

10

1.000

1.020

1.040

1.060

1.080

1.100

1.120

1.140

1.160



ANÁLISIS NUMÉRICO 
 

 111

 

 
 

Figura 5.57 Esfuerzos horizontales máximos normalizados en el corte AA’ del grupo A 
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Figura 5.58 Distribución de fuerzas axiales estáticas 

 

En la Figura 5.59 y 5.60 se presentan las fuerzas axiales máximas para los sismos de Michoacán y 

Tehuacán, normalizadas respecto a los valores producidos por carga estática (Figura 5.58), es decir, 

dichas figuras representan los incrementos en las fuerzas axiales debido a la acción dinámica. En el 

caso del sismo de Michoacán se observa como el balanceo de la estructura en superficie produce un 

mayor incremento en las fuerzas axiales de las inclusiones de la orilla, alcanzando incrementos 

máximos de hasta un 50%. Dicho incremento se va reduciendo hacia centro hasta volverse nulo en eje 

de simetría. En el caso del sismo de Tehuacán, la poca intensidad del movimiento no genera fuerzas de 

inercia importantes en la estructura y, por lo tanto, el balanceo de la misma es mucho menos intenso 

que en el caso del sismo de Michoacán. Lo anterior resulta en que los incrementos en las fuerzas 

axiales sean bastante pequeños, del orden de 1.0 a 2.5% concentrados nuevamente en las inclusiones de 

las orillas. 

 

En el caso de las fuerzas cortantes y momentos flexionantes en las inclusiones, no fue posible 

normalizar los valores máximos obtenidos del análisis dinámico con los producidos por carga estática, 

ya que esta última condición no genera ninguno de estos elementos mecánicos en las inclusiones; por 

lo tanto, en el caso de las fuerzas cortantes y momentos flexionantes se presentan directamente los 

valores obtenidos en kN y kN-m.  

 

Plataforma de distribución

FAS

Superficie
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Figura 5.59 Distribución de fuerzas axiales máximas normalizadas para el sismo de Michoacán 

 

 
Figura 5.60 Distribución de fuerzas axiales máximas normalizadas para el sismo de Tehuacán 
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En las Figuras 5.61 y 5.62 se muestra la distribución de las fuerzas cortantes en las inclusiones para los 

sismos de Tehuacán y Michoacán respectivamente. En ambos casos se observa cómo la magnitud de 

los esfuerzos cortantes es muy pequeña en todo el desarrollo de las inclusiones con excepción de la 

zona que se encuentra empotrada en la plataforma de distribución. Las inclusiones tienden a impedir 

los movimientos relativos entre el estrato blando y la plataforma ocasionando la concentración de 

elementos mecánicos en dicha zona. Los esfuerzos cortantes máximos alcanzan valores de 14.0 y 1.5 

kN para los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente, poniendo en evidencia la gran 

influencia de la intensidad del movimiento en la magnitud de las fuerzas cortantes generadas. En el 

caso del sismo de Michoacán se observa cómo las fuerzas cortantes máximas se concentran en una de 

las orillas en donde la estructura osciló con más violencia, mientras que en el caso del sismo de 

Tehuacán los esfuerzos cortantes máximos son similares en ambos extremos.   

 

En las Figuras 5.63 y 5.64 se presenta la distribución de los momentos flexionantes en las inclusiones 

para los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente. El comportamiento es muy similar que en 

el caso de las fuerzas cortantes, nuevamente concentrando los elementos mecánicos en la frontera del 

estrato blando con la plataforma de distribución. A diferencia de las fuerzas cortantes, los momentos 

flexionantes deben ser nulos en los extremos de las inclusiones ya que éstas no están ligadas a ninguna 

otra estructura. Los valores máximos obtenidos fueron de 8.0 y 1.5 kN-m para cada uno de los 

movimientos.   

 

 
Figura 5.61 Distribución de fuerzas cortantes máximas para el sismo de Michoacán 

Plataforma de distribución

FAS

Superficie

Michoacán, 1985



ANÁLISIS NUMÉRICO 
 

 115

 
Figura 5.62 Distribución de fuerzas cortantes máximas para el sismo de Tehuacán 

 

 
Figura 5.63 Distribución de momentos flexionantes máximos para el sismo de Michoacán 
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Figura 5.64 Distribución de momentos flexionantes máximos para el sismo de Tehuacán 

 
Grupo B 

 

En la Figura 5.65 se muestran los espectros de respuesta normalizados correspondientes a los análisis 

del grupo B para el sismo de Michoacán, junto con el espectro correspondiente al análisis A-03, el cual 

es la base de comparación para los diferentes grupos evaluados por representar la configuración típica 

del sistema. Se observa que no se produce una diferencia significativa al empotrar los dos extremos de 

las inclusiones respecto al empotramiento únicamente en el extremo superior. Por el contrario, al 

empotrar el extremo inferior y dejar libre el superior, se observa una menor reducción en las ordenadas 

espectrales para periodos en el rango de 0.5 s, del orden de 13%, valor menor que en los análisis A-03 

y B-01 en donde la reducción alcanza el 16%. Para periodos diferentes, las tres condiciones evaluadas 

proporcionan una respuesta muy similar. 

 

En la Figura 5.66 se presentan los espectros de respuesta normalizados para el sismo de Tehuacán. Se 

observa un comportamiento muy similar que en el caso del sismo de Michoacán, en donde las 

inclusiones empotradas en el extremo superior, y las empotradas en ambos extremos, presentan una 

respuesta sísmica bastante parecida. Para las inclusiones empotradas en el extremo inferior, el 

incremento en la aceleración máxima del terreno es menor, del orden del 3%, y la disminución máxima 

en las ordenadas espectrales alcanzó el 16%, valor inferior que para las otras dos condiciones. Es 

importante notar que para algunos periodos, la reducción en las ordenadas espectrales es mayor en el 

caso de las inclusiones empotradas en el extremo inferior respecto a las otras dos condiciones. 
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Figura 5.65 Espectros de respuesta normalizados del grupo B para el sismo de Michoacán 
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Figura 5.66 Espectros de respuesta normalizados del grupo B para el sismo de Tehuacán 

 

Grupo C 

 

En las Figuras 5.67 y 5.68 se presentan los espectros normalizados correspondientes al grupo C para 

los sismos de Michoacán y Tehuacán respectivamente. A partir de ambas figuras es posible concluir 
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que entre mayor sea la longitud de las inclusiones, mayor será la disminución en las ordenadas 

espectrales, aunque en el caso del sismo de Tehuacán, existen algunos periodos que contradicen la 

afirmación anterior, y las inclusiones de 10.0 m de longitud atenúan más la respuesta que las 

inclusiones de 20.0 y 26.0 m. 
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Figura 5.67 Espectros de respuesta normalizados del grupo C para el sismo de Michoacán 
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Figura 5.68 Espectros de respuesta normalizados del grupo C para el sismo de Tehuacán 
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Grupo D 

 

En la Figura 5.69 se muestran los espectros de respuesta normalizados correspondientes a los análisis 

del grupo D para el sismo de Michoacán. Se observa que la atenuación máxima alcanzada para las 

separaciones de 1.0 y 2.0 m es bastante similar cercana al 16% para periodos en el rango de 0.5 s, 

mientras que para una separación de 4.0 m la atenuación máxima se reduce al 13%. Es importante 

notar cómo en el caso de separaciones de 1.0 m, existe un incremento de hasta el 8% en la respuesta 

espectral para periodos cercanos a 0.9 s. 

 

En la Figura 5.70 se muestran los espectros de respuesta normalizados pero ahora para el sismo de 

Tehuacán. Destaca en este caso las discrepancias importantes de los incrementos en la aceleración 

máxima del terreno; se observa cómo a menor separación de las inclusiones, el incremento es menor y 

viceversa. Para periodos cercanos a los 0.5 s, la menor separación ocasiona la mayor atenuación en la 

respuesta espectral, mientras que para periodos mayores, la menor separación produce el mayor 

incremento en las ordenadas espectrales. 
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Figura 5.69 Espectros de respuesta normalizados del grupo D para el sismo de Michoacán 

 
Grupo E 

 
En las Figuras 5.71 y 5.72 se presentan los espectros de respuesta normalizados correspondientes a los 

análisis del grupo E, en donde se varió el periodo fundamental de vibración de la estructura en 
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superficie. A diferencia de los grupos B, C, y D; el variar las características de la estructura en 

superficie ocasiona modificaciones muy importantes en la respuesta sísmica del sitio.   
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Figura 5.70 Espectros de respuesta normalizados del grupo D para el sismo de Tehuacán 

 

En el caso del sismo de Michoacán, para un periodo fundamental de la estructura de 0.238 s, se observa 

una reducción en la atenuación máxima de la respuesta, así como en el periodo en la que ésta ocurre. 

Destaca también un incremento importante en las ordenadas espectrales para periodos entre 0.7 y 0.9 s, 

el cual alcanza un máximo del 8.0%. Para periodos superiores podemos decir en forma general que 

entre mayor sea el periodo fundamental de vibración de la estructura, mayor será la amplificación en la 

respuesta sísmica. Para un periodo de la estructura de 0.616 s, llama la atención el incremento en la 

aceleración máxima del terreno del orden de 4.0%; la atenuación máxima es similar que para el periodo 

de 0.411, del orden de 16.0%, pero recorrida hacia la derecha a un periodo de 0.7 s. En el caso del 

sismo de Tehuacán, el comportamiento es bastante similar que en el caso del sismo Michoacán, aunque 

tanto en el presente grupo, como en todos los demás considerados, las modificaciones relativas son de 

mayor magnitud. A diferencia del el sismo de Michoacán, en el caso de la estructura con un periodo de 

0.616 s, existe una reducción y no un incremento en la aceleración máxima del terreno, así como una 

atenuación importante en la respuesta para periodos en el rango de 0.2 s. En la estructura con un 

periodo de 0.616 s ocurre la máxima reducción en las ordenadas espectrales, la cual alcanza valores de 

hasta 26% para periodos cercanos a 0.8 s. Al igual que en el sismo de Michoacán, para periodos 

superiores a 1.0 s, a mayor periodo fundamental de la estructura en superficie, mayor será la respuesta 

espectral.  
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Figura 5.71 Espectros de respuesta normalizados del grupo E para el sismo de Michoacán 
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Figura 5.72 Espectros de respuesta normalizados del grupo E para el sismo de Tehuacán 
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CAPÍTULO 6 
 

CONCLUSIONES 
 

 

 

El principal objetivo de este trabajo fue evaluar el comportamiento del sistema de cimentación a base 

de inclusiones rígidas bajo acciones dinámicas. Lo anterior se llevó a cabo mediante la implementación 

de una serie de modelos numéricos tridimensionales de diferencias finitas, en los que se estudiaron 

diferentes configuraciones del sistema. Previo al análisis de las inclusiones, se hizo una exhaustiva 

calibración de los movimientos en campo libre, en donde se evaluaron distintos esquemas de 

amortiguamiento; de dicha calibración se pudo concluir lo siguiente: 

 

a) Los análisis numéricos de interacción suelo estructura requieren de la correcta consideración de 

diferentes aspectos que permitan representar adecuadamente el sistema dinámico analizado, entre 

los que destacan las condiciones de frontera, la selección y aplicación de las acciones dinámicas, y 

el amortiguamiento material de los elementos de suelo.   

 

b) Entre mayor sea la deformación inducida por la acción dinámica considerada, mayor será la 

importancia del amortiguamiento material en la simulación numérica, en especial en análisis 

elásticos, donde el suelo no es capaz de disipar energía a través de la fluencia. 

 
c) De los diferentes esquemas de amortiguamiento implementados en FLAC3D, evaluados en la 

presente investigación, el amortiguamiento local y el amortiguamiento histerético, mostraron ser 

una alternativa inadecuada para representar la disipación de energía de los elementos de suelo. 

 
d) Contrario a los anteriores, el esquema de amortiguamiento Rayleigh fue el que mostró mejores 

resultados para representar la disipación de energía de los elementos de suelo, aunque este esquema 

tiene el inconveniente de requerir un intervalo de tiempo muy pequeño para la estabilidad de 

modelación y, por lo tanto, requiere tiempos de cómputo elevados. 

 
También se evaluaron dos alternativas distintas en la implementación numérica de las inclusiones 

rígidas: las inclusiones modeladas a partir de elementos sólidos, y las modeladas a partir de elementos 

viga. De dicha evaluación destacan las siguientes observaciones: 

 

e) Bajo carga lateral, las inclusiones modeladas a partir de elementos sólidos tienden a requerir un 

número excesivo de éstos para representar adecuadamente la rigidez a la flexión, lo anterior siendo 

más crítico entre mayor sea la esbeltez de la inclusión. Para el modelado de campos de pilotes, esto 

deriva en una malla excesivamente fina, con millones de elementos, que eleva los tiempos de 

cálculo a magnitudes inmanejables.  
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f) Por el contrario, los elementos viga representan en forma excelente la rigidez a la flexión de las 

inclusiones, y mostraron una adecuada interacción con los elementos de suelo adyacentes de la 

malla implementada. 

 

De los análisis dinámicos de las diferentes configuraciones de inclusiones rígidas estudiadas, fue 

posible llegar a las siguientes conclusiones: 

 

g) Por sí solas, las inclusiones rígidas no son capaces de provocar una modificación considerable en 

los movimientos en campo libre, tanto en términos de la respuesta espectral, como en términos de 

las aceleraciones y esfuerzos máximos.  

 

h) Por el contrario, se observa que una estructura en superficie, desplantada en una losa de 

cimentación superficial, sí modifica en forma importante la respuesta en campo libre, aumentando y 

disminuyendo las ordenadas espectrales para distintos periodos, e incrementando en forma 

considerable los esfuerzos en el medio. 

 
i) Al combinar la estructura en superficie con las inclusiones rígidas, estas últimas sí producen 

modificaciones respecto a la respuesta producida por la estructura sola. En general, las ordenadas 

espectrales tienden a disminuir más para periodos cercanos al periodo fundamental de vibración de 

la estructura, y los incrementos de esfuerzos verticales tienden a permanecer nulos en la zona 

reforzada por las inclusiones, concentrándolos en la plataforma de distribución  

 
j) El cajón de cimentación mostró el comportamiento dinámico más eficiente, reduciendo las 

ordenadas espectrales para todos los periodos considerados, y presentando incrementos de esfuerzos 

verticales inferiores. Al combinarlo con las inclusiones, se logró una reducción adicional en las 

ordenadas espectrales, así como una disminución en los incrementos de esfuerzo en la zona 

reforzada por las inclusiones.  

 
k) La modificación de las aceleraciones en el medio depende no solo de la configuración de la 

cimentación y la estructura, sino también de las propiedades y dimensiones del depósito, y de las 

características del sismo considerado.  

 
l) Los incrementos de esfuerzo en el medio dependen de la capacidad del sismo considerado para 

producir fuerzas de inercia en la estructura y provocar su oscilación. 

 
m) En una configuración típica de inclusiones rígidas, los elementos mecánicos máximos ocurren en 

las inclusiones de las orillas respecto a la dirección en la que actúa la acción sísmica. Tanto las 

fuerzas cortantes, como los momentos flexionantes, tienden a ser muy pequeños a lo largo de toda 

la inclusión, a excepción de la zona donde éstas se empotran a la plataforma de distribución. Por lo 

tanto, se podría llegar a pensar en reforzar únicamente esa zona de la inclusión a fin de mantener su 

integridad durante un evento sísmico de gran intensidad.  
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n) Aunque las condiciones de apoyo no tienen una influencia muy importante en la modificación de la 

respuesta sísmica, es posible concluir que es más eficiente dinámicamente el conectar a las 

inclusiones en su extremo superior que en su extremo inferior, y que al conectarlas en ambos 

extremos la respuesta es bastante similar que en el caso de la conexión en el extremo superior.  

 
o) También la longitud y espaciamiento de las inclusiones no mostraron tener un influencia 

importante, aunque en forma general es posible decir que a mayor longitud y menor espaciamiento, 

se alcanza una mayor reducción en las ordenadas espectrales para periodos cercanos al periodo 

fundamental de vibración de la estructura. 

 
p) Finalmente, se observó que a diferencia de la longitud, espaciamiento, y condición de apoyo de las 

inclusiones; las características de la estructura en superficie son el aspecto más relevante en el 

fenómeno de interacción suelo-estructura del sistema, ya que al modificar la configuración de ésta, 

cambiará también su periodo fundamental de vibración y, por lo tanto, la forma en que interactuará 

con el depósito de suelo y con el movimiento sísmico considerado.    
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ANEXO 1 
 

FORMULACIÓN NUMÉRICA DEL PROGRAMA FLAC 3D 
 

 

 

A1.1 Formulación Caso Estático 
 

FLAC3D utiliza un esquema de solución explícito de diferencias finitas. En un intervalo de tiempo, la 

secuencia de cálculo puede resumirse como se ilustra en la Figura A1.1. Las velocidades de 

deformación se derivan a partir de las velocidades nodales. Posteriormente, las ecuaciones constitutivas 

se utilizan para calcular nuevos esfuerzos y fuerzas a partir de las velocidades de deformación. 

Finalmente se invoca la ecuación del movimiento para derivar nuevas velocidades nodales y 

desplazamientos a partir de los esfuerzos y las fuerzas.  

 

 
Figura A1.1 Ciclo básico de cálculo (Itasca, 2003) 

 
Es importante mencionar que en la obtención de nuevas velocidades y desplazamientos, los esfuerzos y 

fuerzas de cada uno de los nodos permanecen constantes dentro de un mismo ciclo. Lo mismo ocurre 

en el cálculo de los esfuerzos y las fuerzas. Esto puede parecer irracional, ya que si los esfuerzos 

cambian en algún punto del modelo, éstos influenciarán a los vecinos. Sin embargo, el intervalo de 

tiempo de la solución explícita se selecciona lo suficientemente pequeño de manera que la información 

no pueda ser físicamente transmitida de un elemento a otro. Ya que el ciclo de cálculo ocupa un 

intervalo de tiempo completo, los elementos vecinos no pueden afectarse los unos a los otros durante 

un mismo ciclo. Desde luego, después de varios ciclos de cálculo, las perturbaciones se propagan a 

través de varios elementos, tal como se propagarían físicamente. 

 

Se monitorea la máxima fuerza fuera de balance en el modelo. Esta fuerza deberá tender a cero, 

indicando que el sistema está alcanzando un estado de equilibrio, o acercarse a un valor constante 

diferente de cero, indicando que una porción  (o todo el sistema) está bajo un estado de flujo plástico. 
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A fin de definir las variaciones en la velocidad y los correspondientes intervalos espaciales, el medio se 

discretiza en elementos de forma tetraédrica, tal como el mostrado en la Figura A1.2a. Es importante 

mencionar que a pesar de que en la construcción de la malla se emplean zonas con elementos de forma 

generalmente hexaédrica, el programa subdivide dichas zonas en elementos tetraédricos mediante un 

proceso de discretización mixto (Figura A1.2b). Los elementos tetraédricos son los únicos utilizados en 

la formulación numérica tridimensional. 

  

 
Figura A1.2 a) Elemento tetraédrico en FLAC3D, b) Discretización de una zona hexaédrica en 

elementos tetraédricos (modificado de Itasca, 2003). 
 

Cálculo de la Velocidad de Deformación 

 

Tal como se ilustró en la Figura A1.1, la velocidad de deformación debe obtenerse a partir de un 

campo de velocidades conocido. Aplicando el teorema de divergencia de Gauss a los elementos 

tetraédricos, es posible determinar las componentes del tensor de velocidad de deformación a partir de 

las velocidades nodales, tal como se expresa en la Ecuación (A1.1). 
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donde ζij, es el tensor de velocidad de deformación; V, es el volumen del elemento; vi, son las 

componentes del vector de velocidades nodales; ni, es un vector unitario normal a la superficie; S, es el 

área de la superficie; y el superíndice l identifica el nodo del tetraedro (Figura A1.2a). 

 

Cálculo de Esfuerzos 

 

Las ecuaciones constitutivas se utilizan en su forma incremental, H*
ij, para calcular los incrementos de 

esfuerzo en cada elemento tetraédrico dentro de una zona: 

 

( )ijij
*
ijij ,H ε∆σσ∆ =  (A1.2) 



FORMULACIÓN NUMÉRICA DEL PROGRAMA FLAC3D 
 

donde ∆σij, son los incrementos en las componentes del tensor esfuerzo; σij, es el tensor de esfuerzo; y 

∆εij, son los incrementos de deformación en un intervalo de tiempo. 

 

Los incrementos de deformación ∆εij se obtienen multiplicando el tensor de velocidad de deformación 

por el intervalo de tiempo de la solución explícita, ∆t: 
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Los nuevos valores de esfuerzo son derivados de la suma de los incrementos. Para un tetraedro en 

particular, k, dentro de una zona hexaédrica, se estima el tensor y se descompone en sus partes 

desviadoras y volumétricas: 

  

ij
]k[]k[

ij
]k[

ij s δσσ +=  (A1.4) 

 

donde sij,
 es el tensor de velocidad de deformación desviadora; y σ es el esfuerzo normal medio, 

definido de la siguiente forma: 
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1=  (A1.5) 

 

El primer invariante de la zona hexaédrica se calcula como el promedio volumétrico sobre todos los 

elementos tetraédricos dentro de dicha zona: 
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donde nt, es el número de tetraedros dentro de una misma zona. 

 

Finalmente, las componentes del tensor esfuerzo respecto al tiempo de un tetraedro, se obtienen 

mediante la siguiente expresión: 
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 Donde σz, es el primer invariante de la zona hexaédrica. 

 



ANEXO 1 
 
 
Cálculo de las Velocidades y Desplazamientos Nodales 

 

La formulación nodal de las ecuaciones del movimiento se deriva de la aplicación del teorema de 

trabajos virtuales. Después de la aplicación de las velocidades nodales, la tasa de trabajo externo 

generada por las fuerzas nodales [ƒ] n y las fuerzas de cuerpo [B] , se iguala con la tasa de trabajo 

interno realizada por los esfuerzos σij . La condición de equilibrio del sistema puede establecerse en cada 

nodo mediante la suma de las contribuciones de todos los elementos tetraédricos asociados al mismo, 

la cual debe tender a cero. De esta forma es posible escribir la segunda ley de Newton para los nodos 

de la siguiente forma: 
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donde Fi, es la fuerza fuera de balance del sistema; M, es la masa nodal; y nn, es el número total de 

nodos del sistema. 

 

Es importante mencionar que en el caso de análisis estáticos, las masas nodales M, no representan 

exactamente la masa de los elementos adyacentes, sino que su valor es calculado para la óptima 

convergencia de la solución estática. 

 

Tomando en consideración las ecuaciones constitutivas (ecuación A1.2), y la relación entre las 

velocidades de deformación y las velocidades nodales (ecuación A1.1), la ecuación de equilibrio en los 

nodos (ecuación A1.8) puede expresarse formalmente como un sistema de ecuaciones diferenciales 

ordinarias de la siguiente forma: 
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donde κ, es un parámetro que toma en cuenta la historia de carga. 

 

En FLAC3D, el sistema planteado por la Ecuación (A1.9) se resuelve numéricamente utilizando una 

formulación explícita de diferencias finitas en el tiempo. Se asume que la velocidad de un nodo varía 

linealmente sobre el intervalo de tiempo ∆t, y la derivada de la parte izquierda de la Ecuación (A1.9) se 

evalúa utilizando el esquema de diferencias finitas centrales, donde las velocidades se almacenan para 

tiempos desplazados un medio del intervalo respecto a las fuerzas y desplazamientos. De esta forma, 

las velocidades nodales se calculan a partir de la siguiente relación de recurrencia: 
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FORMULACIÓN NUMÉRICA DEL PROGRAMA FLAC3D 
 

Finalmente, los desplazamientos nodales se calculan a partir de la siguiente relación: 
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donde ui, son las componentes del vector de desplazamientos nodales. 

 

Amortiguamiento Mecánico 

 

En el caso de análisis estáticos, la ecuación de movimiento (ecuación A1.8) debe ser amortiguada para 

obtener la solución del sistema. Para este fin, FLAC3D utiliza un esquema de amortiguamiento no-

viscoso similar al descrito por Cundall (1987), en donde un término que representa la fuerza 

amortiguadora se añade a la ecuación del movimiento: 
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donde >< l
)i(F  es la fuerza amortiguadora dada por: 
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Expresada en términos de la fuerza fuera de balance, Fi, y la velocidad nodal, v(i). La magnitud de la 

fuerza de amortiguamiento se controla por la constante αD, cuyo valor se toma igual 0.80. 

 

Este esquema de amortiguamiento tiene la ventaja de ser independiente de la frecuencia, por lo que las 

regiones del sistema con diferente periodo fundamental de vibración se amortiguan equitativamente, 

utilizando la misma constante de amortiguamiento. 

 

 

A1.2 Formulación Dinámica 
 

Debido a que la ecuación del movimiento se incluye en la formulación numérica para los análisis 

estáticos, es bastante sencillo la aplicación de ésta para análisis dinámicos. La única diferencia radica 



ANEXO 1 
 
 
en el uso de masas reales en los nodos (ecuación A1.8) en lugar de masas ficticias utilizadas para la 

óptima convergencia del esquema de solución estática. Cada elemento tetraédrico contribuye con un 

cuarto de su masa para cada uno de sus cuatro nodos.  

 

El intervalo de tiempo crítico de la solución explícita se calcula mediante la siguiente expresión: 
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La función min{} se evalúa sobre todos los elementos, incluyendo la contribución de interfaces y 

elementos estructurales. Se utiliza un factor de seguridad igual a dos, por lo que el intervalo de tiempo 

para análisis dinámicos será igual a: 
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En el caso de utilizar algún esquema de amortiguamiento proporcional a la rigidez del sistema, el 

intervalo de tiempo debe ser reducido para garantizar la estabilidad de la solución. Belyteschko (1983) 

proporciona una expresión para el cálculo del intervalo de tiempo crítico que incluye el efecto del 

amortiguamiento proporcional a la rigidez: 
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donde ωmax es la frecuencia circular característica más grande del sistema, y ξ es la relación de 

amortiguamiento crítico a esa frecuencia. Ya que el programa no resuelve el problema de valores 

característicos, ωmax y ξ se estiman en forma aproximada de la siguiente forma: 
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ANEXO 2 
 

RESPUESTA DE PILOTES FLEXIBLES ANTE CARGA LATERAL  
(RANDOLPH, 1981) 

 

 

 

La solución presentada por Randolph (1981), considera un pilote flotante, flexible, embebido en un 

medio elástico continuo. El adjetivo flexible se refiere a aquellos pilotes cuya longitud total supera la 

longitud crítica, a partir de la cual se considera que el momento o carga lateral aplicados en la 

superficie no producen desplazamientos o elementos mecánicos. 

 

A fin de evitar la necesidad de diferentes soluciones para diferentes valores de la relación de Poisson, 

Randolph (1981) introdujo el módulo G* definido por la siguiente expresión. 
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El módulo característico, Gc, está definido como el valor promedio de G* a lo largo de la longitud 

activa del pilote. Además, un parámetro ρc es introducido a fin de tomar en cuenta el grado de 

homogeneidad en la rigidez de la masa de suelo. Para una variación lineal del módulo (Figura A2.1), ρc 

se define de la siguiente forma: 
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Figura A2.1 Definición de ρc y Gc 
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La longitud crítica del pilote se determina con la siguiente expresión: 
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Puede verse en  la Figura A1.1 que la definición de Gc requiere del conocimiento de la longitud crítica, 

lc, la cual a su vez está definida en términos de Gc. Por lo tanto, algunas iteraciones son necesarias, con 

excepción de suelos homogéneos donde ρc = 1, y suelos donde G es proporcional a la profundidad 

donde ρc = 0.5 y la longitud crítica se reduce a: 
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m* indica la relación de incremento de G* con la profundidad. 

 

El desplazamiento horizontal  y la rotación del elemento en superficie, producidos por una carga 

lateral, P, y un momento flexionante, M0, podrán estimarse mediante las siguientes expresiones para un 

pilote sin restricciones de giro en su cabeza: 
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El máximo momento flexionante ocasionado por una carga lateral, P, puede estimarse con la Ecuación 

(A2.6), y éste ocurre a una profundidad lc/4 para suelos homogéneos y a una profundidad lc/3 para 

suelos con rigidez proporcional a la profundidad.  

 

( ) ccmax lP/.M ρ10=  (A2.6) 

 

En el caso de pilotes donde se restringe el giro en su cabeza (θ = 0 en la superficie), el momento de 

empotramiento queda definido por la siguiente expresión: 
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RESPUESTA DE PILOTES FLEXIBLES ANTE CARGA LATERAL (RANDOLPH, 1981) 
 

La condición de empotramiento en la cabeza conduce a una deflexión, u, aproximadamente igual a la 

mitad que para el caso de los pilotes sin restricciones de giro, bajo la misma carga lateral, P. 

 

Los perfiles de deformación y momentos flexionantes, para pilotes sujetos a una carga lateral o a un 

momento M0 actuando en la cabeza de los pilotes, pueden obtenerse con el uso de las curvas 

presentadas en las Figuras A2.2 y A2.3 respectivamente. En ambas figuras se considera libertad de giro 

de la cabeza del pilote.  

 

 
Figura A2.2 Curvas generalizadas para a) el perfil de deformaciones horizontales y b) el perfil de 

momentos flexionantes, para una carga lateral puntual en la cabeza del pilote.  
 

 
Figura A2.3 Curvas generalizadas para a) el perfil de deformaciones horizontales y b) el perfil de 

momentos flexionantes, para momento en la cabeza del pilote. 
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