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1. I NTRODUCCI ON. 

En la práctica se ha acostumbrado poner poca atención a la 

capacidad de carga última de cimentaciones superficiales 

sometidas a sismo. La principal justificación para esto es que 

en el pasado, pocas fallas por capacidad de carga han sido 

observadas durante los sismos (a excepción de las causadas por 

licuación> • 

Durante los sismos de 1985 en la ciudad de. Méxic? se 

observaron algunas fallas por capacidad de carga en 

cimentaciones-superficiales (Auvinet y Mendoza 1986>. Esto 

despertó el interés de algunos investigadores por tratar de 

estudiar más a fondo el problema y obtener soluciones 

utilizables en la práctica. El desarrollo de estas soluciones es 

muy importante para el caso de la ciudad de México donde, dadas 

las características del suelo, existe gran potencialidad para 

este tipo de fallas. 

El problema de la · capacidad de carga de cimentaciones 

superficiales en zonas sísmicas presenta condiciones criticas, 

cada una con características diferentes a analizar: a. Capacidad 

de carga en condiciones estáticas, b. Capactdad de carga durante 

el sismo y c. Capacidad de carga inmediatamente después del 

sismo. 
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Las condiciones criticas durante el sis•o e in•ediata.-ente 

después de él son muy problemAticas debido a que se presentan 

factores que complican el análisis. 

Durante el sismo se generan fuerzas de inercia en el suelo 

bajo la cimentación debido al paso de las ondas sísmicas y la 

resistencia no drenada varia por efecto del número de ciclos y 

de la velocidad de carga. La variación en la resistencia puede 

ser positiva o negativa de acuerdo a COlllO se conjuguen la 

ganancia de resistencia por velocidad de carga y el decremento 

de resistencia por el número de ciclos. Otro aspecto a 

considerar es que las fuerzas debidas al sismo que actúan tanto 

en el suelo como en la cimentación son variables en el tiempo. 

El estado de la práctica actual en la evaluación de la 

capacidad de carga de c·imentaciones superficiales sometidas a 

sismo generalmente consiste en la aplicación de las expresiones 

convencionales de capacidad de carga afectadas con ciertos 

_coeficientes de reduc.i:.ioo_que-.toman--en--cuenta--la -excentricidad-e-- -

inclinación originadas en las fuerzas inerciales que actúan en 

la superestructura CMeyerhof, 1963 ; Vesic, 1974). Tales métodos 

ignoran las fuerzas inerciales desarrolladas en el suelo y las 

cargas generadas por sismo son consideradas en forma 

seudoestática. En general, tampoco se hace referencia a la 

variación de la resistencia por el efecto dinámico, pero puede 

incluirse. 
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Recienteaente al9unos inv•stigadores han •edificado los 

métodos convencionales <Rosenblueth, 1985 ' Cordary, 1987> para 

incluir los efectos de las fuerzas de inercia en el suelo de una 

manera algo simplificada. Otros <Sarma e Iossifelis, 1990) 

utilizando dovelas obtienen nuevos coeficientes de capacidad de 

carga para considerar las fuerzas de inercia en el suelo 

(inclusive en la sobrecarga). 

En el caso de suelos cohesivos Pecker y Salen~on (1991) 

proponen un nuevo enfoque basado en la teoría de la plasticidad, 

mediante el cual se define un dominio de cargas en el que el 

sistema se mantiene estable. 

Una metodología que presenta grandes posibilidades en el 

análisis de la capacidad de carga es el Método del Elemento 

Finito sin embargo ha sido poco utilizada con este fin. 

En cuanto a la resistencia cíclica se han realizado algunas 

inv~5tigac.iones para ·el-· número---de -c.iclos Y----. frecuencias ___ -·· 

representativas de los sismos, específicamente de la ciudad de 

México <Romo et al, 1989 ; .RoPtO, 1990 ; Diaz Rodríguez, 1989). 

En general se encuentra que para las condiciones típicas la 

resistencia no drenada durante el sismo es mayor que en 

condiciones estáticas y puede obtenerse en función de la 

resistencia no drenada estática. 
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InMediata111ente después del sismo el análisis de la 

capacidad de c•r-9• es si•ilar al caso estAtico exc&pto en que la 

resistencia a utilizar puede disminuir con respecto a la 

estática. El efecto de la carga clclica sobre la resistencia no 

drenada del suelo es generalmente una disminución de la misma. 

La magnitud y origen de tal disminución todavía no son muy bien 

conocidos, sin embargo existen investigaciones de casos 

especificas de suelo de donde se pueden obtener comportamientos 

generales <Castro y Christian, 1976 ; Pérez García, 1988 ; Diaz 

Rodríguez, 1989). Específicamente en la arcilla de la ciudad de 

México falta más investigación. 

Es el objetivo de este trabajo estudiar los resultados de 

las investigaciones en los aspectos mencionados y tratar de 

condensar una aplicación práctica de los mismos. El estudio se 

li~itará al caso de los suelos blandos típicos de la Ciudad de 

México. 

Los principales capitulas -del---presente --trabajo-·-san los -

siguientes: 

Comportamiento sísmico de cimentaciones en suelos 

blandos. Se realiza una introducción al problema 

comentando aspectos como condiciones de esfuerzo 

bajo la cimentación durante el sis~o, comportamiento 

cíclico y postciclico del :uelo, condiciones 

criticas de la cimentación. 
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Revisión de los estados limites de falla para 

cimentaciones en suelos blandos. Se hace una 

revisión de los métodos utilizados para el cálculo 

de la capacidad de carga CMeyerhof, Vesic, Normas 

Reglamento de 

el Disei'lo y 

Técnicas Complementarias del 

Construcciones del D.F. 

Construcción de Cimentaciones). Se presentan 

también nuevas ii;etodolog!as para 

capacidad de carga <Cordary 

Salenc;:onl. Se comentan las 

el cálculo de la 

y Nancey, Pecker y 

características de 

aplicación de cada metodología comparándolas entre 

si. 

Aplicación a algunos casos de cimentaciones. Con los 

métodos estudiados se revisa la capacidad de carga 

de la ci~entaci6n de algunos edificios que se 

inclinaron apreciablemente durante el sismo de 1985. 

Como se observa, el trabajo trata de explorar el efecto de 

ciertos factores que no se acostumbran incluir en el análisis 

práctico de la capacidad de carga en suelos blandos. En caso de 

que tal efecto sea importante se debe tratar de incorporarlo al 

análisis práctico. 
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2. COWORTAMIENTO SISMICO DE Clt€NTACIOhES SOBRE SUELOS BLNl)()S. 

2.1 COWORT AMIENTO SI SMI CO OBSERV MXJ. 

El Sismo de México del 19 de Septiembre de 1985 (8.1 en la 

escala de Richter> constituyó una provechosa y a la vez dolorosa 

oportunidad para observar el comportamiento de cimentaciones 

sujetas a solicitaciones extremas y evaluar su vulnerabilidad a 

este tipo de eventos. Auvinet y Hendoza (1986) realizaron una 

evaluación de los da~os reportados en cimentaciones durante este 

sismo. Dentro dO!l ....arco del presente trabajo se hará referencia 

al comportamiento observado en cimentaciones superficiales. 

En general, las cimentaciones superficiales sobre zapatas 

aisladas o corridas presentaron un comportamiento adecuado 

durante el sismo. Sólo se presentaron asentamientos en cimientos 

superficiales mal construidos o apoyados en rellenos de mala 

calidad. Sin embargo, se reportaron muchos casos de 

asentamientos de cimentaciones superficiales inducidos por 

construcciones pesadas vecinas. 

En cuanto a las cimentaciones de tipo losa se reportaron 

varios casos de grandes asentamientos no uniformes que 

provocaron desplome de los edificios y en algunos casos 

condujeron a falla por corte del suelo. El mal comportamiento 

fue asociado generalmente con: 

presiones de contacto excesivas, que aun en 

condiciones estáticas conducía a 
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asentamientos excesivos y a un factor de 

seguridad muy 

corte. 

pequef'lo en falla por 

Excentricidades de la carga, que producen un 

momento de volteo adicional y generalmente 

inducen desplomes previos de la estructura. 

Heterogeneidad del suelo. 

- Excavaciones con bombeo realizadas a 

distancia de la cimentación. 

corta 

En las condiciones mencionadas los elementos de suelo bajo 

la losa están sujetos a altos esfuerzos estáticos y cíclicos 

debido al sismo .. Estos altos esfuerzos pueden conducir a 

deformaciones permanentes muy grandes del suelo y explican en 

cierta forma los asentamientos y desplomes observados. 

sección 2.3.2 se comentará la interpretación de pruebas 

laboratorio que apoyan esta explicación. 

En la 

de 

En cuanto a las fallas por corte general del suelo es el 

objetiva principal de este trabajo el analizarlas y tratar de 

establecer una metodología para diseno contra este tipa de 

fallas. 

También se observaran algunas fallas en cimentaciones 

11 compensadas 11
• Estas cimentaciones están constituidas por 

cajones desplantadas a varias metros de profundidad de tal 
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manera que el peso del suelo excavado compensa parcial o 

totalmente el peso del edificio. Se observaron a&entamientos 

importantes en varias cimentaciones de este tipo debidos 

generalmente a circunstancias similares a 

cimentaciones superf iclales: 

las comentadas para 

La experiencia del 

Presión de contacto excesiva en 

condiciones estáticas (en muchos 

casos se encontró que la 

compensación resultó parcial 

debido a errores en el 

cálculo de las cargas o a la no 

estanqueidad del cajón) produ-

ciendo asenta~ientos grandes 

pr~evios al sismo. 

Excentricidades de la carga. 

sismo demostró que la solución de 

compensación no es muy adecuada para estructuras esbeltas, 

especialmente si existe una excentricidad de cargas. Los altos 

momentos de volteo que se generan en estas estructuras se 

traducen a grandes esfuerzos ciclicos en la cimentación que 

pueden generar grandes deformaciones permanentes en el suelo. 

Ejemplos de algunos danos observados debidos al mal 

comportamiento de la cimentación se presentan en la Fig 2.1. 
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a) Edificio Durango 64. 

·J 

b) Edificio Zacatecas 74, 

Fig 2.1 Ejemplos de daños debidos al mal comporta~iento de 
cimentaciones superficiales durante el sismo de 1985 (fotogra
fias proporcionadas por el Dr. G. 4uvinet). 



Considerando la5 lecciones qu• se aprendi•ron del sislllO de 

1985 debe darse al dise~o sismico de cimentacioneli una 

importancia mucho mayor que la que tenia en el pasado. Uno de 

los aspectos en que debe ponerse más cuidado, es el de la falla 

por capacidad de carga de cimentaciones superficiales. Este 

trabajo es un intento de aproximación al problema utilizando 

mucha de la información de laboratorio y analítica que ha sido 

generada por varios autores a raiz del sismo. 

2.2 CONDI Cl ONES DEL PROBLEMA 

2.2.1 GENERALIDADES. 

El problema de capacidad de carga de cimentaciones 

superficiales en condiciones sísmicas es bastante complejo y ha 

sido poco tratado en la literatura 

Shikhiev y Jakovlev, 1977 Saxena, 

técnica <Okamoto, 

1980). La razón 

1973 

de esto 

puede encontrarse en la falta de casos reales de fallas 

reporta~as <sin considerar licuación ni asentamientos dinámicos 

en arenas). Sin embargo, en el sismo de septiembre de 1985 en 

Méx_ico se reportaron a lgurios~casos de falla ___ por.- capacidad --de --

carga que avivaron la pr~ocupación por el tema 

Romo, 1990 ; Pecker y Salen~on, 1991). 

<Auvinet, 1990; 

Dentro de las características que hacen complejo el 

problema de capacidad de carga en condiciones sísmicas están: 

1- Condición cíclica de las solicitaciones con 

amplitud y periodo variables. 
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2- Aparición de fuerzas de inercia horizontales en la 

superestructura, la ~asa de suelo y la sobrecarga, 

que producen que la superficie de falla y la 

capacidad de carga varíen con respecto al caso 

estático. También aparecen fuerzas de inercia 

verticales pero estas generalmente son de mucho 

menor magnitud que las horizontales. 

3- La resistencia del suelo varia de acuerdo a la 

velocidad de aplicación de la carga, al número y 

amplitud de los ciclos de carga, al estado de 

esfuerzos sostenidos antes de la carga cíclica, a 

la trayectoria de esfuerzos, etc. 

4- Las condiciones de resistencia y carga antes del 

sismo, durante el sismo e inmediatamente despué~ 

del sismo son diferentes. 

Las soluciones prácticas propuestas hasta la fecha al 

problema de la capacidad de carga en condiciones sísmicas son 

sólo aproximadas y comprenden ~uchas simplificaciones. En 

general se recurre a un método mixto en el cual la solicitación 

máxima calculada, suponiendo un comportamiento elástico o 

viscoelástico del suelo, se compara de manera seudoestática con 

la capacidad última de la cimentación estimada suponiendo un 

comportamiento plástico del suelo. 
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de carQa de ci•ientos &uperficiales no ha sido bien e~plorada es 

la del elemento finito. Por ejemplo, se podría tratar de 

relacionar los resultados de los métodos tradicionales (factor 

de seguridad derivado del análisis de equilibrio limite> con los 

resultados del método del elemento finito (factor de seguridad 

derivado de los esfuerzos resultantes en la zona potencial de 

fallal. Se han realizado alguno& esfuerzos por lograr lo 

anterior pero aplicado a terraplenes <Reséndiz y Romo, 1972). 

Otro aspecto en que el elemento finito puede ser de mucha 

utilidad es en el cálculo de asentamientos por deformación 

permanente debida a carga cíclica. 

Ante las limitaciones de los métodos tradicionales es 

posible que el método del elemento finito presente un gran campo 

futuro de investigación, sin embargo las aplicaciones del método 

quedan fuera del alcance de este trabajo. 

En adelante se estudiarán específicamente los casos de 

capacidad de carga de cimentaciones superficiales en condiciones 

sísmicas sobre suelos blandos. Es decir, los suelos con los que 

se tratarán tendrán una permeabilidad tan baja y la carga se 

aplicará a una velocidad tan alta que no habrá posibilidad de 

disipación de la presión de poro y entonces el análisis 

~ = o, e = s será válido. 
u 
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2.2.2 CARGAS ~ESFUERZOS 

Una cimentación está sujeta a una carQa eatática sostenida 

debido al peso de la estructura más cierta carga viva. La acción 

del sismo produce cargas cíclicas adicionales sobre 

cimentación debidas al movimiento del terreno y de 

la 

la 

superestructura. Este estado de solicitaciones en la cimentación 

es muy complejo y en la práctica se considera equivalente a una 

carga vertical N, una carga horizontal T y a un momento de 

volteo M <variables en el tiempo) sobre la cimentación. Además 

aparecen en el suelo de la cimentación fuerzas de inercia I. 

Estas acciones pueden representarse esquemáticamente como en la 

Fig 2.2. 

Obsérvese que la fuerza I en la masa de suelo está 

constituida por las fuerzas de inercia que aparecen sobre cada 

partícula de suelo a causa del movimiento del terreno. Las 

acciones M y T son casi exclusivamente producto de las fuerzas 

de inercia causadas en la superestructura por el sismo, sin 

embargo pueden existir sobre la cimentación ciertas acciones de 

M y T sostenidas antes del -sismo.-La--fuerza--vertical· N es en su 

mayoría causada por el peso de la estructura y cierta carga 

sobre ella. En casos prácticos la N varía muy poco con el sismo 

(aunque en una zapata aislada de borde puede ocurrir lo 

contrario). 

Una simplificación práctica adicional muy utilizada por los 
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métodos usuale• en el chlculo de la capacidad de carga e• •l 

considerar las acciones N, T y M a travé• d• una car<;1a 

seudoestática equivalente que posee inclinación y excentricidad 

<Ver Fig 2.31. La fuerza de inercia 1 es considerada como una 

fuerza seudoestática que actúa en el centro de gravedad de la 

masa de suelo deslizante. 

Las cargas estáticas y ciclicas descritas causan una 

compleja situación de esfuerzos en el suelo debajo de la 

cimentación. Los elementos de suelo a lo largo de la superficie 

potencial de falla son sometidos tanto a esfuerzos cortantes 

promedio T como a esfuerzos cortantes ciclicos T • Un 
~ e 

esquema 

simplificado de la condición de esfuerzos en unos pocos 

elementos de suelo a lo largo de la superficie potencial de 

falla se presenta en la Fig 2.4 <Andersen y Lauritzen, 1988). 

Cabe aclarar que esta figura fue presentada para el caso de 

cimentaciones de plataformas marinas <Andersen y Lauritzen, 

1989 ; Andersen et al, 1989) pero se aplica perfectamente al 

caso general de una cimentación sometida a sismo. La superficie 

de falla presentada es esquemática, sin embargo representa bien 

lo obtenido en los análisis de estabilidad realizados por los 

autores citados. 

En la Fig 2.4 T indica el esfuerzo cortante en un plano 

horizontal en la prueba de corte directo simple o en un plano a 

45° en la prueba triaxial. 
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El esfuerzo cortante promedio T compuesto del 

esfuerzo cortante inicial en la masa de suelo T (por 
o 

consolidación anisotrópical más el incremento de 

cortante b.T por la carga que le transmite el cimiento. Este b.T 
a 

puede actuar en condiciones drenadas o no drenadas. El esfuerzo 

cortante ciclico inducido por la acción del sismo T 
e 

actúa en 

'forma no drenada. 

Como se observa, dependiendo de su posición bajo el 

cimiento, cada elemento de suelo presenta una trayectoria de 

esfuerzo diferente que debe representarse lo más fielmente 

posible en los estudios de laboratorio. 

Es importante a!'íadir que no sólo a causa de la formación de 

una superficie de deslizamiento pueden ocurrir grandes 

asentamientos. Como se verá más adelante, grandes esfuerzos 

<cíclicos más sostenidos) pueden causar deformaciones tales que 

produzcan asentamientos inadmisibles. 

2.3 ASPECTOS DEL COMPORTAMIENTO DINAMICO--DE SUELOS BLANDOS. -----------
El comportamiento" dinámico de las arcillas se puede 

caracterizar completamente con 4 propiedades: 1. la variación 

del módulo de rigidez al corte con la deformación angular, 2. el 

cambio del amortiguamiento histerético con la deformación 

angular, 3. la relación esfuerzo-deformación-presión de poro y 

4. resistencia a la falla dinámica. Especificamente en el 
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estudio de la capacidad de carga 1tn condiciones sisaicas es de 

funda11111mtal iaportancia poner atención a las propiedades 3 y ~ 

mencionadas. 

2.3.1 RESISTENCIA & LA FALLA DURANTE fila SlSHO, 

BásicaJ11ente existen dos factores muy i111portantes que hacen 

que la resistencia en condiciones dinámicas sea diferente de la 

resistencia en condiciones estáticas (Rosenblueth y Newmark, 

1976): la velocidad de aplicación de las cargas y el 

carácter cíclico de las cargas. 

En algunas investigaciones realizadas con el objeto de 

estudiar el efecto de cargas muy rápidas en la resist~ncia de 

suelos finos se aplican cargas en tiempos que varían entre 2 

segundos y algunos milisegundos. Los resultados indican que la 

resistencja de los suelos finos en esas condiciones es de 1.3 a 

2.0 veces el valor de la resistencia en carga estática y que la 

resistencia crece con la velocidad de aplicación de la carga 

(Schimming et al, 1966~ Lefevbre et al (1987) y Pérez Sarcia 

( 1988) determinan para t-ipos -especí.f..icos--d'"--•rci..J..i.¡;;._. que- --lil- -

resistencia máxima aumenta linealmente con el logaritlllO de la 

velocidad de deformación. Mencionan que la pendiente de la recta 

<.O.Su/ciclo logarit111ico de &¡ está entre 4 y !4% y depende de 

las características de plasticidad de la arcilla ensayada. 

Otras investigaciones (Seed, 1960 Seed y Chan, 1966; 

Andersen et al, 1980) indican que la aplicación de carga cíclica 

causa una disminución de la resistencia del suelo. 
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Se nota de inmediato que •l •f.cto de rapidez de la carQ• 

~ contr-.pone al efecto de la carQ& cíclica. El que •l au•ento 

de resistencia debido a la rapidez de deformación exceda • la 

disminución de resistencia por carga cíclica depende 

principalmente del número de repeticiones, de lou valores 

relativos de los esfuerzos sostenidos y cíclicos y de la 

sensibilidad del suelo. 

Una de las investigaciones pioneras en la resistencia 

cíclica de suelos finos fue la de Seed y Chan <1966l. En esta 

investigación se realizan pruebas triaxiales a una serie de 

muestras de arcilla limosa de San Francisco. En la primera etapa 

las muestras se consolidaron isotrópicamente al mismo esfuerzo, 

y en una segunda etapa, se les aplicó carga axial cíclica de 

amplitud simple en condiciones no drenadas hasta producirse la 

falla <no se aplicó el esfuerzo desviador sostenido). En cada 

prueba se varió la magnitud de la carga cíclica con el objeto de 

ver la influencia de esta en la deformación obtenida. Los 

resultados de tales pruebas se muestran en la Fig 2.5. Puede 

verse que los esfuerzos desviadores se -normaliz-an con respecto·-a·-----

la resistencia en compresión obtenida de pruebas triaxiales 

cu. 

De estas gráficas se nota que: 1. A mayor magnitud de los 

esfuerzos cíclicos es menor el número de ciclos necesarios para 

la falla y 2. A ~ayer magnitud de esfuerzos cíclicos la 
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deformación axial aumenta 9\á& rapidamente con el nainero de 

ciclos. 

Otra serie de pruebas triaxiale9 fueron ejecutadas 

aplicando carga cíclica a partir de distintas condiciones de 

esfuerzo sostenido inicial. El procedimiento fue el siguiente: 

se consolidaron isotrópicamente las muestras, luego se aplicó 

un esfuerzo desviador axial en condición no drenada, finalmente 

se aplicó la carga cíclica, de amplitud simple en condiciones no 

drenadas hasta producirse la falla. Los resultados se presentan 

en la Fig 2. 6. 

De esta figura se observan las combinaciones de esfuerzo 

sostenido ~o - esfuerzo cíclico odc que causan la falla para 

diferente número de ciclos de carga. Como resultado de 

aplicación a cimentaciones es muy importante el que para un 

esfuerzo sostenido dado, el nú~ero de ciclos necesarios para la 

falla disminuye al aumentar el ebfuerzo desviador cíclico. 

Igualmente, para un número de ciclos dado, la magnitud del 

esfuerzo desviador a la falla disminuye al aumentar el nivel del 

esfuerzo desviador soste.nido. 

Las pruebas anteriores fueron hechas utilizando esfuerzo 

desviador cíclico de amplitud simple (onda de esfuerzo en un 

solo sentido) pero se comprueba que el esfuerzo desviador 

cíclico de amplitud doble (onda de esfuerzo en dos sentidos) es 
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una c011dicí6n más sev•ra que reduce el número de ciclos 

necesarios a la falla. 

Para todos estos en<;ayos realizados por Seecl y Chan (1966) 

se utiliza una frecuencia de 2 ciclos por segundo. Algunos 

autores <Thiers, 1965> han encontrado que la resistencia de la 

arcilla limosa de San Francisco crece con la frecuencia de 

aplicación de la carga cíclica <se reporta una reducción del 254 

al rebajar la frecuencia de 2 a 1 Hzl. Sin embargo otros autores 

(Yashuhara et al, 1984) encuentran que la influencia de la 

frecuencia de aplicación de cargas es muy peque!'la en arcillas. 

A pesar de lo anterior se puede ver que los intervalos de 

frecuencias y de número de ciclos típicos de registros sísmicos 

son muy estrechos. Las frecuencias utilizadas en pruebas están 

entre l y 2 ciclos/seg y el número de ciclos a considerar está 

entre 25 y 50. Asi los estudios pueden avocarse a este intervalo 

de condiciones donde el comportamiento de resi·stencia varia muy 

poco. 

Andersen et al (1980) por su parte realizan estudios de 

comportamiento cíclico de arcillas pero utilizando una carga de 

frecuencia muy baja <0.1 Hz> aplicable al análisis de 

cimentaciones de plataformas marinas. Los resultados de estos 

estudios reflejan muy bien el efecto de la carga cíclica sobre 

el comportamiento del suelo pero, por la baja velocidad de la 
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carga, no reflejan el efecto de la velocidad de carga que se da 

durante un sismo. De hecho, la resistencia que se muestra en las 

gráficas obtenidas <Andersen et al, 1989) es siempre menor o 

igual a la resistencia no drenada estática. A pesar de lo 

anterior los lineamientos del estudio de Andersen et al (1980) 

son muy importantes especialmente en 

cálculo de la capacidad de carga. 

lo que se refiere al 

Por otra parte se indica que la resistencia de arcillas 

"sensitivas" es mucho más afectada por el número de ciclos que 

la de arcillas poco sensibles ISeed y Chan, 1966). 

En la arcilla de la ciudad de México se han realizado 

investigaciones ~uy importantes acerca de la resisiencia a la 

falla dinámica <Romo et al, 1989 Romo, 1990). Utilizando 

ensayas triaxiales dinámicos de laboratorio en muestras 

representativas se puede determinar la resistencia dinámica del 

material. Las muestras contaban con las siguientes 

caracteristicas: LL entre 324 yº402%, IP entre 235 y 288%, W% 

entre 293 y 360%, y e entre 7.41 y 9.65. Las profundidades 

estuvieran e entre 32.59 y 33.13m. El programa de pruebas 

consistió en dos pruebas estáticas <una con consolidación 

isotrópica y otra con consolidación anisotrópica) y 4 pruebas 

ciclicas Idos con consolidación isotrópica y dos con 

consolidación anisotrópica). 
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En las pruebas estáticas se aplicó la presión de 

consolidación de manera drenada y luego se aplicó la carga 

estática en condición no drenada. 

Las pruebas triaxiales cíclicas se realizaron con esfuerzo 

controlado y se diferencian de las estáticas en que después de 

la consolidación se aplicaron a la muestra en condiciones no 

drenadas 100 ciclos de esfuerzo desviador cíclico con una 

frecuencia de lcps. Al finalizar la aplicación de los 100 ciclos 

se toma lectura de deformac16n y se esperan 25 minutos para 

registrar la presión de poro. Posteriormente se aplican otros 

100 ciclos de esfuerzo desviador cíclico mayor que el anterior, 

y asi sucesivamente aumentando el esfuerzo desviador hasta 

alcanzar la fall~ dinámica. 

La Fig 2.7.a presenta los circulas de Mohr 

correspondientes a los esfuerzos cíclicos generados en los 

Se ensayos con consolidación isotrópica <Romo et al, 1989). 

muestran la magnitud y variaci6A del esfuerzo cortante en el 

plano inclinado a 45° respecto a la base de la muestra durante 

cada ciclo. Los esfuerzós principales actuantes sobre la muestra 

se invierten en cada ciclo por lo que hay una mezcla de 

compresión y e:{tensión en el ensayo. Para muestras 

anisotróp1camente consolidadas los círculos de Mohr se muestran 

en la Fig 2.7.b. En estas muestras anisotrópicamente 

consolidadas se observa que existe un esfuerzo cortante inicial 
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debido al esfuerzo desviador estático. A este esfu•rzo &• 

suparpone el esfuerzo cortante cíclico T 
e 

aplicación de esfuerzo desviador cíclico 

gen•rado por la 

O'dc. Ad.-!s, los 

esfuerzos principales actuantes sobre la muestra se invierten si 

la magnitud de esfuerzo desviador cíclico es mayor que el 

esfuerzo desviador estático ods. 

Estas dos condiciones de consolidación (isotrópica y 

anisotrópical se trataron de reproducir en el laboratorio debido 

a que la trayectoria de esfuerzos que ha sufrida el suelo previo 

a la aplicación de la carga cíclica influye en el comportamiento 

dinámico. Sin embargo en estos ensayos no se representan todas 

las condiciones mostradas en la Fig 2.4. 

Resultadas de la investigación muestran que la resistencia 

a la falla bajo carga dinámica es sensiblemente mayor que la 

correspondiente a condiciones estáticas. Independientemente de 

la trayectoria de consolidación seguida y la magnitud del 

esfuerzo octaédrico de consolidación, la resistencia a la falla 

dinámica no drenada s.:~~-· -varía ·eñtre- 1.20_. y 1.40 veces la 

resistencia na drenada en condiciones estáticas s <Romo, 1990>. 

Para relacionar la resistencia al corte bajo carga estática 

S con la resistencia bajo carga dinámica Sud se utilizó el 

diagrama q-p de la Fig 2.8. 
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Te111ando .., cuenta que la trayectoria de esfuerzos totales 

que se siQU• durante la aplicación de cargas cíclicas, es de 

compresión (aumentando el esfuerzo axial> se puede obtener la 

siguiente expresión <Romo et al, 1989>: 

donde 5 ud 

5 u 

Md 

M e 

(3 5 ud 

s 11 (3 
u e 

resistencia 

reGi~tencia 

pendiente 

dinámica en 

pendiente de 

estática en 

11 e 

cíclica 

estática 

de la 

términos 

la 

términos 

<2. 1) 

no drenada 

envolvente de falla 

de esfuerzos totales. 

envolvente de falla 

de esfuerzos totales. 

Asimismo los resultados de estas investigaciones muestran 

( 1. 25 que Md 

trayectoria de 

+ 0.05) M 
e independientemente de la 

consolidación seguida. Sustituyendo este 

intervalo de valores de Md en la ecuación 2.1 se tiene que la 

resistencia dinámica puede-~tar-entl"'e- los -siguientes valores:-

Sud 
1.20 <3 - M > e 

3 - 1.20 M 
e 

(2.2) 

s 
u 

1.30 <3 - M > 

3 - 1.30 Me 

Estas ecuaciones permiten estimar la resistencia no drenada 

en condiciones dinámicas a partir de ensayos triaxiales 
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estáticos en los cuales •• obtenga la envolvente de falla de l• 

arcilla. Estas ecuaciones tienen implícito las condiciones bajo 

las cuales se realizaron las pruebas como 

número de ciclos (50 ciclos> y trayectoria 

frecuencia <1 

de esfuerzos 

falla (prueba en compresión aumentado el e9fuerzo axial> 

cps>, 

a la 

que se 

suponen son repre9entativas de las condiciones "in situ" durante 

el sismo. Además, las ecuaciones 2.1 y 2.2 sólo son aplicables a 

la arcilla de la ciudad de México. 

2.3.2 CARACTERISTICAS ESFUERZO = DEFORMACIQN. 

Con la aplicación de carga dinámica a una muestra de suelo 

ocurren dos tipos de deformaciones: una transitoria que varia 

cíclicamente con la carga y la otra permanente que se acumula 

durante la aplicación de esfuerzos cíclicos. En la Fig 

muestran ambos tipos de deformación. 

2.9 se 

Asi la deformación cíclica es lo que se emplea para definir 

los parámetros de rigidez y amortiguamiento del suelo, y la 

deformación permanente se usa para estimar los desplazamientos 

permanentes en las cimentaciones causadas ·por ·la acción--·de----los---

sismos. 

Para un material dado, la deformación cíclica depende de la 

magnitud del esfuerzo cíclico y la deformación permanente es 

función de la magnitud del esfuerzo cíclico y del númE>ro de 

aplicaciones de este <Romo 1990>. Ambos tipos de deformaciones 

están relacionados ya que al aumentar la magnitud de la 
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deformaci6n ciclica, la d•foN11aci6o permanente se acumula ~s 

rhpido. 

En la Fig 2.10 se presenta un gráfico obtenido por Romo et 

al (1989) donde se muestran las deformaciones permanentes 

causadas por la aplicación de 50 ciclos de esfuerzo para cada 

amplitud. En las ordenadas se tiene el valor del esfuerzo 

desviador total normalizado <Desviador cíclico 

desviador estático sostenido dividido entre el 

o 
de 

doble de 

la resistencia estática no drenada S l. En las abscisas se tiene 
u 

la defarmaci6n permanente. Este tipo de gráficas se obtuvieron 

para muestras consolidadas anisotrópicamente e isatrópicamente. 

Dentro de las conclusiones más importantes que se 

obtuvieran de estas 9ráficas es que las deformaciones 

permanentes son importantes cuando se rebasa un esfuerzo total 

del orden de 207. mayor que 2 Su para muestras anisotrópicamente 

consolidadas, y del orden de 2 Su para muestras isotrópicamente 

consolidadas. 

Otra de las concluslones es que el comportamiento esfuerzo 

deformación permanente sigue un patrón que se puede ajustar a 

una hipérbola del tipo 

2S 
u 
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donde a y b son parámetro• del 5Uelo. Esta ecuación puede 

escribirse tdmbién coiao 

& p 

que es ~ás conveniente 

1-ba 

par.a 

<2.4) 

evaluar las deformaciones 

permanentes inducidas por sismo en Wla cimentación. Una forma de 

hacer esto seria calcular el estado de esfuerzos sostenidos en 

el suelo impuesto por la cimentación (ode) y luego con un 

análisis sismico evaluar los esfuerzos dinámicos (ode). Con esta 

información y la resistencia no drenada es ) del suelo se pueden 
u 

lograr estimaciones de las deformaciones permanentes inducidas 

por sismo. 

También se observa que en estas fórmulas va implicito el 

número de ciclos (50> que representa el sismo. 

Pérez Garcia (1988) realiza ensayos cíclicos en una arcilla 

de tipo caolinita con carga en un solo sentido y para 2 

frecuencias C0.1 y 10 Hzl. La razón esfuerzo desviador cíclico-

resistencia no drenada estática es de 0.85 para los ensayos 

realizados a 0.1 Hz y de 1.14 a 1.45 en las pruebas para 10 Hz. 

Los resultados de las pruebas se muestran en un conjunto de 

gráficas el. q, el. - Au, p'- q, p'- e y e7. N donde el. es la 

deformación axial, Au es la presión de poro generada, 

q = (o~ - o~>, p'= Co~+ 2 o
9

')/3, e es la relación de vacíos y 
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N es el nú .. ro de ciclo&. Este tipo de Qráf ico5 prRSRntan en 

forma conjunta todo5 los aspecto& itnportantes del comportamiento 

esfuerzo-deformación y uno de estos gráficos puede verse en la 

Fi9 2.11. Sin embargo, este tipo de ensayos son de naturaleza 

diferente a los realizados por Romo et al (1989) en aspectos 

importantes como a> frecuencias muy diferentes, b) cargas 

cíclicas en un solo sentido, c) amplitud constante en la carga 

cíclica, d) número de ciclos no predeterminado sino hasta que se 

alcance la curva LFR (lugar geométrico de los puntos p·-e 

correspondientes a los puntos finales de la curva p·- q donde la 

tasa de disminución de p' se hace mínima>. Como se observa ni el 

material ni las condiciones del ensayo son representativas para 

una cimentación sometida a sismo. 

2.3.3 PRESION ~PORO DINAMICA 

Cuando una muestra de suelo arcilloso saturado es sometida 

a cargas cíclicas en condiciones no drenadas se generan 

presiones de poro de dos tipos: una presión de poro transitoria 

debido a las distorsiones elásticas de la estructura del suelo y 

otra presión de poro permanente debido-a la-continua-degradación 

de la estructura. 

Las presiones de poro transitorias no son muy importantes 

desde el punto de vista del dise~o de obras. Cuando el esfuerzo 

Cciclico + sostenido) supera un valor critico se originan 

deformaciones que degradan la estructura del material y producen 

29 



400 

300 

100 

o 10 2d 90 

1 

, :4 ("' i;to) 
1 

,. 
.4 - - - - - -1- -

.2. .2 

~~ 
o 

10 20 
¡ 

1 

~""rr1= 4'5 \ 
\ 

1.1 
\ 

.4 40 

1.0 

'5 . 'l 

b.U.max 

t.u.(t1PQ) 
W"Yo e 

' ',1 
' 

Pig 2.l.1 •j•plo 4e 1011 
grA!'1cos obtenidos en en
aa.yos cicl1cos de una ar
ci1la tipo caolinita rea
liBados por Hreg García 
(1987). 

"'º ~"' 

.41 · '° .s 
1 

~(Mf\o) 

1, 
1 ' ' \: ' ' ' 

! 

' ,1 .... 
... SS..1. 

" ..... 
'("'"'? .... -.. -~ 

' .............. 



que la presión de poro tie incremente monotónic:amente c:on el 

número de c:ic:los. 

Matsui et al (1980) estudiaron la presión de poro Au generada 

por c:ausa de la c:arga c:fc:lic:a en un tipo de arcilla <Senri l en 

pruebas triaxiales en las cuales el esfuerzo lateral y axial 

var1 an de ta 1 manera que el esfuerzo oc:taédric:o permanece 

constante. Se estudió c:omo afectan factores c:omo la frecuencia, 

el esfuerzo efectivo confinante, el nivel de esfuerzo cortante, 

la razón de sobrec:onsolidación, etc:. Dentro de los resultados 

más importantes está la existencia de un umbral en el nivel de 

esfuerzo cortante aplicado por encima del c:ual la presión de 

poro se eleva mucho más rápidamente. Para una arcilla NC se 

encontró que para relaciones esfuerzo cortante aplicado 

esfuerzo cortante de falla mayores de 0.5 la presión de poro se 

incrementa más rápidamente c:on el logaritmo del número de 

ciclos. Para arcilla SC al inicio se muestra una cierta 

dilatancia pero con el efecto del número de ciclos la presión 

empieza a elevarse c:omo si fuera tipo NC con el mismo umbral de 

0.5. Un ejemplo de estos resultados puede verse ... .en .. la 

Fig 2.12. Otro resultado muy importante es que existe una 

relación únic:a entre la presión de poro normalizada u/a" 
e 

y 

deformación cortante cíclica máxima rmax dependiendo del OCR. 

la 

Matsui et al <1981> encuentran que para la presión de 

poro acumulada en el N-ésimo ciclo existe una expresión de forma 

hiperbólica en función del esfuerzo cortante ciclico. 

30 



1.0 

1 D.t 

l • .. D.I> • 
~ .. 04 
o •• % 

:~ • 0:1. ee 
~ 

"' 
.,,,. 

'°"' M""4 .... 0 "" (.JC.t..CleM 

o.• -~--u· 

"\! 
~ 
r D.~ 

-o • 
r 
o o •• 
~ o •• 
~ .. , 

• % 
o 
¡:¡ 
!: o .. 

o o 

iU 
IO 

.,. 
WU't'\r:'ltO ~C..Ct.0-:.N 

~I 
+lo? l.~ 
~IN 

- ~· 

~ (~/-· 
~ \.O r • 

~ {/ 
0.!5 • 

o 0.1 

T1pe ck 
t."Mclo.,_¡~ 

~ 11(1)/""'2) 1, 
-w- \~ 

OZ 0.3 O . .o\ o.S 

Pr~~iÓn de poro, Ud /p~ 

• • • ,,. 

.. 
• .. 
• 

te) • Pig 2.12 Efecto del ni-
vel de esfuerzo cortante 
cíclico en la presión de 
poro (llíatsui et al, 1980). 

Pig 2.13 Presión de poro 
din~nica en arcilla de Cd. 
de Méüco (Rono, 1990). 



Según recientes inve&tigaciones <Romo, 1990) la presión de 

poro permanente es función del indice de plasticidad y del nivel 

de deformaciones inducidas. As! dadA una magnitud de esfuerzo 

Ccfclico + sostenido> se generará mayor presión de poro 

permanente a menor indice de plasticidad. También A mayores 

distorsiones mayor presión de poro. Para el caso especifico de 

la arcilla de ciudad de México (índice de plasticidad > 250"/.) 

Romo <1990> obtuvo algunas gráficas de presión de poro acumulada 

contra esfuerzo desviador total normalizado (para 50 ciclos de 

aplicación de carga) y propuso una expresión hiperbólica para 

representar tales gráficas. CVer un ejemplo de estos gráficos en 

la Fig 2. 13). 

De este tipo de gráficas se obtienen varias conclusiones: 

1- Las muestras consolidadas isotrópicamente acumulan 

más presión de poro que las de consolidación 

anisotrópica. 

2- Para ambos tipos de muestras las presiones de poro 

desarrolladas son moderadas aun para esfuerzos 

Ca + o >tan altos como 2S • 
de de 

3- Si se sobrepasa un valor de esfuerzo umbral, por 

ejemplo 2 Su en muestras consolidadas anisotrópica-

mente las presiones de poro se incrementan 

significativamente. 
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4- Las presiones de poro permanentes también obedecen 

una ley hiperbólica de forma similar a la de 

esfuerzo - deformación. 

Con respecto a este umbral de esfuerzos para el incremento 

en la presión de poro, Di az Rodri guez (1989) observó para 

arcilla NC del mismo tipo <aunque para 100 ciclos) 

umbral de esfuerzos totales del orden de 83/. de 2 5 • 
u 

un valor 

En ambas investigaciones citadas falta información con 

respecto a arcillas preconsolidadas. Anderson et al ( 1981)) 

presentan resultados para un tipo de arcilla marina <Ip 27/.) 

donde las presiones de poro permanentes disminuyen conforme 

aumenta el grado de preconsolidación <OCR> para una misma 

amplitud de esfuerzo cíclico. 

2.3.4 RESISTENCIA POSTCICLICA 

El comportamiento postciclico de una arcilla puede 

dividirse en dos tipos: a corto plazo <inmediatamente después de 

los ciclos de carga) y a largo plazo (cuando se permite la~ 

disipación de la presión de poro generada>. En esta sección se 

le dará mayor importancia al primer tipo ya que es el que 

representa la condición critica de resistencia. Con el segundo 

tipo se presentará un asentamiento y posiblemente un aumento en 

resistencia. 
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En las siouientes párrafos se estudiará la resistencia 

inmediata.ente después de los ciclos. Las investigaciones de 

varios autor•s indican que existe un deterioro de las 

propiedades mecánicas de la arcilla con el número y amplitud de 

ciclos de carga. Unos autores atribuyen este deterioro al 

aumento de la presión de poro Au lo cual implica una disminución 

de la presión media efectiva p Ces decir, un aumento del OCR 

equivalente definido como o. I 
e 

<o. 
e 

Aul). Otros autores 

consideran que el deterioro es debido a un fenómeno muy 

dependiente de la deformación alcanzada en la carga cíclica. 

Koutsoftas (1987> indica que la resistencia no drenada 

decrece despu~s de la carga cíclica. Para 2 tipos de arcillas y 

deformación cíclica en dos sentidos del orden de 5% la pérdida 

en la resistencia no drenada fue menor del 10% de la resistencia 

no drenada estática. La pérdida es menor entre mayor OCR se 

tenga. Este autor afirma que la pérdida de resistencia 

postcíclica es el resultado de una reducción del esfuerzo 

efectivo al someter la arcilla a carga cíclica y la compara con 

el efecto de la sobreconsolidación convencional en la 

resistencia de la arcilla. También menciona que la disminución 

en el módulo de deformación por efecto de la carga cíclica es 

mucho más acentuada que la disminución en la resistencia. 

Matsui et al C1980l y Matsui et al ( 1981> llegan a la 

conclusión de que el efecto de los ciclos de carga sobre el 
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suelo es una sobreconsolidación equivalente OCR 
•q 

presión de poro generada causa una disminución 

<ya 

del 

que la 

esfuerzo 

efectivo) comparable en resistencia a aquella de arcillas sobre

consolidadas intactas (a iguales valores de OCR, /.w y p'l. Sin 

embargo el autor indica que eKiste cierto da~o con respecto a la 

arcilla intacta debido a la reducción que se presenta en el 

módulo de deformación. Los principales resultados de estos 

~utor~s pueden resumirse en la Fig 2.14. 

Los autores anteriores atribuyen la disminución de la 

resistencia al efecto de la elevación de la presión de poro como 

función de la carga cíclica. 

Thiers y Seed (1968) encuentran que la resistencia 

postciclica disminuye conforme aumenta la relación deformación 

ciclica pico-deformación a la falla estática. Se establece para 

arcilla de la Bahia de San Francisco que para relaciones de 

deformación menores a 0.5 el decremento en resistencia es menor 

de 101.. 

Andersen et al (1980l encuentran que la resistencia no 

drenada generalmente disminuye después de la carga cíclica, y 

que la disminución crece al aumentar la deformación cortante 

cíclica y el número de ciclos. Los resultados presentados por 

este autor muestran mucha dispersión pero llevan a la conclusión 

de que la reducción en la resistencia es menor al 25/. siempre y 
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cuando la defor,..ción cortante cíclica fiea menor de 3% despué6 

de 1000 ciclos (independientemente del OCR>. 

que la carga ciclica produce una cierta sobrecon6olidación en el 

suelo equivalente a una descarga real. 

Castro et al (1976) encuentran que la resistencia no 

drenada postciclica es prácticamente la misma después de la 

carga c1clica y que por lo tanto 6U variación con el esfuerzo de 

confinamiento efectivo (o
9 

') es peque~a, excepto en arcillas 

sensitivas (donde la resistencia postcíclica 

la resistencia en el estado perturbado 

tiende más bien 

que le provoca 

a 

la 

deformación &). Se sugiere que la resistencia no drenada 

podría ser relacionada con el nivel alcanzado de deformación 

permanente y no con la presión de poro generada durante la carga 

ciclica. También indica que el módulo de deformación si 

una gran reducción con la carga cíclica. 

sufre 

LoB ejemplos anteriores muestran que la reducción en la 

resistencia depende de la perturbación inducida al suelo con la 

deformación permanente alcanzada durante la carga cíclica. Como 

la deformación general~ente alcanza grandes valores el efecto de 

la sobreconsolidación (OCR> deja de intervenir en la disminución 

de la resistencia, aunque el último autor citado sostiene que 

para ciertos materiales la deformación alcanzada en pruebas 

triaxiales comunes no es suficiente para desestructurar el 

suelo. 
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Al observar que sw da una disminución en la resistencia con 

la deformación, Pérez García (1988) propuso que el parámetro lllás 

representativo del deterioro podría ser la deformación 

permanente en lugar de la presión de poro generada durante la 

carga cíclica. El autor mencionado llevó a cabo ensayos para 

estudiar la resistencia postcíclica de una arcilla blanca tipo 

caolinita. Se realizaron ensayos de carga monotónica (e'= 6 

10_, %/seg) sobre muestras que habían sido sometidas a cargas 

cíclicas y se compararon con ensayos de materiales intactos Ne 

OeR 

representaba las condiciones medias ('l.w, 

Bl. 

a'' e 

muestras previamente sometidas a carga cíclica. 

los resultados de estos ensayos puede verse en 

y 2.16. 

La muestra se 

etc. ) de las 

Un resúmen de 

las Figs 2.15 

Para la mayoría de ensayos postciclicos las resistencias 

alcanzadas son muy inferiores a las de la arcilla se intacta. 

Esto demostró que a una misma presión efectiva p· y a una misma 

humedad la mayoría de muestras recién sometidas a ciclos 

presentan un deterioro no despreciable causado por las 

deformaciones permanentes. Estos resultados difieren de los de 

Matsui et al (1981) y Koutsoftas (1987). A través de su estudio 

Pérez García (1988) logra demostrar que para la caolinita 

mencionada: a) la deformación permanente e controla la 
p 

reducción de la resistencia máxima, bl la presión de poro no es 

el parámetro que caracteriza la reducción y c) la frecuencia y 
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el número de ciclos de car9a no tienen un e1ecto apreciable en 

la resistencia postciclica. 

Para el caso espec11ico de las arcillas de Ciudad de 

México, la principal investigación ha sido realizada por Diaz 

Rodríguez ( 1989>. Para arcillas NC se encuentra un umbral 

de es1uerzos: mientras el es1uerzo total sea menor del 83% de la 

resistencia no drenada estática (28 l la pérdida de 
u 

resistencia 

inmediatamente después del sismo no será mayor de 8%. 

El hecho de que haya tanta variación en los resultados 

obtenidos por varios autores puede atribuirse a las diferentes 

caracteristicas de plasticidad de los materiales ensayados (Romo 

et al, 1989>. 

En el estudio de la resistencia postciclica de la arcilla 

de ciudad de México, Romo (1990) indica que la caída de 

resistencia en este material se debe básicamente a la 

degradación de la estructura de la arcilla, que en ensayes a 

volúmen constante se refleja por la generación de presión de 

poro dinámica y propone una expresión simplificada que puede 

ser de utilidad en algunos casos. Su planteamiento es que si se 

conoce la presión de poro dinámica ud y se supone que la 

trayectoria de esfuerzos efectivos <en la etapa de falla> 

se desplaza hacia el origen 

resistencia postciclica S 
up 

s s ~ 
up 

2 

el valor de entonces 

se puede calcular como: 

(2.5> 

37 

sólo 

la 



donde 

S resistencia no drenada postciclica 
up 

S resistencia no drenada en condiciones 
u 

estáticas. 

M Pendiente de la linea de falla estática 
• 

en e~fuerzos totales. 

Para obtener la ecuaci6n 2.5 se consider6 que la 

envolvente de falla en esfuerzos efectivos es la misma antes Y 

después de la aplicación de la carga dinámica. Consideración que 

es aceptable si.la presi6n de poro generada ud no es muy grande 

ya que de lo contrario se presenta un efecto de preconsolidaci6n 

que cambia la linea de falla para esfuerzos efectivos bajos. 

<Romo,1990). 

Definitivamente para el caso de la arcilla de ciudad de 

Mé>:ico hace falta más investigaci6n concluyente acerca de la 

resistencia post-cíclica. 

Pérez García (1988) también considera el efecto de la 

reconsolidaci6n en la resistencia no drenada después de la carga 

cíclica. Se observó que existe una ganancia de resistencia al 

permitir la consolidaci6n. Cuando se compara la resistencia de 

una arcilla reconsolidada con aquella de una arcilla SC intacta 

equivalente se comprueba que el daí'io por ciclaje es borrado 

completa o parcialmente (esto depende de la deformaci6n 

permanente alcanzada durante la carga cíclica). Mas allá de un 
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cierto valor e la reconsolidación no borra totalmente el 
p 

da!'io 

le >15/.l. No se considera la influencia que pueda tener la 
p 

tixotropia del material sobre el deterioro de la resistencia al 

pasar el tiempo. En una investigación sobre la resistencia 

postciclica en la arcilla de ciudad de México la influencia de 

la tixotropia seria muy importante. 

2.4 CONDICIONES CRITICAS EN LA CAPACIDAD DE CARGA Y 

ASENT AMI.ENTO DE LAS CI MENT ACI ONES. 

A la luz del comportamiento sismico observado de las 

cimentaciones superficiales sobre suelos blandos y de los 

resultados de investigaciones acerca del comportamiento dinámico 

de arcillas se puede apuntar cuales son las condiciones criticas 

a considerar en el análisis de cimentaciones. Ya se discutió que 

la resistencia del suelo durante un sismo puede ser mayor que en 

condiciones estaticas. Por otra parte, la resistencia puede 

disminuir después de que el suelo haya sufrido carga ciclica. 

Así se pueden proponer tres condiciones para evaluar la 

capacidad de carga CRomb, 19901: 

1- Condición estjtica a corto plazo antes del sismo. 

2- Condición dinámica durante el sismo. 

3- Condici6n estática inmediatamente después de 

sismo. 
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Para la condición No. 1 •• pu•d• utilizar la r••ist11ncia no 

dr•nada d•l su•lo 8 de una pru•ba UU 
u 

~--O y los 196todos d• •valuación de la capacidad de carQa 

convencionales. 

Para la condición No.2 se debe utilizar la resistencia 

dinámica de la arcilla. Esta resistencia puede determinarse en 

laboratorio reproduciendo lo más aproximadamente posible las 

condiciones de carga del suelo o alternativamente mediante 

pruebas estáticas a través de la ecuación 2.1. En los métodos de 

evaluación de la capacidad de carga deben incluirs• las fuerzas 

de inercia tanto en la superestructura como en la sobrecarga y 

en la masa de suelo deslizante. En la actualidad es regla 

general incluir en el análisis sólo la fuerza de inercia de la 

superestructura. Uno de los objetivos de este trabajo es el 

estudio y aplicación de algunos métodos de análisis que incluyan 

la fuerza de inercia en la masa de suelo potencialmente 

deslizante. 

Como puede verse, el aumento en la capacidad de carga por 

el efecto dinámico en la resistencia del suelo se contrapone con 

el incremento en las solicitaciones por el efecto de una fuerza 

de inercia en la masa de suelo deslizante. Según Romo (1990) y 

Auvinet (1990) para las condiciones típicas de la ciudad de 

México ambos efectos tienden a contrarrestarse y, en general, si 

la cintentaci6n es estable en condiciones estáticas lo será 

también en condiciones dinámicas. Esto tiene su excepción para 
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cimentaciones con un factor de seguridad menor de 2 en 

condiciones dinámicas y en las cuales las fuerzas de sismo m!s 

las sostenidas pueden sobrepasar considerablemente el doble de 

la resistencia estática no drenada <2 S > durante un temblor 
u 

fuerte. 

En la condición No.3 se debe considerar la resistencia 

postciclica ya discutida en la sección 2.3.4. Esta resistencia 

es algo menor que la resistencia no drenada estática. Sin 

embargo, los resultados existentes no son concluyentes por lo 

que este es uno de los puntos donde es necesaria mayor 

investigación. Según Díaz-Rodríguez (1989) mientras los 

esfuerzos totales no sobrepasen el 83% de la resistencia no 

drenada estática 12 S ) la disminución de la resistencia será de 
u 

un 8% de 2 S • L~ expresión 2.5 proporcionada por Romo 
y 

(1990) 

presenta dos inconvenientes de tipo práctico: a) la presión de 

poro dinámica acumulada debe ser pequeña para que la 

expresión sea válida y b) a pesar de que la presión de poro 

diná~ica puede expresarse con un modelo hiperbólico, a la fecha 

no se cuenta con una definición°clara de las constantes a y b 

propias del modelo (para la arcilla de ciudad de México). 

Los asentamientos que se podrían dar en una cimentación 

durante un sismo por deformación permanente del suelo están en 

función del nivel de esfuerzos totales (sostenido + cíclico) 

alcanzado durante el sismo. Si se observa el comportamiento de 

las curvas deformación permanente contra esfuerzo total 

normalizado obtenidas por Romo (1989) <Fig 2.9), se puede 
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argumentar lo si9uient•1 cuando una cimentación soporta 

••fuerzo• menores del doble de l• resistencia no drenada 

estática <2 S > las defortnacion•• permanentes en l• cimentación . u 

ser6n despreciables. Por lo anterior, debe tratarse en el diseno 

de que los esfuerzos en la cimentación no sobrepasen este umbral. 

En las cimentaciones de la ciudad de México es común que el 

factor limitante sean los asentamientos por compresibilidad 

resultando presiones de contacto inferiores a la presión de 

preconsolidación. Por lo general se obtienen factores de 

seguridad mayores de 2.5, lo que implica una reserva de 

resistencia de más del doble de la resistencia no drenada de 

falla. Por esto para este tipo de cimentaciones no se 

presentarán grandes deformaciones permanentes. 

Si se quieren avaluar los asentamientos peraanentes por 

sismo en una forma más precisa se puede proceder en dos formas: 

1. Incorporar en un modelo de interacción suelo 

estructura una ley de comportamiento 

elastoplástico que describa la acumulación de 

defonaaciones pertnanentes lo cual tiene 

actualmente bastantes co111plicaciones. 

2. Obtener los esfuerzos estáticos sostenidos en 

el medio. Evaluar la historia de esfuerzos 

cíclicos considerando la interacción dinámica 

suele estructura aediante un modelo 

viscoelástico lineal ,equivalente. Asociar a 

estos estados de esfuerzos unas deformaciones 

obtenidas mediante pruebas de laboratorio. 
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2.5 COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL DE CIMENTACIONES 

SUPERFICIALES EN CONDICIONES SISMICAS. 

Existen en la literatura técnica muy pocos estudios 

experi1111tntales acerca de la capacidad de carga de modelos de 

cimientos superficiales &ometidos a condiciones que representan 

un sismo. La mayoría de estos estudios están realizados en arena 

y algunos no representan bien las condiciones que se dan durante 

un sismo. Existe una mayor abundancia de estudios acerca de la 

respuesta de cimientos ante cargas dinámicas <Das, 1983) pero 

ese no es el campo de este estudio. 

Dentro de los estudios experimentales se tienen dos 

investigaciones pioneras muy importantes: Shinohara et al 

<1960> y Tran-Vo-Nhien (recopilado por Costet y Sanglerat, 

1969). A pesar de que ambos estudies se liaitan al efecto de 

cargas excéntricas e inclinadas en modelos de cimientos sobre 

arenas (no consideran el efecto de la inercia en las masas de 

suelo> Bus resultados son muy importantes, principalmente en lo 

que concierne a la forma de la superficie de falla. 

Sinohara et al (1960) realizaron ensayos en modelos de 

cimientos superficiales desplantados en arena utilizando cargas 

excéntricas e inclinadas. De los ensayos se observó que a pesar 

de que las superficies de falla semeja~an bastante bien la forma 

circular estas podían dividirse en 4 casos de acuerdo a la 
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inclinación 6 y ft la •xcentricidad e como •e muestra •n la 

FiQ 2.17. Con base en l•• ob .. rvaciones, el autor afirma que 

es posible utilizar la superficie da falla de forma circular sin 

1111.Jcho error para el cálculo de la capacidad de caroa con carga& 

excéntricas e inclinadas. 

Costet y Sanglerat (1969> apoyados en trabajo experimental 

de Tran-Vo-Nhien en material friccionante obtuvieron valiosas 

conclusiones. Para la discusión de sus observaciones <Ver FiQ 

2.18> se tom6 la siguiente convención de signos: a) la 

inclinación 6 será siempre considerada como positiva, b> la 

excentricidad e será positiva si la componente horizontal se 

dirige hacia el centro y negativa si es al contrario. Algunas de 

las observaciones más importantes son las siguientes: 

a) La inclinación de la carga destruye la simetría de 

la cu~a rígida que se forma en el caso de carga 

vertical. Así la influencia de la carga inclinada 

se traduce en un desplazamiento horizontal y una 

rotación. 

b) La excentricidad de la carga tiende a hacer girar la 

placa de fundación alrededor de un eje horizontal 

situado aproximadamente a la mitad de la distancia 

entre el punto de aplicació~ y el borde más alejado 

de la placa. 

44 



a) Tres tipo• de auperficies de deslisllllliento • 

• 
"' 
... X 

J: .. ... -,_ ... 
lr , ~r 

/' 
... 

Jlr 

-. -. o • .. • 
b) Cl.asificaci6n de patrones de falla en funci6n 

de 0< y e. 

I) Caso e<O la superficie de falle. se inicia 
en el punto .A. 

II) Caso e> O 1a superficie de falla se inicia 
en el punto C. 

III) Caso e:>)O yoc-o : la superficie de falla se 
inicia en el punto B. 

IV) Caso e~o yo<~O t la superficie de falla pue-
de estar entre los tipos II 
7 III. 

Pig 2.17 ~studio experimental de las superficies de falla 
ante cargas exc6ntricas e inclinadas (Shinohnra et al, 1960). 



inclin•ción con&t•nte se encu•ntr• un ci•rto valor 

de e •n donde el valor de Q e& m6xi•o. En .. 
punto l• fundación no aufre ninguna rotación sino 

solo desplaza111iento y hundimi•nto. Por el 

contrario, cuando la c•rga Q es aplicada hacia 

11 arriba 11 de e (e > e ) .. .. la fundación sufre una 

rotación cuyo centro queda por debajo de la base, 

•ientras que cuando la c•rga es aplicada "abajo" de 

e (e < e > el •je de rotación sube. .. .. Elitas 

1&ituaciones y al esquema de las superficies de 

falla pueden verse en la Fig 2.18 Como &e 

observa la situación mál6 común en sis•os es 

e < e donde la inclinación está en la misma .. 
dirección de la excentricidad. 

En todo caso, la cuRa se hace tanto más pequeRa conforme la 

excentricidad sea más grande y la base de la fundación se 

despega una cierta longitud. Por otra parte, cuando la 

inclinación aumenta la forma de la cul'la se aplasta. En ambos 

casos la capacidad de carga de la fundación disminuye 

notablemente. 

Okamoto <1973> presenta un estudio experimental de la 

capacidad de carga en modelos de cimiehtos superficiales. En 

este estudio el autor representa lo más fielmente posible las 
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A) Excentricidad e~ correspondiente a un máximo en 
la capacidad de carga. 

' ~~~;7 

-

B) Diferentes confieuraciones de la superficie de 
falla de acuerdo al valor e, 

Pig 2 .18 Estudio experirr.ental de lo.r: superficiero de ftlla 
ante careas exc~ntrica:: e inclinad::i.s reali :::ado por Tran-Vo
Nhien (Costet y Sanglerat, 1969). 



fu•rzas de inercia que se dan •n una cimentación 

seudoest6tica) a través de la inclinación de la superfici• en la 

que •e apoya la placa. Esta inclinación del terr•no y de la 

placa implica la aparición de una compon•nte del pe•o en la 

dirección de la superficie del terreno que r•pres9ntaria las 

fuerzas de inercia. A través de artificio y de 

excentricidades en la carga se logra representar las condiciones 

durante un sismo y se estudian las modalidades de falla que se 

dan. Se observa que la forma de la superficie de falla puede 

variar de acuerdo a la inclinación del terreno. Este mismo autor 

también realizó estudios en arenas sometidas a vibración y 

encontró que existe un decremento de la capacidad de carga con 

el aumento de la aceleración del movimiento armónico y un 

decremento mucho más fuerte al aumentar la inclinación de la 

carga. Para aceleraciones mayores de 0.3 g la arena fluye. 

Okamoto no utilizó arcillas en su estudio experimental pero 

realizó estudios teóricos de fundaciones sobre suelos cohesivos 

que indicaron los diferentes tipos de falla que pueden 

presentarse: 1- falla de deslizamiento entre la placa y la 

superficie, 2- falla de deslizamiento en la misma dirección de 

la fuerza de inercia a través de un plano de falla poco 

profundo, 3- falla similar a la anterior pero con deslizamiento 

en dirección contraria a la fuerza de inercia y 4- falla a 

través de una superficie profunda de acuerdo con el grado de 

excentricidad y dirección de las cargas. 
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Stavnit•er y Karp•nko (1975) realizaron pruebas de capacidad 

de carga en placas rectangulares de 1 x lm, 0.7 x l.42m y 

0.5 x 2m. El estudio se llevó a cabo IM!diante la aplicación de 

cargas exc~ntricas a las placas apoyadas en un estrato de arena 

que es sujeto a vibración horizontal mediante una placa 

vibradora (acel•ración máx. entre 0.18 y 0.22g). En general al 

alcanzarse la capacidad de carga de las placas <tanto bajo 

cargas centrales como excéntricas) se observas un abultamiento 

lateral en la superficie del suelo, un asentamiento relativo 

entre 0.04 y 0.10 del ancho de la placa y una separación parcial 

entre la placa y el terreno en el lado contrario a la 

excentricidad de la carga. 

Los resultados de capacidad de carga obtenidos en presencia 

y ausencia de vibración y por varias excentricidades indican: 

1- Que los efectos combinados de una excentricidad de 

1/6 y de la vibración 0.18 - 0.22g) reducen 

la capacidad de carga hasta la mitad de la capacidad 

estática con carga central. 

2- Para una excentricidad dada el efecto de la 

vibración con una aceleración máxima de 0.29 reduce 

la capacidad de carga estática en 0.25. 

Los autores no dejan claro como representan el efecto de la 

fuerza lateral (inclinación de la carga>.sobre la placa. 
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Fin•lmente aparece en l• literatura técnica un estudio 

experimental de la c•pacidad de carga de cimentaciones sujetas • 

c•ro•s c1clicas <Dyvik et al, 1990; Andersen et al, 1990). En 

esta investigación se estudia mediante modelos la capacidad de 

carga de cimentaciones de plataformas ~arinas sobre un tipo de 

arcilla ~arina. En este -caso la carga cíclica es debida al 

oleaje de tormentas por lo que la frecuencia de carga utilizada 

de 0.1 Hz es poco representativa de un sismo. No obstante 

algunas de las observaciones realizadas por los autores son de 

mucho valor. 

Se construyeron 5 modelos con base circular de 40 cm de 

diámetro soportados en una base de arcilla de 20 cm de espesor. 

El modelo 1 fue cargado monotónicamente hasta la falla, el 

modelo 3 fue cargado primero cíclicamente y luego 

monotónicamente hasta la falla y los modelos 2, 4 y 5 fueron 

cargados cíclicamente hasta la falla. En estos 

casos la carga vertical permaneció constante e igual al peso del 

modelo, y la carga horizontal se aplicó a una cierta altura de 

la base y tuvo carácter monotónico o cíclico. 

Dentro de las observaciones más importantes realizadas en 

este estudio están: 

1. Para modelos en carga c1clica con alto momento de 

volteo, la superficie críti~a se da con forma 

circular y la masa de arcilla debajo de la 
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plataforma moviéndos• •n 

dirección de la carga 

r•presentada por la curva 

dirección opu•sta a la 

aplicada 

en la 

(rotación 

Fig 2.19). 

Para modelos donde el momento de volteo es menor 

se tiene una superficie critica más superficial 

con la masa de arcilla y la cimentación moviéndose 

en la misma dirección que la carga aplicada 

(curva 2>. 

2. Para · modelos en carga estAtica, se tiene una 

superficie de falla critica con la masa de arcilla 

moviéndose en la misma dirección que la carga 

aplicada <curva 2 en la Fig 2.19> o también igual 

de critica la de foraa circular <curva 1 en la Fig 

2.19). 

3. La reducción en la capacidad de carga en el modelo 

que se cargó monot6nicamente después de la carga 

cíclica fue de 117.. 

Estas observaciones concuerdan bien con los cálculos 

realizados a través de la teoría desarrollada por Andersen y 

Lauritzen (1989>. Estas observaciones dan una idea general del 

comportamiento de cimentaciones en arcillas sometidas a cargas 

cíclicas, sin embargo, no hay que perder de vista que 

corresponde a una condición de carga especifica (plataformas 

marinas de gravedad). 
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3.REVISlON DE LOS ESTADOS LIMITES DE FALLA PARA CIMENTACIONES 

EN SUELOS BLANDOS. 

3.1 ANTECEDENTES. 

El probl•ma de determinar el •stado de carQas que puede soportar 

una cimentación superficial •n condiciones dinámicas no es un 

problema simple, aun sin considerar el efecto del sismo en la 

resistencia del suelo. La mayoria de soluciones que se tienen • 

la fecha consideran las cargas sobre la cimentación de una 

manera seudoestática y resuelven el problema para el caso 

estático. 

Una de las primeras soluciones para el problema de 

capacidad de carga de cimentaciones superficiales sometidas a 

cargas excéntricas e inclinadas fue dado por Heyerhof 

<1963>. Resulta aplicable a la condición sismica 

(1953>, 

si se 

consideran el momento de volteo y la fuerza horizontal 

inducidos por el sismo sobre la cimentación de una man•ra 

seudoestática a través de una excentricidad y una inclinación de 

la carga aplicada. 

La situación simplificada puede verse en la Fig 3.1. 

Una de las principales contribuc!on•s de 11eyerhof al 

cálculo de la capacidad de carga es la simplificación producida 

para la estimación del efecto de la excentricidad. El observó 
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que en la car9a Oltima de una cimentación la di•tribución de la 

presión de contacto no era ni •iquiera lineal y propuso, con 

miras a simplificar el problema, que se con•iderara una presión 

de contacto similar a la de una placa cargada céntricamente pero 

de ancho reducido como en la Fig 3.1. Heyerhof (19531 

c0«1prueba experimef'ltalmente que este procedimiento e•tá del lado 

de la seguridad y extiende el procedimiento a cimentaciones con 

doble excentricidad. También Meyerhof <1963> considera factores 

que disminuyen la capacidad de carga de 

inclinación. 

Las expresiones propue9ta por Meyerhof 

siguientes: 

q 

q 

carga9 verticales 

N 
_y_ 

B'L' 
s d CN + S d yDN + s d 

e e c q q q r r 

cargas inclinadas 

N 
_u_ 

d i CN + d i yDN + d 
B'L' e e c q q q r 

acuerdo a la 

(1963) son la9 

<3.1.a> 

(3.1.b> 

i yB' N 
r r 

2 

y N 
r son los factores de capacidad de carga 

N (N 1) cot41, N= 5.14 <4> = O> <3.2.a> 
e q e 

N 
fI lo.n,P 

N.¡!> (3.2.b) e 
q 

N <N 1) ,, q 
tan <1.4 !/>) (3.2.c> 

N4> tan2 (n/4 + tj>/2) (3.2.d> 

51 



. ' • e 

• e 

s 
q 

s 
q 

d ' " 

q 
y • 

B 

s 

d 
q 

r 

+ 

r .. 
r 

profundidad 

d + 
e 

d d 
q r 

d d ~ 

q r 

y 

con loa factores 

0.2 Nr/> B'/L' 

<11>"' 0) 

+ 0.1 N<i> B'/L' 

d 
r 

son los 

0.2 .,,~ D/L' 

<.p = 0) 

de corrección 

(</> > 10º> 

factores de 

+ 0.1 l"N¡" D/B' <<i> > 10º> 

por for•• 

(3.3.•) 

(3.3.b) 

<3.3.c) 

corrección por 

(3.4.a) 

(3.4.b) 

(3.4.c> 

i y i son los factores de corrección 
q r por 

inclinación 

e· 
L' 

B 

i i 
e q 

i (1 
r 

B 2e 
B 

L 2e 
L 

ancho rRal 

(1 - 6/90°> 2 

614» 2 

de la placa 

L Longitud real de la placa 

D profundidad de desplante 

C cohesión aparente del suelo 

r peso volumétrico del suelo 

(3.5.a) 

(3.5.b) 

<3.6.a) 

<3.6.b) 

Nu= carga vertical N última que puede soportar la cimentación. 

q esfuerzo último que puede soportar la ci.entación Nu/B'L' 

6 = ángulo de inclinación de la carga. 

Aunque las expresiones de 11eyerhof llevan impl!citas muchas 

simplificaciones y no consideran la fuerza de inercia en el 
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bloque d• suelo deslizante, han sido 

c!lculo d& la capacidad de carQa d• cim•ntacion•s auperf icial•s 

en condiciones sísmicas. 

Posteriormente Vesic (1974) propone expresiones similares a 

las de Meyerhof con ciertas diferencias en los factores de 

capacidad de carga y en los factores de corrección por forma, 

profundidad e inclinación. Sin embargo, el •fecto de la 

excentricidad siempre sigue considerándose por medio del 

ancho reducido B'= B - 2e. 

La expresión propuesta por Vesic es la siguiente: 

N s d i CN + s d i yDN + d i r a· 
q _..H s 2 N;y (3.B.a> 

B'L' e e e e q q q q r y y 

N 
5.14 e (1 s·+ d'- i.) yD «1> 0) (3.8.b) q _..H + + 

B'L" e e e 

donde son los factores de capacidad de carga 

<3.9.al 

N = n lo.n </> N (3.9.b) e 
q </> 

N = 2<N + 1) tan </> <3.9.cl 
r q 

N = tan z Cn/4 + cp/2) (3.9.dl 
</> 

se, sq, sr son los factores de corrección por forma 

s = 1 + <N /N ) CB" /L • >, 
e q e 

s'= 0.2 rn· /L. l 
e 

(</> = 0) (3. 10. a) 

s = 1 + tan </> <B" /L • l (3.10.bl 
q 

s = 0.4 <B •/L.> (3.10.cl 
r 
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d ' d ' d son lo• factor•• d• corr•cción 
e q r 

profundidad 

d 1 + 0.4 K , d'-= 0.4K <~ • 0) 
e 

d • 1 + 2 tan ~ (1 - &en ~)K 
q 

d 
r 

K "' CD/Bl •i D/B ~ 

i , i &on los factores de inclinación 
q r 

i' = (aiT) I (B'L'C N (~-= Ol 
o e 

i i 1 - iq 
e q ~ 

q 

i (1- T r N + B'L'C cot .p q 

" 

m = 
B 

2 + <B' /L • l 

+ <B' /L') 
<excentricidad en 
el ancho> 

B ancho real de la placa 

L Longitud real de la placa 

B'= B 

L'= L 

2e 
B 

2e 
L 

e excentricidad de la carga 

O profundidad de desplante 

C cohesión aparente del suelo 

e" adhesión entre placa y sue~o 
T componente horizontal de la carga 

N = componente vertical de la carga 

<3. 11. a> 

<3.11.b) 

(3.11.dl 

13.12.bl 

<3.12.c> 

(3.12.d) 

<3.12.e) 

Nu= carga vertical N última sobre la cimentación. 

r peso unitario volumétrico del suelo 

q = esfuerzo último sobre la cimentación N /B'L' 
u 
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Para un su•lo coh•sivo que •• •l caso ••tudiado •• 

q 5.14 c <1 + s'+ d' 
e e 

i') + yD 
e 

(3.8.b) 

q • 5.14 C [1 + 0.2 <B'/L') + 
.,T ] 

O. 4 <D/B) - <:s-. _1_4_B_'_L_' -C-.,.-) + yD 

(3. 13) 

Por su parte las "Nor.,as Técnicas Cocnplementarias para el Diseno 

y Construcción de Cimentaciones" <NTCDCC> del Reglam•nto de 

Construcciones del D.F. <1991) (RCDF> propon•n expresiones 

similares a las de Vesic separando los suelos purament• 

cohesivos de los puramente friccionantes y utilizando la 

modalidad de factores de carga y de resistencia. 

Asi para cimentaciones superficiales en suelos homogéneos 

se deben cumplir las siguientes ecuaciones: 

donde 

Para cimentaciones en suelos cohesivos 

I:NF I A < C N F + P 
e e a v 

Para cimentaciones en suelos friccionantes 

I:NF /A 
e < + p 

V 

(3. 14) 

(3. 15) 

I:NF = combinación de acciones verticales a tomar en cuenta, 
e 

cada una afectada de su respectivo factor de carga Fe. 

A área del cimiento <m2
). 

Pv presión vertical total a la profundidad de desplante por 

peso propio del suelo <Tlm2
). 
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P • pr•sión vertic•l efectiva a la misma profundidad <T/m2 >. 
V 

~ • p•so volu~trico del suelo <Tlm1 >. 

Cm coh•sión eper•nte <Tlm2
> deter.,inado •n 

triaxial UU. 

B ancho de la cim•ntación (m). 

L longitud de la cimentación (m). 

N = coeficiente de capacidad de carga dado por: 
e 

N 5.14 <1 + 0.25 D/B + 0.25 B/Ll 
e 

para D/B < 2 y B/L < 1, 

un •n•ayo 

(3.16) 

donde Des la profundidad de desplante (m). 

Si D/B y B/L no cumplen con las desigualdades 

dichas relaciones se considerarán iguales a 2 y a 

respectivamente. 

Nq= coeficiente de capacidad de carga dado por: 

N = (en tan ~) tan2 ( 45°+ ~/2) 
q 

donde ~ = ángulo de fricción interna. 

(3.17) 

Los factores de forma son 1 + (B/Ll tan ~ para 

cimientos rectangulares y + tan ~ para zapatas 

cuadradas o circulares. 

Nr= coeficiente de capacidad de carga dado por 

N = 2 <N + ll tan ~ r q 
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Los factores de form~ son 1 - 0.4 (B/LI para cimientos 

rectangulares y 0.6 para cimientos el rc.t..1 lares 

cuadrados. 

F = Factor de carga especificado por las NTCDCC. 
~ 

F = Factm· de res1stenc1a especificado por las NTCDCC. 

" • • 

o 

(a tan~ >, donde~ es el ángulo con la horizontal 

de la envolvente de resistencia y a 0.67 para suelos 

arenosos con una compacidad relativa Dr < 70"1. 6 a 

para otros casos. 

Para el caso en que se den cargas e>:céntricas se tiene 

B' = B - 2e. El mismo criterio se aplica en la dirección 

longitudinal. 

Para tomar en cuenta la componente horizontal de 

inclinada se propone multiplicar N y N por Cl 
"l ~ 

tan 

la carga 

6)
2 donde 

ó es la inclinación de la resultante. El factor de corrección 

\ 1 - tan •. 2 
C', fue obtenido en forma teórica por Costet y 

San9lerat (1969l y es válido para inclinaciones menores de -·º .,;;..l . .J • 

La inclinación 6 debe ser obtenida para la carga ültima por lo 

que el factor tiene caracter iterativo. 

As1" en resumen~ para un suelo are i l loso (tp = 0) se tiene 

D•F /B'L' S 5.14 C Fe [(1 + 0.25 D/B + 0.25 B'/L'l <1 - tan C'i
2

] + P 

<: .. 20; 

Los factores de caroa F que deben aplicarse están indicados en 
- e 

el articulo 194 del Cap III del Reglamento de Construcciones del 

D.F. <RCDFi. Para estados limites de falla se aplican factores 
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d• 1.1 al p•so propio del suelo, •los •mpuj•s lateral•• y• las 

acel•r•ciones que sufre la masa deslizante d• suelo bajo la 

cimentación. 

El factor 

cimentaciones superficiales es de 0.35 pera zapatas de cualquier 

tipo en la zona I o zapatas de colindancia desplantadas a menos 

de 5 m de profundidad en las zonas Il y 111. Para los otros 

casos de zapatas superficiales se usará como factor de carga 

0.6. 

Las caracteristicas de las tres zonas ya tnencionadas en que 

se divide el Distrito Federal <Reglamento de Construcciones del 

Distrito Federal) son: 

Zona I: Lomas formadas por rocas o suelos general111ente 

firmes que fueron depositados fuera del ambiente 

lacustre, pero en los que puede existir, 

superficialmente o intercalados, depósitos arenosos 

en estado suelto o cohesivos relativamente blandos. 

En esta zona es frecuente la presencia de oquedades 

en rocas y de cavernas y túneles excavados •n 

suelos para explotar minas de arena. 

Zona 11: Transición, en la que los dwpósitos profundos se 

encuentran a 20m de profundidad, o menos, y que 

está constituida predominantemente por estratos 

arenosos y limoarenosos intercalados con capas de 

arcilla lacustre; el espesor de estas es variable 

entre decenas de centimetros y pocos ~etros. 

Zona 111: Lacustre, integrada por potentes depósitos de 

arcilla altamente compresible, separados por capas 
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ar•nosas con contenido diverso de limo o arcilla. 

Estas capas arenosas son de consist•ncia firme a 

muy dura y de espesores variables de centímetros a 

varios metros. Los depósitos lacustres suelen estar 

cubiertos superficialmente por •uelos aluviales y 

rellenos artificiales; el espesor del conjunto 

puede ser superior a 50m. 

Las normas subrayan la importancia de la fuerza de inercia 

que aparece en la masa de suelo deslizante e indican que •s 

necesario tomarla en cuenta en el cálculo de la capacidad de 

carga, sin embargo la ecuación <3.20> no la considera. 

En las siguientes secciones se presentarán algunas formas 

para estimar el efecto de la fuerza de inercia sobre la masa de 

suelo en la capacidad de carga de suelos cohesivos. 

32 EFECTO DE LAS FUERZAS DE INERCIA EN EL SI.E.O SOBRE LA 

CAPACIDAD DE CARGA UTILIZANDO EQUILIBRIO LIMITE. 

La 111ayoría de métodos disponibles para el cálculo de la 

capacidad de carga en condiciones sísmicas se limitan a 

considerar el efecto del sismo a través de una excentricidad y 

una inclinación de la carga sobre la pla~a. Durante un sismo se 

generan fuerzas de inercia en la masa de suelo debajo del 

cimiento que pueden influir en la capacidad de carga. A 

59 



P•Sar de que •ste efecto •• ampliainent• r•conocido, los ~todos 

d• análisis no lo incluy•n d•bido tal v•z a la ••ca••z d• casos 

reales de falla durant• sismo. 

En esta sección se expondrán algunas id••• acerca de la 

influencia de estas fuerzas de in•rcia •n la capacidad de carga. 

Con base en el concepto de "equilibrio liinite" se obt•ndrán 

expr•siones simplificadas que incluyan el efecto de las fuerzas 

de inercia mencionadas. Se considerará únicamente el caso de 

suelos cohesivos (~ = Ol. 

3.2.1 CAPACIPAD ~CARGA. 

Como es propio del concepto de equilibrio liinite se debe 

identificar una masa de suelo limitada por una superficie a lo 

largo del cual el deslizamiento sea factible. La masa de suelo 

debe considerarse como cuerpo libre en el cual actúan fuerzas de 

dos tipos: motoras y resistentes. Para obtener el valor máximo 

de fuerzas motoras que el mecanismo pueda resistir se realiza un 

análisis de equilibrio entre las fuerzas motoras y las fuerzas 

resistentes suponiendo que la falla se ha alcanzado a lo largo 

de toda la superficie. 

Para efectos de obtener resultados prácticos se supondrá 

que la superficie de falla circular es una buena aproximación de 

la realidad, tal y como la sugieren alQunos autores <Shinohara 

et al, 1960; Cordary y Nancey, 1987). Sih embargo, observaciones 

de fallas durante el sismo de 1985 en la ciudad de México 

<Auvinet, 1991) y de fallas en modelos a escala <Andersen et al, 
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1990) parec•n indicar qu• la sup•rfici• de falla r•al s• as9111eja 

111.§s a la propuesta por P•cker y Sal•n~on <1991l y que se 

presentará en la Fig 3.11. 

Específicamente para este caso, la linea de falla será un 

arco de circulo que pasará por uno d• los bordes de la 

cimentación y cuyo centro de rotación estará situado por encima 

de la cimentación. Se supqndrá adell\ás, que factor•s como 

excentricidad, inclinación de la carga y fuerza de inercia en la 

masa de suelo sólo afectarán el equilibrio limite de la 

superficie de falla supuesta y no darán lugar a variaciones en 

la forma de la superficie de falla. 

La Fig 3.2 muestra algunas de las superficies de falla 

que se consideran. A pesar de que este tipo de circules de falla 

se considerarán en los desarrollos analíticos siguientes es 

conveniente tener en cuenta algunas observaciones simples de 

Shinohara et al <1960) comentados en la sección 2.5. Las 

superficies de falla de la Fig 3.2 no son representativas de 

las que se han obtenido experimentalmente <Fig 2.16>, sin 

embargo el uso del ancho reducido a· podri·a hacerlas más 

representativas. 

Para definir las fuerzas resistentes sobre la superficie de 

falla es necesario precisar una ley de r~sistencia a lo largo de 

ella. En este caso, por tratarse de suelos cohesivos saturados 

sometidos a carga rápida, se aceptará como válida la expresión: 

T = C r 
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dond• Tr •• al ••1u•rzo cortante • la 1all• y c •• la 

r••i•t•ncia no dr•n•d• al ••fu•rzo cortan ta <d•nominada 

"coh••i6n" por co•tumbr11 y que 1m el capitulo 2 se rapresenta 

por 6 l. 
u 

Por lo anterior lo& ••fuerzas noreal•s no intervianen en 

las fuerza• re•i•tent•s de la •uperficie de falla y sólo actuará 

la resultante debida • la "cohesión" ~ como se 1111Uestra en la 
e 

Fig 3.3. 

Ademá•, se considera el peso del material &obre el nivel de 

desplante como una sobrecarga p 
V 

que actúa como fuerza 

resistente. 

Como fuerzas motoras se consideran el peso de la estructura 

W
1

, el peso de la masa deslizante de suelo W
2 

y las fuerzas de 

inercia generadas por sismo en la estructura T
1

, en la masa de 

suelo T
2 

y en la sobrecar9a Ph. Estas fuerzas de inercia son 

consideradas de manera seudoestática en el centroide del cuerpo 

en que son generadas. Todas estas fuerzas pueden verse 

esque•atizadas en la Fig 3.3. 

Los parámetros que entran en juego en la Fig 3.3 se 

definen a continuación: 

p radio del circulo considerado. 

e semiángulo del arco del circulo. 

r peso volumétrico del suelo. 

w,= peso de la estructura. 
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Debe 

W = peso del bloque de suelo en mov1m1ento. 
2 

C X•' z ) 
• 

z ) 
2 

z ) 
9 

K 
V 

W = yp2 ce - sene cosel 
2 

coordenadas del centro de 

estructura CG l. 
1 

coordenadas del centro de 

~asa de suelo (G ). 
z 

1.2 = sene cose) 

gravedad de la 

gravedad de la 

coordenadas del centro de aplicación de la 

sobrecarga CG ). 
3 

componente horizontal y vertical, 

respectivamente del coeficiente slsmico K 

que corresponde al bloque deslizante de 

suelo. 

tenerse en cuenta que el coeficiente sísmico I·' '• 

dism1nuxe con la profundidad, sin embargo, para efectos de la 

siguiente metodología se tomar3 un valor constante. 

El consider-ar la aceleración m:!ixima en la superficie del 

terreno como representativa de las aceleraciones (coeficientes 

s!smicosl en la masa de suelo potencialmente deslizante es 

conservador debido a que las aceleraciones máximas disminuven 

con la profundidad. Esto es especialmente critico en la ciudad 

de México en donde las aceleraciones máximas se amolifican 

sign1f icativamente en los 12 a 15m mis superficiales. E>:isten 

herramientas numéricas que pueden ayudar a solventar el problema 

<Romo, 1991 i. 
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o 
V 

componentes 

l• estructura o. 

horizont•l y 

N
1 

1 fuerz• vertical sobre la e•tructur•. 

N = <1 + o l W 
1 V 1 

N 
u 

: fuerza vertical N
1 

que conduce a la falla para 

un circulo dado. 

T : fuerza horizontal sobre la estructura • 
T = oW • h ' 

N 1 fuerza vertical 60bre la 11asa deslizante de 
z 

suelo. 

N = ( l + K ) w z V z 

T : fuerz• horizontal z sobre la .,asa deslizante de 

suelo. 

T K W 
2 h z 

R Retiultante de los esfuerzos de "cohesión". 
e 

M Momento resultante de R • 
e e 

p sobrecarga al nivel de la superficie de 

desplante. 

P v = rD < 1 + Kv> 

MP Momento debido a la sobrecarga. 

B ancho de la ci.,entación 

D profundidad de desplante. 

Se estudiará cuál es la fuerza Q que lleva al sistema a la 

falla. 

O es: 

La ecuación de equilibrio de mo.,entos con respecto al punto 

" <N + 't > u • 
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I:M • 
o 

N X 
u l 

T Z 
l l 

(3.22) 

(3.23) 

Observando la Fig 3.3 se pueden obtener algunos de los 

términos mencionados: 

N = 

Luego 

T Z 
• l 

T Z 
2 2 

Rp 
e 

p X 
V 9 

p z 
" 9 

T, <p cose - H> 

2Knyp9 sen
9 

e/3 

2ep2 c 

yD ( 1 + Kv) (2p sen~ - B> <B/2) 

yD Kn (2p sene - B> <p cose> 

X• p sene - B/2 

[ -T <p cose - H> - 2K yp9 sen9e/3 + 2ep2 c + yD < 1 + . " 
(8/2) - yDKn <2p sene - B> (p cose> ] / ~ sene 

K > <2p sene - B> 
V 

012] (3.24) 

Una simplificación muy utilizada en la práctica es 

despreciar el efecto s1smico en el sentido vertical, es 

decir K = O, resultando: 
V 

N,, = [ 2ep
2

c + ;vD <2p sene - B> <B/2) - yD Kn <2p sene - B> <p cose> 

T
1 

<pcose-H> -21("yp
9
sen

9
e/3] I ~sene-012] <3.26> 

Es importante seffalar aqui que la simplificación anterior 

(despreciar la componente vertical de la aceleración sísmica 

Kv= 0) puede no ser representativa de la realidad par~ zonas con 

temblores con foco cercano o superficial. Por esto, es necesario 
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•studiar cuidadosamente •l tipo de t•mblor•s que s• dan o pu•d•n 

darse en una zona antes de r•alizar la simpllficacl6n 

.,•ncionada. Para el caso de la ciudad de Mt!ixico la 

simplificaci6n es aceptable y son aplicabl•• las •cuaciones 

•iQuientes a la 3.26. 

Cada circulo definido por un radio p y un semi~ngulo e 

determina una carga de falla N • Puede pensarse en encontrar una 
u 

Nu .,inima variando p y e, sin embarQo, se observa que si p 

tiende a infinito N tiende a menos infinito 
u 

y no es 

En la realidad dificil.,ente se encuentra un 

posible 

estrato 

infinito de "cohesi6n" constante, por el contrario, es común la 

existencia de capas duras que limiten el estrato o una cohesión 

que aumente con la profundidad. 

Cordary y Nancey (1987> resuelven el problema mediante una 

simplificación: suponen que la superficie crítica no es 

influenciada por el efecto del sis.,o y adoptan el mismo círculo 

critico que para el caso estático. Este circulo es aquel cuyo 

centro está sobre la vertical que pasa por el borde interno de 

la zapata y con un semiángulo e de 66.8° (J~rez Badillo y 

Rico Rodríguez, 1973). Un esquema del circulo critico 

considerado se presenta en la Fig 3.4. 

Considerando la Fig 3.4 se tiene: 

e 66.8° 

p Bisen 66.Bº = 1.0BBB 
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y la ecuación 3.25 ae convierte en: 

Si se denomina q N /B y Pv= rD se tiene: 

q - pv = 5.52C T, (0.8572 - 2H/Bl/B - 0.8572 KhrD - 1.3334 KhrB 

(3.26) 

que es la ecuación de capacidad de carga en condiciones sísmicas 

obtenida por Cordary y Nancey <1987). Como se observa de la 

ecuación 3.26 la capacidad de carga estática para una 

cimentación superficial en arcilla (q - p = 5.52Cl es reducida 
V 

en condiciones dinAmicas por 3 factores: 

1. La carga lateral T
1 

debida a las fuerzas de 

sobre la estructura. 

~. Las fuerzas de inercia sobre la sobrecarga. 

inercia 

3. Las fuerzas de inercia sobre la masa delizante de suelo. 

Cordary y Nancey (1987) proponen conservadoramente 

considerar la altura de aplicación de la carga lateral igual a 

cero <H = Ol obteniendo la ecuación: 

q - pv = 5.52C - 0.8572 (T
1

/B + KhrD> - 1.3334 KhyB (3.27) 

que resulta muy práctica para el cálculo de la capacidad de 

carga en condiciones sísmicas. 

Considerando la ecuación 3.27 pueden obtenerse expresiones 

para la capacidad de carga y el factor de seguridad en 
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l'ig 3.4 Ruperficie de fal1a considerada en la deducci6n de 
la ecuaci6n 3.29 (Cordary y Nancey, 1987). 
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Fig 3.5 Ruperficie de falla considerada en la deducci6n de 
la ecuación 3.32 (Rosenblueth, 1985). 



condicione& dinámicas en función de la capacidad de c•rQ• y el 

factor de se9uridad en condiciones estáticas. 

Si se denomina capacidad de carga estática q• al término 

5.52c y capacidad de carga sísmica q
0 

a la expresión 3.27 se 

tiene1 

5.52c (1- 0.1553 <T /B + KyD> 
_____ c_.t - Q. 241 ~Kr _Jl] (3.28) 

q
0 

[1 - 0.1553 <T
1

/B + KyD) /e - 0.2416Ky Ble] (3.29) 

La expresión anterior puede ser expresada en forma similar 

a la utilizada en las NTCDD (utilizando factores de carga y 

resistencia): 

I:F N =:; q A 'F [1 - O. 1553 Fe <T /B + KyD> /F e 
e & " :l r 

0.2416 F Ky B/F c] 
e r 

(3.30) 

Además se pueden relacionar los factores de seguridad en 

condiciones estáticas y dinámicas asi: 

qs 

q 

qe 

q 
[1 - 0.1553 <T,IB + KyDl/c - 0.2416 KyB/c] 

FS = FS [ 1 - O. 1553 <T/B + KyD> / c 0.2416 KyB/c] 

(3.31) 

Como se observa para una cimentación dada el factor de 

seguridad disminuye linealmente con el aumento en el coeficiente 

de aceleración del terreno K. 
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Ro•enblueth 11985) con•iderando una •uperfici• de falla 

compuesta como la mo&trada en la Fig 3.5 obtiene un• •xpre•ión 

del tipoa 

• -º 
g 

(3.32> 

o expresada en términos de las NTCDCC 

donde 

a 
o 

Q 

b 

d 

h 

e 

r 

(3. 33) 

factore& de resist•ncia y de carga de las NTCDCC 

aceleración máxima del terreno. 

aceleración de la gravedad. 

min td, 1.2h, 20mJ 

dimensión del área de contacto reducida en la 

dirección que se analiza. 

profundidad desde el nivel de desplante hasta la 

capa dura. 

cohesión media entre la profundidad de desplante D 

y la profundidad D + b. 

peso volumétrico ~edio en el •ismo intervalo de 

profundidad. 

coeficiente obtenido del análisis limite que 

originalmente Rosanblueth <1985) propone como 

0.12 y luego Auvinet <1990) propone como 0.097. 

Con respecto al coeficiente a en el apéndice 1 se muestra 

un análisis no riguroso donde se obtiene un valor de a de 0.195. 
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La definición de b •ería m1n [d, 1.4hl si las ac•l•racionas 

del •uelo fueran independientes de la profundidad, pero el hecho 

da que varíen hace reducir el coeficiente de 1.4 a 1.2 y 

estipular que no es necesario considerar b mayor a 20m. E•t• 

última dimensión proviene del concepto de que los 

desplazamientos son nulos para una profundidad de A/4 (A es la 

longitud de onda de corte de propagación vertical) y de que las 

velocidades de onda de corte para la arcilla de la Cd. de México 

están entre 60 y 100 m/s. 

B•gún Auvinet <1990) para las condiciones típicas de la 

ciudad de México la expresión propuesta <3.33> implica una 

reducción en la capacidad de carga menor de 10%, la cual queda 

ampliamente compensada por un aumento de la resistencia por 

efecto dinámico. Es decir, el cálculo de la capacidad de carga 

en condiciones sísmicas sin considerar la fuerza de inercia 

sobre el suelo y usando la resistencia no drenada estática no es 

tan insegura si se usan factores de seguridad adecuados. 

Además, debe tomarse en cuenta que, difícilmente la máxima 

fuerza de inercia sobre la estructura se dará en el mismo 

instante y dirección que la máxima fuerza de inercia sobre la 

masa deslizante de suelo. 

3.2.2 CARGA LATERAL MAXIMA 

Es importante notar que las ecuaciónes 3.30 y 3.33 no 

consideran la falla por deslizamiento entre la placa y el suelo 
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por ef•cto de •dh•renci• •ntre •mbo!!>. Para •sto d•be comparar•• 

la fuerza cort•nte T con el producto c B 
Ct 

donde ... 
adherencia entre la placa y el suelo y B •s •l ancho r•ducido. 

l• 

Según la ecuación 3.26 se obtiene una carga vertical mAxima 

en función de las fuerzas de inercia en la estructura y en la 

masa de suelo. Esta forma de obtener los resultados •s muy útil 

pero, según Pecker y Salenyon (1991>, está más de acuerdo con la 

realidad el obtener una fuerza lateral máxima (fuerza de inercia 

sobre la estructura) en función de la carga vertical y la fuerza 

de inercia sobre la masa de suelo. 

Para obtener el valor máximo de fuerza lateral que puede 

aplicarse sobre la estructura se retomará la ecuación 3.22. 

De esta ecuación puede despejarse T 
t 

T 
u 

i;;uponiendo 

(3.34) 

Considerando el circulo de falla simplificado de la Fig 

3.4 y haciendo las mismas suposiciones que en la ecuación 3.26 

i;;e puede llegar a la ecuación 

T = 5.52CB - Nt + rDB (1 - 0.8572 Kh)- 1.3334 KhrB 2 

<0.8572-2H/Bl u 

Si la sobrecarga es nula se tiene 

T 
u 

2. 7601 BC - (O. 5N + ; KrB2 
l 

t 9 
-----(-0-.-4-2_3_6--~ H/B-> ---
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T 
~~ C B 

2.7601 - o.5 c¿1¡;) - ; r C~) 
0.4236 - <H/Bl (3.36) 

Con e&ta expresi6n ••puede construir la Tabla 3.1, wn la 

que se puede observar que este modelo de falla no reprw•enta 

bien el efecto de altura de aplicaci6n de la carga H. Según el 

modelo, al aumentar H aumenta la carga máxima T ha&ta una altura 

H = 0.42Bó B, má• arriba de esta altura •e invierte la direcci6n 

de T. 

Por otra parte &e tiene que el valor de T/CB varia muy 

ampliamente <para H/B =O se tiene un T/CB entre 4.16 y -1.98). 

En condiciones reales el valor T/CB debe estar entre O y 1. Cero 

porque se considera que la fuerza lateral T debe tener la misma 

dirección que la fuerza de inercia en el suelo y uno porque la 

resistencia al desplazamiento de la zapata por adherencia no 

debe sobrepasarse. 

En vista de los problemas anteriores, una soluci6n 

aproximada para considerar el momento podria obtenerse 

utilizando el concepto del ancho reducido B'= B-2e <para 

excentricidades pequefias). La superficie de falla utilizada 

pasaría por el extremo del ancho reducido. Asi la excentricidad 

podría calcularse como e = M/Q = TH/Q. 

De acuerdo con lo anterior si se considera una altura H= O 

<utilizando el ancho B'= B - 2e> se tiene 

T 
_u 

C B 

N 
6.5158 - 1.1004 e¡:-~) - l.573Br e K~) (3.35) 
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~ a o 1 z. !i 

o.o 4.llo 2 \\ OOb -19S 

0.1 S. "'4 21b OOB - 2. !:A 

0.2. 1.e1 .?>.99 o. 12. -3.7b 

O.J \4. 2.4 :f.22 02.2 -b.'19 

º·" 7"t.SB 31. BI. l. l '3 -3~.59 

C>.~ _ g3.o.=. -1\.'-9 _Q'35 IO.q9 

Tabla 3.1 Carga lateral dl.tima T/CB que puede reeietir 
l.a cir1entaci6n dadoe N/CB = 2 y t = l.. 3 'f7m3. 

N/C~ -r/c& re.ale 

o o 316 
1 2.11., 

1 o 2.'-1 
1 2.11 

2 o f_.03 

1 \.'54 

.3 o \.45 

1 O.% 

Tabl.c. 3. 2 Fuerza de incrci "'- r:.6.xir.ic. KB/C r ue puede resistir 
le. ciraentaci6n dados N/CB y T/CB suponiendo H = O. 



•l mínimo debe •er O, por lo que la •xpresi6n PU•de 

pu•de resistir el &i&t•ma •ntre los valores mencionados de T/CD. 

As1 se tiene: 
N T 

re~)= 4.1402 - o.7500 <-e~' - o.6354 e-e~' (3.36> 

Con esta expresión se construye la Tabla 3.2 en la cual se 

observa que según este modelo el valor IMximo de <KB/Cl que 

puede resistir el terreno sin ninguna carga <Q = T = Ol es de 

3.18. Sin embargo, se nota que estos valores de <K B/Cl 

llevan a valores de K muy grandes para valores usuales C y B. 

3.2.3. CALCULO DEL pESPLAZAHIENTO 

El hecho de que para un sistema dado el factor de seguridad 

sea menor que 1 no implica la falla ya que esto ocurre por 

breves instantes. Cordary y Nancey <1987) consideran la 

superficie de falla de forma circular para obtener expresiones 

que permitan estimar los desplazamientos acumulados durante esos 

instantes en que el factor de seguridad es menor que 1. 

Considerando la Fig 3.6.a en un suelo puramente cohesivo 

se tiene 

!:H 
o 

(3.37) 

donde J es el momento de inercia del sistema con respecto al 

punto O y w es la aceleración angular 

-W K Z 
• hl • 

W K Z - W ( 1 + K l X + 'R p 
2 h2 2 t Vi i e 

Considerando i<, = K = i< z se tiene 

-JO:. 

(W Z + W Z > K - <W X l (1 + K l + R p -Jw 
f.i. 22 h S.i V C 
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Si K K, coeficiente sismico critico, entonces w •O 
e 

CW 2 + W 2 l K - CW X > < l + K l + R p O 
t s. z z he l 1 ve e 

Por diferencia de las dos expresiones anteriores se ti•nea 

CW 2 + W 2 > CK - K > + CW X l CK - K > Jw 
1 t :1: z h he l t " ve 

Si se define& 

¡¡ wB/g CCUllO aceleración adimRnaional 

n K /K e 
V h K /K 

ve he 

M cw 2 + w 2 ) 
z l l z 2 

11 cw X ) 
l l l 

Luego 

J ¡¡ g/B "" t1 CK - K ) + 11 n<K - Khe) (3. 30) 
2 ... he 1 ... 

t1 nM J_2_+ __ 1lJ! CK 
Jg ... 

(3.39) 

e <K - K l 
h he 

Los valores de Kh pueden idealizarse en forma de pulsos. 

Cordary y Nancey ( 1907) integran la ecuación 3.39 para 

diferentes formas de pulsos que se muestran en la Fig 3.6.b 

Los resultados se dan en forma gráfica como un desplazamiento 

adimensional U en función del valor de Kh máximo CKm) del pulso. 

Asi el valor de rotación aáxima es ~ m<»< = Uc K~ t~ g/B 

todos los parámetros ya han sido presentados. 

donde 

Los desplazamientos unidimensionales calculados para los 

diferentes pulsos mencionados en la Fig 3.6.b tienen poco 

interés práctico, sin embargo, es posible la estimación del 

desplazamiento de un 111Ddelo de cuerpo rigido (como el estudiado) 

para un registro de un terremoto dado o para un conjunto de 

registros escogidos. El procedimiento para lo anterior fue 
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Pig 3.6.a Condicionee 
consideradB.13 en el cál
culo del desplaza.miento 
(Cordary y Nancey, 1987). 

Pig 3.6.b Diferentes pulsos 
considerados y deterrr.inE<ci6r! 
del desplazamiento adimen
sional ( Cordary y N ancey, 
1987). 



in1c1almente propue•to por Newmark <19651 aplicado al ci!lculo 

del desplazamiento en taludes. Po&teriormente, R1chards y Elms 

<1979) lo utilizaron para estimar el desplazamiento de muros de 

gravedad en condicione6 sisffiicas. El gráfico para obtener el 

desplazamiento normalizado prRsentado por los autores anteriores 

tiene forma similar al de la Fig 3.6.b, con la diferencia de que 

considera un conjunto de sismos en 

determinado. 

lugar de un pulso 

El procedimiento mencionado da lugar a un criterio de 

diseno con limite en el desplazamiento: 5e fija cuál es el 

desplazamiento má>:imo tolerable y se calcula la aceleración 

m3:-:ima para que no se sobrepase tal desplazamiento. También 

podria estimarse cuál seria el desplazamiento adicional 

cualitativo> si se excede la aceleración máxima de d1seRo. 

La aplicación de este procedimiento al cálculo 

(daRo 

del 

desplazamiento de cimentaciones superficiales en una región 

determinada podri a ser ob,ieto de una investigación posterior. 

A pesar de que lo anterior parece prometedor, es importante 

observar que el sistema.debe presentar un factor de seguridad 

menor que uno (superar el coeficiente sísmico critico> para que 

se desarrollen desplazamientos. Sin embargo, en la práctica, 

muchos sistemas con factores de seguridad mayores que uno sufren 

deformaciones importantes durante los sismos <especialmente en 

suelos blandos>. Los desplazamientos debidos a tales 

deformaciones no pueden ser considerados por metodologías como 

la pt·esentada en esta sección. 
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3.3 NUEVO ENFOQUE PARA LA ESTIMACION DE LA CAPACIDAD DE 

CARGA DE CIMENTACIONES EN CONDICIONES SISMICAS. 

3,3.1 INTRODUCCION 

Los métodos más usados en la actualidad para la evaluación 

de la capacidad de carga de cimentaciones en condicionws 

sísmicas utilizan la expresión tradicional de capacidad de carga 

{q = cN + yDN + .! yE<N > afectada por coeficientes de reducción 
e q 2 r 

que toman en cuenta la excentricidad y la inclinación de la 

carga originadas por la acción del sismo en la 

superestructura (Meyerhof, 1963; Vesic, 1974>. Estos métodos no 

consideran las fuerzas de inercia desarrolladas en el suelo 

durante el paso de las ondas sísmicas. En la sección 3.2 se 

revisó un método aproximado para evaluar la capacidad de carga 

que considera las fuerzas de inercia desarrolladas en la masa de 

suelo basado en el equilibrio limite de superficies de falla 

circulares. 

Pecker y Salen~on (1991> presentan un enfoque total~ente 

diferente a los anteriores para el análisis de la capacidad de 

carga de cimentaciones superficiales en condiciones sísmicas. El 

estudio se limita a cimentaciones superficiales de largo 

infinito desplantadas en arcillas que obedezcan el criterio de 

Tresca (~ = 0). La solución presentada está basada en la teoría 

' de la plasticidad utilizando principalmente un enfoque 

cinemático. El desarrollo teórico utilizado es algo complejo y 

76 



queda fu•r• del alcanc• d• •at• trabajo el profundizar •n él, 

sin embargo, algunos de los principios utilizado& para obten•r 

los resultados fueron desarrollados en otras ref•r•ncias, por 

ejemplo Salen9on <1977>. 

Peck•r y 6alen9on <1991> dividen su presentación en tres 

partes: 1- Obtención de nuevos resultados para el cálculo de la 

capacidad de carga bajo cargas estáticas excéntricas .. 
inclinadas, 2- Extensión de los resultados obtenidos en la 

primera parte para el caso en que se incluye la fuerza de 

inercia que aparece en la masa de suelo y 3- Estimación de la 

deformación permanente en la cimentación. 

3.3.2 DEFINICION 12ª=. PROBLEMA y METODO DE ANALISIS. 

Generalidades 

Como modelo de análisis se tiene una cimentación rígida de 

ancho B y largo infinito sobre la superficie de un semiespacio 

homogéneo. Sobre la cimentación actúan tres fuerzas externas 

independientes que definen el vector de carga Q la fuerza 

normal N, la fuerza tangencial T y el momento de volteo M. (Ver 

Fig 3.7). Como se observa, el vector Q representa las cargas 

que la superestructura le transmite a la cimentación, por 

ejemplo las fuerzas inerciales generadas durante un sismo. 

El problema a resolver es la dete;minación de todas las 

posibles combinaciones de N, T y M que la cimentación pueda 

resistir. 
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Pig 3.7 Geo¡¡;etría y cargas en el modelo (Pecker 1 Salencon, 
1991). 

Pig 3.8 Criterio de resistencia de Tr~sca en el espRcio de 
esfuerzos principn.les (Pecker y Shl.encon, 1991). 

N/C& 

Fie; 3. 9 Re pres e{lt::ici 6n tridin;ensioné'.l del do1 .• inio K ( Pecker 
y S.,_J_encon, 1991), 



Se con•idera que el mat•rial del semi••pacio hom09~n•c 

cumple con •l criterio de re&i•tencia de Tre•ca con o &in 

re&i&tencia a la tracción. Los dOlllinic& G<x> de les ••tado• de 

es'fuerzo permisibles corre&pondientes •e presentan en la FiQ 

3.8. 

Las ecuaciones de estas super'ficies de falla o 'funciones de 

fluencia están dadas por: 

Material con resistencia a la tracción 

f <o <X)) = Sup {o,- oi-2C)} 

i,j = 1,2,3 

Material sin resistencia a la tracción 

f <e <x» = Sup {o,- oi- 2C, oi.} 

i,j = 1,2,3 

(3.40) 

(3.41> 

donde C es la re•istencia no drenada del suelo, 
.. 

<X> es 

el tensor de esfuerzos en el punto x, x es el vector de 

posición del punto x y el esfuerzo de tracción es considerado 

positivo. 

Puede verificarse que las superficies representadas por las 

expresiones (3.40) y <3.41) y representadas en la Fi9 3.8 

forman un prisma hexagonal paralelo al eje <1,1,1> 

El dominio G<xl de les tensores de esfuerzo admisibles 

o <x> es definido por 

f <0-tx» s o (3.42> 
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6• aupen• que la sup•rficie d• contacto 9ntr• cim9ntación y 

su•lo •• rugosa y sin resist•ncia a la tracción. 

El P••D del suelo no •s considerado, sin •mbargo pu•de ser 

probado que •sto no afecta la solución <Pecker y Sal•n9on, 1991> 

En el desarrollo del trabajo se utiliza la siguiente 

nomenclatura: 

n representa la geometria del sistet11a suelo-ci111entación 

con una frontera s. 
= o campo de esfuerzos en el punto K. 

u campo de velocidades cinemáticamente admisibles. En 
plasticidad, es convención común deno~inar campo de 

velocidad al campo de incrementos de desplazamiento 

que resulta de un incremento en el proceso de 

deformación. 

d campo de tasas de deformación asociado a U. 

[UJ salto de U cuando se pasa una superficie de 

discontinuidad de velocidades ~ en •l punto K 

siguiendo la normal n <x>. 

Q vector de carga. 

q vector de tasa de desplazamiento asociado a Q, 

utilizado para expresar el trabajo de las fuerzas . 
externas en el campo de velocidades U. 
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d• c•rg•• potenci•lm.nt• ••t•bl•& c04llo el r•pr••entado •n l• 

Flg 3.9. 

Este dominio K de las cargas potencialmente ••tables puede 

ser •cotado desde el exterior usando el enfoque cinemáti'co de la 

t•ar!a del dise~a a flu.ncia (Salent;on, 1977> derivado del 

principio del trabajo virtual. 

El principio de trabajo virtual establece: 

para un campo de esfuerzos estáticamente admisible a 

f Oc)(> • 
o 

en equilibrio con ~. 

para un campa de velocidades 

admisible u, 

ª<X> d() + f [ LJ !XI ] • 

E 

cínemáticamente 

~~ • é¡ (Ul 

(3.43) 

Cama •e observa esta expresión representa la igualdad 

entre el trabajo de las fuerzas internas y el trabajo de las 

fuerzas externas. 

Introduciendo las funciones con las siguientes 

definiciones 

re <x; a <><>> = Sup {~ no • [i,i(, / ~;, e G cxi~ <3.44) 

n <x; n <X>, [ U(xl ]) = Sup it ü <K>l • ~X> • ;:;,;¡, I Ü<x• E G ,;¡,~ 

(3. 45) 
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~imite de fl.uencia 
-aeaconocido. 

Aproximaciones desde 
fuera al resolver 

Q · tlih- P<O> •o 
para diferentes me
canismos cinemáticos. 

~g 3.10 Enfo~ue cinemático y aproximaciones desde fueri 
(Sulencon, 1977). 

JI' ecanis¡;¡o A. 

•ecanismo B. 

F'ig 3.11 )',ecanis::;or: cinem:',ticos más reprer;entr-ttivor. C'Pecker 
y ~aJ.encon, lSSl). 



Para un campo de velocidades virtuales U el r.Axi•o trabajo 

resistente •• expresado por& 

p (U) e f n (;, a txl) do+ In (;, ñt;l, [u (;) J) d E 
O E 

(3.46) 

que lleva al establecimiento de que para cualquier carga 

potencialmente estable Q e K, para un campo de velocidades 

cinemática~ente admisible U y con un vector asociado ~ (U) 

Q • q (U) ~ P lUl <3.47) 

El método consiste entonces en la construcción de ca111pos de 

velocidades cinemáticamente admisibles y en minimizar el trabajo 

PtU> para obtener la mejor aproximación del dominio K tVer 

Fig 3.10>. 

La aplicación del enfoque cinemático requiere del 

conocimiento de las funciones n y de la construcción de 

mecanismos cinemAticos. Los segundos serán presentados en la 

siguiente sección. Las funciones n son calculadas por 

Salen9on (1983) y no se consideran en este trabajo. 

3.3.3 RESULTADOS OBTENIDOS PARA Sb_ {;;B§Q. ESTATICQ 

Los autores desarrollaron nuevas metodologías para el caso 

de cargas excéntricas e inclinadas en condiciones estáticas que 

a su vez sirvieran de base para el análisis en condición 

sísmica. 
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•ignificativos para el anAlisis en condición 

pr•sentan en la Fi9 3.11. 

se 

Estos •ecani•~o• llevan a la mejor aproKimación d•l dominio 

K para una fuerza normal N positiva <hacia abajo), una fuerza 

cortante T positiva y un momento positivo M como en la Fig 

3.7. La combinación de fuerzas considerada corresponde al ca•o 

de una cimentación inicialmente cargada con una carga centrada y 

sujeta a una fuerza horizontal aplicada a una elevación H sobre 

su base. 

Ambos mecanismos son básica~ente idénticos y sólo difieren 

en la posici6n del centro instantáneo de rotación O. 

El ~ecanismo A se asocia con 1.- una rotación con 

velocidad angular w del sistema de cimentación A'A volú•en de 

suelo IJA, 2.- un levantamiento de la cimentación a lo largo de 

A'I y 3.- un sector circular AJK y un triángulo ALK con campos 

de velocidad puramente tangencial. 

El mecanismo B presenta un centro de rotación cuya 

proyección en la superficie queda fuera de la ci•entaci6n AA'. 

Difiere del mecanismo A en que no se produce una contribución al 

trabajo resistente por zona levantada. 

Es importante mencionar aqui que en algunos de los casos 

observados durante el sismo de 1985 las se 
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Pig 3.12 A~roximRci6n de1 dominio ~ desde el exterior utilis!Uldo di~erentes meel'lfti .. 09 
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con, 1991). 



inclinaron •n la misma dirección en qu• se abultó la superficie 

del terreno <Auvinet, 1991) lo cual pued• asociarse a los 

mecanismos de falla presentados en la FiQ 3.11. Los movimientos 

en estos mecanismos son bastante diferentes de los que se dan en 

los mecanismos de las Fig 3.4 y 3.5. 

Estos mecanismos dependen de 3 parámetros independientes 

mostrados en la Fig 3.11: a,µ y>-= <l+bl/B para el mecanis1110 

A¡ "'• (1 y µ para el 111ecanismo B. Por lo tanto, •l máximo trabajo 

resistente es una función de estos 3 parAmetros. Por ejemplo, la 

expresión analitica para el trabajo resistente en un material 

con resistencia a la tracción es <Pecker y Salen~on, 1991): 

P(U) 
µ + ! tan µ + <~ - al 

2 2 

( 1 - :>..> tan a 

1 
2 cos Ol 

(3.48) 

] + 

Los autores no proporcionan la expresión para un material 

sin resistencia a la tracción. 

También, el trabajo externo debido al movimiento rotacional 

es: 

Q q (U) w [ lN + T <l + b > tan a ] (3.49) 

Relacionando las ecuaciones (3.48) y (3.49) a través . 
de la expresión (3.47> se puede llegar al límite superior para T 

(3.50) 
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donde los r •on expresion•s en t~rminos de los par6metros 

mencionados. 

~
' 

La función ~ debe minimizarse en términos de los par6metro• 

La forma en que se presenta la ecuación (3.50) •e 
seleccionó intencionalmente debido al hecho d• que en el 

análisis de cimentaciones en condiciones s!smicas la fuerza 

vertical N y la elevación H de la fuerza vertical pueden ser 

consideradas aproximadamente constantes. 

Pecker y Salen~on <1991> presentan los resultados de la9 

minimizaciones como curvas proyectadas sobre el plano NT del 

dominio K <para material con resistencia y sin resistencia a la 

tracción). En la Fig 3.12 se presentan las curvas obtenidas en 

función de la excentricidad de carga para •aterial sin 

resistencia a la tracción <se consideran otros mecanismos además 

de los dos ya mencionados). 

De este estudio se mencionan las siguientes conclusiones 

importantes <Pecker y Salen~on, 1991): 

En un material con resistencia a la tracción y para 

excentricidades nulas, tanto el enfoque estático COlllO 

el cinemático producen resultados similares. Cuando 

la excentricidad se incrementa la diferencia entre 

ambas metodologias aumenta, sin embargo, para 
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excentricidades moderadas (e/B < 0.251 y cargas 

normales del orden de 5.14CB con factor de 

•eguridad mínimo de 3 la difertoncia ea pequena y se 

justifica el uso de la aproximaci6n cinemática. 

Tambi~n se ob•ervó que la regla usual para cargas 

excéntricas que consiste en la sustituci6n del ancho 

B por un ancho reducido B"= B 

sobreconservadora. 

2e es errónea y 

Para un material sin resistencia a la tracción las 

mismas conclusiones pueden ser aplicadas. Sin 

embargo el uso del concepto de ancho reducido 

sobreestima la capacidad de carga real. 

3.3.4 CAPACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES SISMICAS 

DefinicióU Q.g_ la excitacióu ~ismica 

En la derivación de la sección anterior no se tomó en 

cuenta el efecto de las fuerzas de inercia en la masa de suelo 

sobre el dominio de las cargas estables K· 

Para efecto de la definición de la fuerza de inercia que 

actuará sobre la masa de suelo se supondrá que es válida la 

hipótesis de propagación vertical de la onda de cortante 

produciéndose sólo movimientos en la dirección horizontal. En 

estas condiciones la fuerza sísmica depende de la coordenada 

vertical, sin embargo, se considerará esta fuerza constante a lo 
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largo de la profundidad. Esta •uposición es válida hasta para 

una profundidad de cerca de 1/10 del espesor del depósito de 

suelo <Pecker y Salen~on, 1991> 

La fuerza sismica constante sobre la 111asa de suelo se 

denotará f e donde e es el vector unitario en la dirección x. 
)( )( 

Evaluaciórr Q.!t l.!!. capacidad 2g carga fil! condiciones ~!sm1cas 

Los dos mecanismos anteriormente presentados <Fig 3. 11 l 

serán usados para la evaluilción de la capacidad de carga 

s!s111ica, suponiendo que el efecto de la fuerza de inercia en la 

masa de suelo no provoca variaciones en la forma del 111ecanismo. 

As!, el máximo trabajo resistente P CU> desarrollildo en el 

campo de velocidades U es el mismo para el caso estático. Sin 

embargo, al trabajo de las fuerzas externas debe agreQarse el 

desarrollado por las fuerzas de inercia en la masa de suelo. 

Entonces la ecuación 3.49 debe ser modificada: 

Q • q (U) w [ lN + T Cl+b) tan o] + f JD f"e" u d d 
" y 

(3.51> 

donde D representa el volumen de suelo que se mueve en el . 
mecanismo correspondiente. La evaluación de la integral para 

cada mecanismo queda fuera de los limites de este trabajo. 
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Suponiendo que la fuerza v•rtical N es aproximadamente 

con•tante durante un si••o, la m~xima fu•rza horizontal T 

aplicada a una el•vación H •obre la ba•e de la cimentación puede 

estimar&e mediante: 

_T_ 
CB 

JL 
CB 

!::! 
B 

(3.52) 

P•cker y Salen~on (1991) proporcionan las expresiones 

obtenidas para la función ~ para ambos mecanismos y para 

materiales con resistencia a la tracción. Tales expresiones, que 

no se reproducen aqui, deben minimizarse para encontrar el T 

máximo. Los resultados de tales minimizaciones de ~ son 

presentados por los mencionados autores en forma gráfica y se 

reproducen en las Figs 3.13 y 3.14. Estos gráficos representan, 

para una fuerza normal dada, la variación de la fuerza 

horizontal CDlllO una función de la altura de aplicación H y de la 

fuerza sismica horizontal f Estas gráficas son las que se 
X 

utilizarán en la práctica. 

Las Figs 3.13 y 3.14 muestran que existe un valor máximo 

de la fuerza sísmica mas allá del cual el equilibrio ne puede 

ser alcanzado. El valor limite de esta fuerza sismica puede 

obtenerse minimizando la ecuación 3.47 con N T o y el 

resultado es (Pecker y Salen~on, 1991) 

(3.53) 
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vertical N la combinación de esta con la carga sísmica fx impide 

el equilibrio para valores más peque~os de fx. Esto es: entre 

mayor sea el valor de N más cerca estará el sistema suelo 

fundación de la falla y cualquier perturbación puede llevarlo a 

la superficie del dominio K de cargas potencialmente inestables. 

También es notable que la influencia de la carga sísmica es 

poco significativa para pequeftos valores de carga vertical N 

pero crece aprecialmente para altos valores de N. Esto significa 

que para cimentaciones bien diseffadas <FS ~ 3) el efecto de la 

fuerza sísmica es muy peque~o, sin embargo, para cimentaciones 

diseHadas con altos niveles de esfuerzo (por ejemplo FS < 2l el 

efecto de la fuerza sísmica puede llevar más fácilmente a la 

falla. La superposición de este efecto junto con el 

comportamiento dinámico del suelo (sección 2.3.2> podría ser la 

causa de que en la práctica actual de cálculo de capacidad de 

carga (altos factores de seguridad y no inclusión de las fuerzas 

de inercia) casi no se produzcan fallas por corte general. 

3.3.5 ESTIMACION ID;. bQli DESPkAZAMIENTOS 

Pecker y Salen~on (1991) indican de una manera esquemática 

como podrían obtenerse los desplazamientos permanentes. 

SUponiendo un comportamiento inicial elástico seguido de 

otro perfectamente plástico con respecto a N, T, 
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superficie del dominio K puede ser considerad• la condición para 

la aparición de deformaciones pl6sticas. Para el an6lisis del 

comportamiento pl6stico del sistema se .. guir! utilizando el 

mecanismo cinemAtico asociado con las cargas li•ites y el 

concepto de trabajo y energía. 

Si K<U> es la Mlergia cinética del sistema, P.<U> 

el trabajo de las fuerzas externas e internas entonces 

F' <U> + P. <U> .. \ 
_Q_ K<U> 
d t 

y p <U> 
\ 

(3. 54) 

Puede demostrarse <Pecker y Salen~on, 1991) que la energia 

cinética del sistema es 

K<U> ~ J J p 
D 

z 
U dxdy 1. p w2 B' K 

2 

donde K depende de los parámetros r que definen el 

mecanismo. 

El trabajo de las fuerzas externas durante el 1110vimiento 

plástico puede ser estimado por la ecuación 3.51 

T por la carga lateral m!xima T+. 

reemplazando 

Asi se tiene que la velocidad angular de la cimentación 

alrededor de O es: 

:>.. tan a 
- 1 1 dT (3.55) w (t) 

p B9 K 

donde >.. 
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Integrando la &euación entre t
0 

y \ (tal que 

~ tt,l ~ O) ae obtiene la rotación permanente m~xima de la 

cimentación. Esta rotación depende de un término relacionado con 

la geometría del mecan19mo y otro relacionado con la historia de 

cargas T (T). Se puede así obtener una definición de falla bajo 

un desplazamiento limite permitido. Este procedimiento tiene el 

inconveniente ya mencionado de que en suelos blandos puedan 

darse grandes deformaciones sin que se llegue a formar una 

superficie de falla general. 

Pecker y Salen~on <1991) mencionan la existencia de 

programas de computadora desarrollados para la evaluación de las 

expresiones presentadas. 

3.4- COMPARACION ENTRE LAS MODALIDADES PRESENTADAS PARA 

EL CALCULO DE LA CAPACIDAD DE CARGA. 

Durante el desarrollo de este capitulo se han presentado 3 

modalidades para el cálculo de la capacidad de carga en 

condiciones sísmicas. 

La pri111era modalidad está constituida por los 111étodos 

tradicionales tMeyerhof, Vesic, Normas Técnicas Complementarias 

del Reglamento de Construcciones del D.F.para el Dise~o y 

Construcción de Cimentaciones) que se distinguen por el uso del 

ancho reducido para tomar en cuenta Ía excentricidad de la 

carga. Estos métodos son los más utilizados actualmente y 

generalmente no consideran el efecto de las fuerzas de inercia 
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desarrolladas en la masa de su•lo <excepto las Normaa que 

sugieren un factor de corrección por este concepto>. 

La segunda modalidad revisada consiste en un análisis 

limite utilizando superficies circulares de falla. Para el caso 

de suelos cohesivos la superficie de falla critica en 

condiciones sísmicas se considera igual a la superficie critica 

en condiciones estáticas <se supone que las fuerzas laterales no 

modifican el circulo de falla). La superficie de falla 

considerada es sólo representativa de inclinaciones y 

excentricidades peque~as. Mediante esta metodologia se puede 

utilizar el concepto de ancho reducido y considerar las fuerzas 

de inercia en la masa de suelo. Sin embargo, los resultados son 

sólo aproximados y presentan algunas incertidumbres. 

La tercera modalidad presentada es un nuevo enfoque para el 

cálculo de la capacidad de carga de cimentaciones superficiales 

sometidas a una carga normal, una carga lateral y a un momento. 

Esta metodologia está basada en la teor1a de la plasticidad 

<aproximación cinemática) y su desarrollo es complejo, sin 

embargo los resultados obtenidos son claros y prácticos. La 

forma de presentar los resultados tiene diferencias con las dos 

metodologías anteriores ya que se obtiene la máxi~a fuerza 

lateral T que puede rtl!sistir la cimentación dadas la fuerza . 
vertical N, la altura de aplicación H y la fuerza de inercia en 

el suelo. 
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Los ~todos tradlcionales (~etodologla 1) tienen como dato 

de entrada el vector de carga máximo O• {N,T,M}· Este vector se 

traduce a una resultante R inclinada un ángulo 6 con respecto a 

la vertical y que actúa a una di&tancia e del centro del área de 

la placa. La manera de calcular 6 y e es elemental: 

6 = tan-'<TIN> y e= (M/Nl. El ancho reducido es calculado a 

través de la fórmula B'= B-2e. Como resultado de estos métodos 

se obtiene siempre una fuerza vertical máxima N 
u 

(dada una 

fuerza lateral Tl por debajo de la cual el sistema se mantiene 

estable. Los componentes N 
u 

y T forman una resultante R 

inclinada un ángulo 6 con la vertical. Esta fuerza vertical 

máxima es conocida en la literatura técnica como Quu' sin 

embargo en este trabajo se denominará N 

En la matodologla propuesta por Cordary y Nancey se da como 

vector de carga sobre la cimentación O= {N,T} ya que la altura 

de aplicación H puede ser despreciada (o considerada mediante 

el uso del ancho reducido). Este método tiene como ventaja sobre 

el anterior que puede considerar el efecto de la fuerza de 

inercia sobre la masa de suelo para lo cual debe conocerse el 

coeficiente de aceleración K (a /gl del terreno. En general se 
o 

considera sólo la componente horizontal del movimiento sísmico 

de tal forma que el vector de carga sobre el suelo es 1 KW 
2 

aplicado en el centro de gravedad del blpque que desliza. Además 

en este método se puede considerar de cierta manera el efecto de 

inercia sobre la sobrecarga. Dentro de los resultados que se 
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pueden obtener estAn: fuerza vertical llltlKima sobre la 

cimentación <N ) dada una aceleración del t•rreno, y el factor 
u 

de seguridad sismico en función del factor de 

•stático. Podria obtenerse tambi~n la fuerza horizontal mAxima 

dados ciertos valores de N y K pero ocurre que para valores muy 

grandes de T la superficie de falla considerarda ya no es la 

adecuada. 

El método de Pecker y Salen~on considera como vector de 

carga a ~ = {N, T, M, fx} donde fx es la fuerza de inercia, por 

unidad de volumen en la masa de suelo deslizante. En el método 

se proponen mecanismos de falla, se escogen los más 

representativos y para ellos se encuentra el dominio de cargas ~ 

que hacen que el sistema sea estable. Los resultados se 

presentan en forma gráfica dada la complejidad de las 

expresiones algebraicas. En general para un valor de N dado se 

puede estimar el valor de T por debajo del cual el sistema es 
u 

estable en función de la altura de aplicación de T y de la 

fuerza sísmica f • Como se nota este tipo de resultado 
X 

<T > es 

diferente del tradicionalmente buscado <N l, sin embargo 
u 

u 

tiene 

un sentido más práctico ya que durante un sismo el valor de N 

casi no varia. Otro aspecto importante es que este método no 

utiliza la simplificación del ancho reducido. 

Debido a que las tres metodologías proporcionan resultados 

de diferente tipo es dificil hacer una comparación da manera 
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directa. Sin •mbargo, para efectos d• c0111paraci6n •• utilizarA 

hipotético sencillo IB&diante •l cual pu•dan 

apreciarse las dif•r•ncias y similitudes de lo• t~:~ 

proc•dimientos. Se supondrá una estructura r!gida de peso W • N 

desplantada superficialmente sobre el suelo blando tal y como 

aparece en la Fig 3.15. 

Dadas las condiciones de la figura se obtendrAn expresiones 

especificas para la relación Nu•/Nue en función del coeficiente 

s!s19ico K con cada una de las diferentes metodologías. Nu• es la 

carga vertical última en condiciones sísmicas y N es la 
ue 

vertical última en condiciones •státicas. 

N 
Uli 

i 
e 

N ... 
N us 

N 
u• 

N 
~ 
N 

U• 

N 
ue 

2N tan 6 
us ) 

5.14 cde· 

(1 -
2N tan 6 su 

5.14 cde· 

(1+2 le<n 6) 

5.14cp· 

1 cd ~· 
c B h+z le<n> 
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~ 
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UIO e ' Ue • 

i (1 - tan 6) 2
oc ( 1 k>z 

e 

N e 5. 14 cd < 1 - K> z B' 
u• 

CORDARV 

~· 
B 

(1 - k)2 

mR (1 - K> 2 

mR (1 - K>
2 

Nu•c 5.52 cdB' - 0.8572 (KNu•) - 1.3334 Ky (B'l
2 

N + 0.8572 KN = 5.52 c B' - 1.3334 Ky <B"l 2 

u• u• d 

5.52 cdB'- 1.3334 Kr <B"> 
2 

Nu,.= (1 + 0.8572 Kl 

fil!!. inercia 

N 
us 

Nus 
N ue 

<1+0.8572Kl 

mR 
< 1+0. 8572Kl 

Con inercia 

N 
ua 

. 5.52 cdB'- 1.3334 Kr <B') z 

(1 + O. 5872 K> 
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N 5.52c B 
u• • 

(3.58) 



N 
-la 
N 

u• 

• mR ( 1-0.2416 KrB'/c0 ) 
1 + 0.8572 K 

(3.59) 

Dado que los resultados de esta metodolo91a lo que arroja 

es un valor de T máximo no es posible compararla directa~ente 

con los otros métodos. Además, como los resultados se 

proporcionan en forma 9ráfica, no se presenta una expresión 

Con las expresiones 3.55 a 3.59 y con los datos de la Fi9 

3.15 se obtienen los resultados de la tabla 3.3. Para el 

cálculo de esta tabla se tomó en cuenta que la relación entre 

las resistencias no drenada dinámica y estática está entre 1.2 y 

1.4 <Romo, 1990> por lo que conservadoramente se tomó un valor 

de m = 1.2. 

Con los valores de la tabla 3.3 se realiza la gráfica de la 

Fig 3.16. De esta figura pueden sacarse las siguientes 

conclusiones: 

La expresión de Cordary sin ancho reducido proporciona 

capacidades de carga en condiciones 9ismicas muy 

grandes en comparación con las demás expresiones. Si 

se toma en cuenta que las demás expresiones ya han sido 

comprobadas experimentalmente la expresión de Cordary sin 

ancho reducido puede resultar inadecuada. 

96 



r &•IO"' 1 Sstructura r!gida 
T • l(.Ñ r ~· l<.1-\ 
'.tcVi'IC. Pig 3.15 'll!jemplo para 
e'• e-2e comparac16n de l.oe m'-,. i!. r:,'/e, todos eetudiadoe. 

~ t --- ._...., 
f&\ Resistencia no drenag~ 

r: Dinámica: Cds3.M'/m 
Ql H ~ 1'etática: c~ .. 2.5'1'/m2 

m= Cd/Ce-= 1.2 

Í•ll.T/rn' 

Mé-todo ~-o l(w.05 l(•.10 .: .. ·'" l(r .:110 IC• .a15 IC'·'° m ,. o• ¡.z.a• ¡.s."J• , .... '11. , .. 11.1• ¡¡ .... O" ,. '"·"'" 
1.0 1.0 o.s2 O.i.7 0.5'4 0.<13 0.:13 0.25 

"•'le;. l.'2. 1. 2. o.C\B 0.0'.) 0.1.'!I 0.51 0.-40 o.~o 

\.O 1.0 o 81 Ob5 0.51 038 0.2S o.2.0 
i.¡'TC.t>CC 

1.2.. 1.2 oq1 018 0.1.I º""" o 34 0.24 

l. o 1.0 0.61. 074 01.2 0.::11 041 o. 32 
Cordcu·, •'" I 1. 2. l.Z 1.04 O.B3 0.74 O.!,I 0.#l o.3B 

1.0 lO oeo º·''5 0.'52 0.42 o.33 0.21. 
Con:l.ar~ COI\ :t \. 2. l. 2. o 'IS o 7<l o."4 o 52. 0.41 0.32 

1.0 1.0 o.e:i OSI 074 o.r.q O.C.t. 0.(.5 
Cordar';j ''" I ~ ~1" e.' 1. 2. l. 2. 1-08 o.qq o.q2 o 61 0.63 0.81 

Tabla 3.3 Relación Nus/Nue obtenida por varice m~todoe. 

i..j/CI!> IJ(T) .f,.B/C f,.CT"t,.,..) - TICS _,... ... 
2.. "º o.o o 0.'51. J C.. s 

1.0 0.:10 o.5~ 15.9 
z.o O.bO 0.51 I :S. 3 

3 qo o.o o 0.55 ''·~ 
1.0 O.'?>O º·"'q 14.7 

2.0 o.e.o - -

i 1'2.0 o.o o 0.40 12..0 

1.0 o.~o o.os Z.4 
2.0 º·"º - -

Tabla 3.4 Resultados de la metodologiu de l'ecker y Salencon. 
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Las expresiones de Vesic y de las Nor~a• arrojan 

resultados similares y siempre por d•bajo de lo• 

re&ultados obtenidos por Cordary sin r•ducción por 

inercia. 

Especificamente para las •xpresiones derivadas de Cordary 

se nota que hay gran diferencia entre los resultados que 

incluyen el efecto de inercia y los resultados que no 

(ambos utilizando el ancho reducido). 

El aumento en la resistencia no drenada por efecto 

dinámico afecta apreciablemente el 

todas las expresiones. 

valor N /N 
uS u• 

para 

Al observar los resultados se puede apreciar cual es el 

efecto neto al incluir una disminución por fuerza de 

inercia y un aumento por resistencia dinámica. Fijando 

la atención en las expresiones de Cordary se nota que 

los resultados obtenidos usando la expresión sin inercia 

y sin resistencia dinámica son siempre inferiores a los 

obtenidos al utilizar la expresión con inercia y 

resistencia dinámica. Es decir, el aumento generado por 

el uso de la resistencia dinámica siempre es mayor que 

el decremento causado por el efecto de las fuerzas de 

inercia (excepto para K mayores de 0.20). 
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Las observaciones anteriores están basadas en un caso 

particular y por lo tanto es necesario tomarlas con cuidado. 

Para comprobar algunas de estas observaciones es necesario 

aplicar las ~etodologias a casos prácticos representativos de la 

realidad en la Ciudad de ~xico. Esta aplicación se discutirá en 

el siguiente capitulo. 

Con respecto a la metodolog!a de Pecker es dificil 

compararla con las otras metodologias a través de los resultados 

presentados en forma gráfica por los autores. Esto se debe a que 

se considera que durante un sismo N es aproximadamente constante 

y lo que varia es T y fx. 

As! para el caso de la Fig 3.15 lo que se puede calcular 

es T contra f para valores dados de N. Se debe considerar 
X 

el valor f es 
X 

la fuerza sísmica por unidad de volú111en y 

que 

puede 

ser relacionado con K (fuerza sismica por unidad de peso) de 

la siguiente manera• fx K * y. 

Utilizando las gráficas de la Fig 3.14 para material sin 

resistencia a la tracción con H/B = 1, C 3T/mz y B = 10m (de 

la Fig 3.15) se tienen los resultados de la tabla 3.4. 

La resistencia a una fuerza lateral no puede ser mayor que 
t 

el producto c*B (30 T en este caso) que representa la 

resistencia al deslizamiento lateral a lo largo de la superficie 

suelo-cimentación. 
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El aspecto pr!ctico m!• importante •• que a mayor valor de 

carga vertical N la capacidad de carga lateral disminuye 

apreciablemente. Tambi~n cabe •encionar que el valor de HIB 

Caltura de aplicación de la carga lateral> afecta mucho el valor 

de carga lateral máKima T. 
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4.APLICACION A ALGUNOS CASOS DE CIMENTACIONES 

4.1 GENERALIDADES 
El objetivo de est• capitulo eE la aplicación de las 

metodologlas revisadas para el cálculo de la capacidad de carga 

en cond1c1ones sl&micas a casaE reales. 

Se escogieron 6 edificios de la ciudad de México que 

sufrieron asentamiento e inclinación durante los sis~os de 1985. 

Dentro de las características comunes de los edificios escogidos 

estaban ci~entación a base de losa corrida con profundidades de 

desplante entre 1 y 3.85m, y número de pisos entre 3 y 9. 

En este capitulo no se intenta hacer un estudio sobre el 

comportamiento preciso de las cimentaciones durante el sismo de 

1985, se trata más bien de estudiar los niveles de seguridad que 

presentan las cimentaciones ante el estado limite de falla 

utilizando las acciones que indica el Reglamento de 

Construcciones del Distrito Federal <RCDF>. Es decir, se toman 

los 6 edificios cuyas cimentaciones fallaron y se comprueba su 

nivel de seguridad al estado limite de falla de acuerdo al RCDF. 

En los párrafos siguientes se hará una breve descripción de 

cada uno de los edificios escogidos: 

A> Edificio Durango 64 

Localización: 

Calle Durango No. 64 esquina con calle Mérida, colonia Roma. 
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D•scripción general: 

Edi1icio de planta baja y S niv•l•s d•stinado a vivienda. 

La& dim•n&iones aproximada& aon 16.75m •obre la calle Durango 

por 14.10 sobre la calle Mérida. La altura es de 17.00m. 

Estructuración y cargas: 

Edi1icio estructurado a base de columnas de sección 

circular, losas macizas y trabes de concreto re1orzado. De 

acuerdo con el RCDF el edi1icio pertenece al grupo B y BU 

estructuración es tipo l. 

Subsuelo y cimentación: 

El subsuelo corresponde a la zona 111 <zona de lago). La 

cimentación es a base de una losa corrida de 20 cm de espesar. 

Pro1undidad de desplante de 1.1m. 

Comportamiento previo al sismo: 

Desde antes del sis~o mostraba desplome y asentamiento 

excesivo como lo muestran los dos escalones <aprox. 0.46m> que 

se colocaron en la esquina de la planta baja. Cuatro a~os antes· 

del sismo se realizó una excavación con bombeo para un 

registro telefónico que incre~ntó los asentamientos 

diferenciales. 

Comportamiento durante el sismo: 

Después del sismo se observaron movi~ientos adicionales. 

El asentamiento total máximo medido en la esquina nor-oriente 

es 1.12m. El desplome es de 5.21. hacia el oriente. 
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B> Edificio tléi::.i.f!J!. !iQ.... 21.i. 

Localización& 

Calle de Mérida No. 61, colonia Roma. 

Descripción general: 

Edificio de planta baJa, 7 niveles y azotea destinado a 

vivienda. Las dimensiones aproximadas del edificio son las 

siguientes 16.75m por el lado norte por 13.00m &obre la calle 

Mérida. La altura total es de 22.50m. 

Estructuración y cargas: 

Edificio estructurado • base de columnas rectangulares y 

lesas reticulares. De acuerdo con el RCDF el edificio 

pertenece al grupo B y su estructuración es tipo l. 

Subsuelo y cimentación: 

El subsuelo corresponde a la zona 111 <zona de lago>. La 

cimentación es a base de una losa corrida de 20cm de espesor y 

con una profundidad de desplante de 1.50m. 

Comportamiento previo al sismo: 

Desde antes del sismo mostraba desplome y asentamiento con 

un máximo de 0.5Bm. 

Comportamiento durante el sis~o: 

Después del sismo se observó que el edificio habia sufrido 

un hundimiento de magnitud excepcional, perdiéndose medio 

entrepiso. El asentamiento máximo medido es 1.02m. El 

desplome es de 6.3% hacia el oriente. Entre las esquinas . 
Sur-oriente y Nor-poniente se midió un asentamiento diferencial 

de 93cm. 
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Se muestran indicio• de falla por corte local1 juntas de 

las losas de concreto del pavim•nto adyacente li9eramente 

abiertas. 

C> Edificio t!érida ~ t§ 

Localización: 

Calle de Mérida No. 65, colonia Roma. 

Descripción general: 

Edificio de planta baja, 6 niveles, destinado a vivienda. 

Las dimensiones aproKimadas del edificio son 16.75m en el lado 

norte y 12.90m sobre la calle Mérida. El edificio tiene una 

altura total de 19.70m. 

Estructuración y cargas: 

Edificio estructurado a base de columnas rectangulares, 

losas macizas y trabes de concreto reforzado. De acuerdo con 

el RCDF el edificio pertenece al grupo B y su estructuración 

es tipo l. 

Subsuelo y cimentación: 

Subsuelo de la zona III (zona de lago). Ci~entación a base 

de una losa corrida 

desplante de 1.lm. 

de 20cm de espesor con una profundidad de 

Comportamiento previo al sismo: 

Antes del sismo mostraba desplome y asentamiento. 

Comportamiento durante el sis~a: 

Después del sismo se observó que el edificio habia sufrido 

un hundimiento adicional. El asentamiento máximo durante el 
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sitUno •s 0.37m. Entre las ••quin•• sur-poniente y nor-ori•nt• 

se midió un asentami•nto dif•rencial de 0.9lm. 

Como pudo observarse de las localizaciones, estos 3 •dificios 

lDurango 64, Hérida 61 y Mérida 65) son adyacentes y ademAs 

presentan características muy similares. 

Dl Edificio Zacate;as ~ 74 

Localización: 

Calle Zacatecas No. 74, colonia Roma. 

Descripción general: 

Edificio con sótano, planta baja, 8 niveles y azotea. Uso 

de vivienda. Las dimensiones del edificio son aproximadamente 

13.10 al norte sobre la calle Zacatecas y 40.60m al lado 

oriente. 

Estructuración y cargas: 

. Edificio estructurado a base de muros de carga y columnas 

de concreto reforzado, con losas reticulares. De acuerdo al 

RCDF el edificio pertenece al grupo B y su estructuración es 

tipo l. 

Subsuelo y cimentación: 

El subsuelo corresponde a la zona 111 (zona de lago). 

Cimentación a base de una losa corrida de 0.32m de espesor 

desplantada a 3.B5m de profundidad. 

Comportamiento previo al sismo: 

Durante su construcción, en Agosto de 1978, al llegar al 

5° nivel se presentó un asentamiento diferencial de 0.21m y un 
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d••plome hacia el oriente. Cuando •e 

en Mayo de 1979, el desplome fue de 

promedio fue de 0.25 a 0.30cm. 

ll•gó a la 

0.65m. El 

altura total, 

asentamiento 

Comportamiento durante el sis~o& 

Después del sismo •e mostró un desplome de 1.21m en •u 

altura total lo que repre•enta un 4.2X hacia el oriente. El 

asentamiento promedio debido al sismo fue de 0.56m. En la 

esquina nor-oriente el asentamiento total fue de 0.64m. 

Los asentamientos e inclinaciones mencionados puéden deberse 

a heterogeneidad en el subsuelo o a los procedimientos de 

excavación. 

E) Edificio Cananea No.7 

Localización: 

Calle de Cananea No.7, entre Canal del Norte y Cobre, 

Colonia Nicolás Bravo, Delegación Venustiano Carranza. 

Descripción general: 

Edificio de planta baja, ó niveles y azotea. 

vivienda. Las dimensiones del edificio son 25.0m en 

sur y 30.0m en el lado oriente. 

Estructuración y cargas: 

Uso de 

el lado 

Edificio estructurado a base de ~arcos de concreto, losa 

maciza y trabes de concreto reforzado. De acuerdo con el RCDF 

el edificio pertenece al grupo B y 

clasifica en el tipo l. 
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Subsuelo y cimentación• 

El subsuelo corr•sponde a la zona 111 (zona de lago). 

Ci~entación a ba&• da losa corrida con profundidad de 

d•&plante de 2.60m. 

Comportamiento previo al sismo: 

Edificio construido en 1971. Tres al"los después, &e dió un 

asentamiento del orden de 0.40m a consecuencia de una 

excavación con bombeo para un colector que pasa por la calle 

Cananea. 

Comportamiento durante el sismo: 

Se presentó un desplome de 0.35on hacia el &Uroeste y un 

hundimiento apreciable. El asentamiento máximo acumulado fue 

de 0.93m en la esquina suroeste. 

F> Escuela 159 

Localización: 

Zona cercana al Palacio de los Deportes. 

Descripción general: 

Edificio de planta baja, 3 niveles y azotea, destinado a 

escuela. Las dimensiones del edificio son aproximada•ente 

11.60m en el lado oeste por 54.50m en el lado norte. 

Estructuración y cargas: 

Edificio estructurado a base de columnas, losas macizas y 

trabes de concreto. De acuerdo al RCDF el edificio pertenece . 
al grupo A y su estructuración es del tipo l. 
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Sub&u•lo y cimentación• 

El &ub&uelo corresponde a la zona lll (de lago) con nivel 

freático a 1.óOm de profundidad. Cimentación a ba&e de lo&a 

corrida de&plantada a una profundidad de 3.00al. Se encontró el 

cajón de cimentación inundado con el nivel de agua a una 

profundidad de 0.5m. 

Comportamiento previo al sismo: 

Asentamiento pequa~o y uniforme. 

Comportamiento durante el sismo: 

Asentamiento relativamente uniforme con valor máximo de 

0.47m en la esquina Nor-poniente. 

Un esquema con la planta de los 3 primeros edificios <Durango 

ó4, Mérida ól y Mérida óSl se muestra en la Fig 4.1. En esta 

mi&ma figura se muestran los asentamientos totales después del 

sismo y los ejes de momento de inercia minimo. Como se observa, 

las plantas de estos 3 edificios no son regulares y es necesario 

hacer el análisis utilizando un rectángulo equivalente de igual 

área y momento de inercia que la planta original <Ver Apéndice 

2l. Desde luego en el análisis se utiliza la condición critica 

que da el momento de inercia minimo. Esta simplificación puede 

parecer poco precisa pero es la herramienta más práctica a la 

mano. 

Otro esquema con las plantas de los tres últimos edificios 

se muestra en la Fig 4.2. Estos edificios <Zacatecas 74, 

Cananea 7 y Escuela 159) presentan una planta rectangular de 
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forma reoular, ain embaroo los edificios Zacatecas 74 y Escuela 

159 presentan una dimensión mucho mayor que la otra. El anAlisi& 

se realiza en la dirección de momento de in•rcia mínimo, •& 

decir, en la dirección del ancho. 

El cálculo de las cargas permanentes, variables y &!&micas 

se realizó de acuerdo al RCDF. En los dos primeros edificios se 

tiene información bastante precisa en cuanto a dimensiones y 

acabados, lo cual permite tener un mayor grado de confiabilidad 

en los resultados. Sin embargo para el resto de edificios la 

información fue muy escasa y los resultados obtenidos pueden ser 

menos confiables. 

El cálculo de las fuerzas sismicas en cada nivel se realizó 

por el mét.odo estático indicado en el RCDF de donde se obtuvo el 

cortante en la base y el momento de volteo por sismo. 

El periodo fundamental de vibración de los edificios, 

necesario para el cálculo de las fuerzas sis~icas, se obtuvo en 

la mayoría de casos por fórmulas aproximadas <Meli Piral la, 

1985) aunque en los dos primeros casos se aplicó una fórmula que 

toma en cuenta la rigidez lateral de los marcos. De cualquier 

manera, se observó que en el intervalo de periodos que poseen 

los edificios el coeficiente sismico no varia. 

Todos los cálculos referentes a estimación de cargas 

permanentes, variables y sismicas para cada edificio aparecen en 
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•l Ap~ndice 4 y un resúmen de las accionas re•ultantes se da •n 

1 a Tabla 4. 1 • 

En cuanto a la r•sistencia a utilizar se consideró •n 

forma simplificada que para profundidades menores de 20m se 

puede considera•· con una resú;tencia no drenada. "S " de 2.5 T/m
2 

u 

y un peso unitario de 1.2 T/m9
• Lo anterior se determinó 

obs•rvando el registro de una perforación cercana a los 

edificios de la calle Mérida que se presenta •n la Fig. 4.3. 

Este valor de S = 2. 5 T /m2 imp 1 ica una clasificación de 
u 

consistencia de la arcilla entre "muy blanda" y "blanda". Para 

arcillas blandas Terzaghi recomienda utilizar en las fórmulas de 

• capacidad de carga un valor de C = 2/s C para tomar en cuenta la 

posibilidad de falla local (falla en la cual no se desarrolla 

totalmente la superficie de corte>. Sin embargo las NTCDCC no 

incluyen esta recomendación debido a que las arcillas saturadas 

sujetas a carga rápida son realmente incompresibles. Se recuerda 

que en las expresiones de capacidad de carga el simbolo e es el 

equivalente de la resistencia no drenada 5 (para carga rápida). 

Los cálculos en el presente capitulo se dividen en 4 grupos 

de acuerdo a las condiciones criticas de la capacidad de carga 

mencionados en el capitulo 2. Se tienen a.si los siguientes 

grupos de cálculos: 

al Capacidad de carga estática Cantes del sismo). 

b) Capacidad de carga en condiciones sismicas. 
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Tabla 4.1 Reoumen de las acciones eobre lRe cimentaciones (A~'ndice 4) • 

Cof\dic10_. •• ~iCQ• Cend •c.io"•• ' . 
Ecllflcio Im;,, A,.•a .,.'"'C.G• 

( '"') r "'•) M (T) l".N (."T) N (.T) T (T) M (T"') fl'lc. ... (T') F.T (.Tl 
"'"''"' ('Tl 

,,.,,..,,,. ,1 2506.0 205.0 \4 b\ 222b 1357 188 11qo \~(a<\ z~ \<\'=A 
----·-· 
Mé,.idQ bl 0873 \ ZC\.O 12 "º 1858 1\30 lb\ \S\6 130'!> 177 1~qe 

>--------· ·------·· - --- -- -·· ---- --------- ~-· 
Herida {,!5 \b€A 6 lb2.0 1402. 2\0'!!> 1zq7 100 ¡q73 1484 1qe Z.I T \ 

--------~--- --f-- . -- ---- ---- -------
1%-t-T-4 178\.ó 5'35q ~M b2.C\2 :3oe2 b~ 10(,,°?>\ ~~ .., t!!I l\bq4 

---- ---------- - ·-----,___ ____ --- ----------· 

llouateca~ T'4 7'761.b 535"1 4303 7439 ~qo¡ 6~0 10'-"3\ 4 8'!>'7 ji'!> 11 c.q4 (orm 0900) 
~---·----- .. ------ ----· ---·-- ·--- f------------

C-n-T 390b2.5 7'!!>0.0 4479 T030 40'.!>"T b3S 7?>11 "'"'2. 702. e1og 
,___ __ 

-------- - . -- ------- -------- --
Car>0n- T 3C\Ob2.~ 7'50.0 5bb8 949<o ~22b <o?>s "T~T\ &~72 T02. 810& (c,o., oguo) 

1---- -- -·- -·· --- ·--- - -- ·- .. -- -- ·- - -----·--·-·--· ------·-- --·-----·· - -·------.- -
E~cuelo 191 1oeq.1 b"!l2.Z 88"1 27b!> ble '!>~O -4'!:>08 12.eó b"'q "4q~ 

!---------- --- - . ------ ... ---- - - -··----~----- .. 
Ewueta 1'51 To9q,\ 6'32..2 21~4 4'!'.>'3'3 1ee2 SCIO A'oe Zblí ~q """"~ (con º'3"'ª) 

N otns: T,a cnrgn N toma. en cuente. el peso de l.a cimentación y del material. exoa-..do 
por lo oue puede conaiderarse aplicada. al nivel de deB'Jllante. T.u accione11 
T y M estÑ1 aplicadns a nivel de superficie del terreno. 

En loe edificios ~acntecns 74, CanRnen 7 y Recuela 159 se consideraron do• 
ce.sos: cajón de cimentnci6n seco y cn;i6n de cimentación inundado (con agua). 
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c) Estimación de las defor~acion•• p•rman•ntes 

bajo la cimentación a causa del sismo. 

d> Capacidad de carga postsismo. 

En el caso sísmico se considera una aceleración en la masa 

de suelo deslizante igual a un cuarto del coeficiente sism1co 

(c/4) como lo indica las Normas Técnicas Complementarias para 

Dise~o por Sismo <NTCDS> en su sección 8.9. 

Ant•s d• empezar por los cálculos debe observarse que los 

desplomes observados en los edificios se dieron hacia el este 

según un eje norte-sur (aproximadamente> que no es precisa~ente 

el eje de momento de inercia minimo. Esto pudo deberse a 

varios factores: a- durante el sismo de 1985 la componente E-W 

del acelerograma presentó mayor amplitud que la N-S, b- la 

existencia de edificios adyacentes que representan sobrecargas 

sobre los potenciales superficiales de falla. Sin embargo el 

análisis se realiza con un coeficiente sísmico igual en todas 

direcciones y en el caso de que no existieran edificios 

adyacentes. El caso más critico de análisis puede tenerse cuando 

las fuerzas sísmicas actúan en el sentido de mínimo mDlllento de 

inercia. 

Es importante mencionar que en ninguno de los edificios se 

cuenta con un registro de asentamientos antes y después del 

sismo de tal manera que se pueda diferenciar el cambio en el 

asentamiento debido al sismo. Sólo se tiknen los asentamientos 

totales y la inclinación después del sismo. 
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4.2 CAPACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES ESTATICAS. ----------
En e&ta sección se calculará la capacidad de carga en 

condiciones estáticas de las cimentaciones de los seis edificios 

mencionados en la sección anterior. 

Para el cálculo de la capacidad de carga se utilizarán las 

expresiones de Vesic, de las NTCDCC y de Cordary utilizando para 

todos los factores de resistencia indicados por las NTCDCC 

<F = 0.6>. 
R 

Asi las expresiones para capacidad de car9a utilizadas son: 

q = 5.14 c <1 + 0.2B/L + 0.4 D/Bl FR + 

NTCDCC: 

p (4. 1) 
V 

q = 5.14 c (1 + 0.25 B/L + 0.25 D/B) FR+ Pv (4.2) 

Cordary: 

q = 5.52 c (1 + 0.25 B/L + 0.25 D/B) FR + p 
V 

(4.3) 

donde los parámetros B y L están dados en función del área 

y del momento de inercia <Ver apéndice 2>. 

Como acciones sobre la cimentación se tienen las cargas 

verticales generadas por la carga permanente más la carga 

variable. El cálculo de estas cargas se hace en el Apéndice 4 y 

los resultados aparecen en la Tabla 4.1. Se presenta el valor de 

la carga vertical N como el de la carga vertical multiplicada 
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por su correspondiente factor de carQa <F >. Esta 
e 

carQa 

considera el peso de la estructura, el peao de la ci~entación Y 

el efecto de compensación, por lo que puede considerarse 

aplicada a nivel de desplante. 

Teniendo en cuenta las condiciones anteriores debe 

cumplirse que 

NF (4.4) 
__ e :5 q 

A 

para que se llenen las condiciones de seguridad necesarias que 

marcMi las NTCDCC. 

En la Tabla 4.2 pueden verse los valores de q obtenidos 

utilizando una resistencia e de 2.5 t/m2
• 

comparan con el valor NF /A. 
e 

Los resultados se 

Puede verse que los tres primeros edificios (Durango 64, 

Mérida 61 y Mérida 65) no cumplen las condiciones de las NTCDCC 

en nin~ún caso. Los edificios Zacatecas 74 y Cananea 7 si 

cumplen con las normas excepto si se considera su cajón de 

cimentación inundado. El edificio de la Escuela 159 cumple con 

las normas en cualquier situación. 

El enfoque que se da al utilizar factores de resistencia y 

de carga es bastante racional porque considera por separado las 

incertidumbres correspondientes a cada tipo de carga o tipo de 

resistencia. A pesar de lo anterior, el uso del factor de 
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Tablo. 4. 2 CanR.cidE'd de cnr¡;a de las cimentaciones en condici6n eetátice. (sin excentr.) 

A r ...... B L D ~ 
Capacldadq ~ """pec•-• [Me-.. p: s. 

fiM[1c10 '"'ª) (m') '"') ("') (m) (rl"'•) 
cl\lc Fe+~ 

Nl'"a/A 
cNc+ ~ N/A 

l/eclc fol?ePOC~ 'iaaic N"tl:llOC ow.., 'Msic. 
,_ 

0w .. ..,. 
2o5.o 2506.0 12.11 lb.q3 1.10 \.32 I0.41 10 58 

M 
11.27 10.Sb H.,.49 lb.7b n_qo 7.13 2.31 z.~'!> 2.'!51 

11é,.;.U 
12.C\.O e01.?> q.oa 14.21 1.50 100 11.00 \\.Ob 1\.14 14.40 IT.14 li.1?> 10.37 q.4Z l. 82. l.83 .. .., .. , 

14ér1.W. 
lbZ.O \ b8.2. l\.lb 14.'52 1.10 1.32. 10'52 I0.70 11. ~o 12.qq lb.b5 1".% 18.ll 8.1.S 1.tt l.""' 2.oq 

M _ ..... 
535.q 776/.(, 13.Zo 40.bO 385 •H2 13.7'3 13.52 14.18 Jl.74 '"·ªº ¡q,'45 .ZO.'Y.> b~ 3.~ J.q<f .au. ,. ... 

*7"';- 535.'1 7101.h ,,,20 40.bO :3.85 4.b2 J~.73 13.'52 J4.18 13.88 1q.ao ,q.-4'5 zo.'5'5 0.03 2.-Cb f.42. Z.156. 
-"'JU") 

ca_.... 
750.0 3qCXo2.'! zs.oo 30.CO 2.f:I:> 3.1'2. 1'2.44 12.b4 13.34 ID.~ 10.b'S \8.'W. 20.\5 s.q7 3.12. .11.IS ~~ 

1 
c.--

"T 7!50.0 ~CX.2.'5 z~.co 30.cx::> Z.bO 312. IZ.44 •2.t,.+ 13.3+ 12.hb IB.Co5 18.qS .20.1'5 7.5'5 2.-47 1.1~ z.c.1 
(QIJ!n~a) 

._,ª 
b32.0 100'1.f \\.bO 54.SO 3.CO 3.bO 12.44 12.ZZ l'Z.0b 4.37 18.?>3 17.% '"·º' \."" 1 13.oo 12.7'4 .~."X) 

l!Slf 
u,....lo 

6320 708'1.I 11. bO 5-\.50 '3.CO 3.bO 12.44 \ 2.22. "'" IZ.8b 1.\7 10. 3'3 17. q¡,, 1q.03 !>.41 ~37 ~.21 '3.'.58 
(a>n """"'' 

Nota: ~e utilizó e 2.5T/m2 , 1{= l.2'I/m3, l"r = 0.6 y Pe• l.l.. 



seguridad <FSl propio del anAli5is limite proporciona una forma 

m!s tangible y usual de v•r que tan cerca •stA la cimentación 

del estado liMite critico <FS • 1l. En la última columna de la 

Tabla 4.2 se utilizó la razón 

FS = cNc+ pv 
N 

(4. :Sl 

como un indice de la cercanía de la cimentación a un posible 

estado de falla. 

De los factores de seguridad calculados puede verse que los 

tres primeros edificios <Durango 64, Héridc. 61 y Mérida 65) 

tienen factores de seguridad muy bajos <menc.,res del 3 usualmente 

aceptado>. Los edificios Zacatecas 74 y Cananea 7 tienen 

factores de seguridad altos excepto si se consideran con agua en 

el cajón de cimentación. El edificio Escuela 159 tiene un factor 

de seguridad adecuado aún en las condiciones más criticas. 

En la Tabla 4.2 no se consideró la presencia de 

excentricidades en las cimentaciones, sin embargo dado que es 

posible la presencia de cierta excentricidad y que esta va en 

detrimento de la capacidad de carga se trató de considerarla en 

el cálculo. 

La excentricidad puede ser causada por varios factores como 

al distribución de la carga permanente en planta, bl desplome 

del edificio, el heterogeneidades en el terreno de cimentación, 
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d) cambio •n el uso de diferente& zonas de un mismo •dif icio, 

•> carácter aleatorio de la cari;;¡a variable, f) •te. En •l 

momento de dise~o del edificio el primer factor •s calcul•ble, 

los otros difícilmente se podrén estimar. Auvinet y Rossa <1991) 

su9ieren un valor de 0.57. de Ben la desviación estándar de la 

excentricidad como una tendencia observada en muchos casos 

prácticos. 

En la Tabla 4.3 se trató de estimar la excentricidad de 

las diferentes cimentaciones en el sentido del ancho B del 

rectángulo equivalente. Los valores sólo deben tomars• como una 

aproxi~ación dadas las incertidumbres en algunos datos de los 

edificios. 

En la Tabla 4.4 se presentan de nuevo los resultados de 

capacidad de carga tomando en cuenta las excentricidades 

estimadas. Las condiciones de seguridad no varian 

sustancialmente con respecto a los de la Tabla 4.2. 

Como se observa, las condiciones de seguridad de los tres 

primeros edificios siguen siendo muy malas, en especial las del 

edificio Mérida 61. 

4.3· CAPACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES SISMICAS. 

En esta sección se utilizarán las diferentes metodologias 

revisadas para el cálculo de la capacidad de 

cimentaciones en condiciones sismicas. 
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'l'o.bla 4.3 Excentricidades eetimRdne ( ?.ntes del siAJDO) • 

e,,, ., .... t.·c1. !!> ( :Cm:n) E,, al ••••t1do L ex"'"'") 
fdificio 

e•o.S"/.e. e d .. v'·-· e CG''90 e•o.'!>'l.B e .. ed ... .-10"'9< ec--go. e,. 

:z>.,,....,..90 6'4 ~ 0.02. OOb o.os .. 0.1\ o.os o.1q 
··-----~----- 1---- ~------·- -·-~- - ---
Herido " .... o 2.1 00'1- 0'2.'5 .... 0.18 0.01 ozs 

Mer:.lo .. ~ .. ..... O.DI. Q.Ob .. ..... O.O"T 0.01 
---- -·------- ----·---· >---

~-ateco•7'4 O. :!.Z. .... oº' 0.39 ... ..... 0.20 o.za 
.,___ _____ -- ,____ 

Co,..,.eo 7 .. .. !> 0.1'3 0.13 * 
,.., . 0.1"!> 0.1'5 

¡._.._. _______ ----

E•c..,elo '"" -#- 02S O.Ob 0.3\ ... o 0.'2"T 0.11 

Notas: VRloras de e en metros. 

* Runoue existe desplome 1U1tes del sismo no se menciona eu magnitud. 

** no se cuenta con infonnaci6n precisa para obtener unn estimación de 
ln excentricid~d de la c~rgn permanente. 



T~bla 4.4 CB~Rcidnd de cargn Ge las cimentaciones en condición eat4tica (con excentr,) 

A. 'l:mll! B' L.!. t>' 
C.OpacJdad- l'Gcl""«! Caf""eidadc~ Nd"""" 

&lif;elo eo. e,_ P-1 cNcFit.+- A, 1'41i/A cNe ... ~ r.s. 
(m2) Cm.,) e m) (n'\) Cm) (rn) (m) ('f"/.1-) N/A 

""'e M1"eloCIC ~ "-le. I"' "-le. 

Du'•,,10 
Z05.o Z50b.D 0.09 019 1\.95 lb.55 1.\0 1.32 10.42 10'5'! l\.2B \\.2b \~.4'1 lb.79 11.'!2 T.39 2..2.'T Z.37 2."42 

""" r1ir;da izq.o 887.3 0.25 0.2? s."ss 13.ll 1.50 \.00 10.'!B 
(.1 

1 \.0'3 11.11 15.Bo 11'.ll 1-l'.lq lS.'33 10.34 \.l.~ l.bl. 1:rr 

Htilrida 
lb2.o lbB\.13 0.01::> 0.07 11.04 l4.3B 1.10 1.32 \O.SI 10.70 11.~ 13.2b lb. b5 11..9S IB.11 B.93 l.Sb 1.q¡ Z.05 b'5 

--- --- -· z-toc.. 
7-4 ~3~.9 77BJ.b Q39 020 12.42 40.20 3.S5 4.b2 13.71 13.4'1 14.14 12.bl \9.7b l'l.'10 20-44 "·qs Z.83 2.18 2.<M 

(<0~!9vo' 535,c¡ 7761.b o.3'l Q,'2.0 12.-1'2. 40.20 3.85 4.b2 13.11 13.,41'.l 14.14 J'l-.'!O 11n1o \9.40 20.44 8.b2 2.~ 2.25 2.3"1 

c-nan•• 
7 750.0 3'1o<.2.':> 0./'?> 015 24.74 2'1.10 2.bO 3.\2 12.44 12.b4 121.34 10.~ 1 B.l.'5 18.'!8 20.15 f,.,10 3.0I. 3.10 .3.30 

eo,,.,,.CI 
7 750.0 3'10{,2':> () .1:, 0.15 2-1.74 .zq,70 2.bO 3.12. 12.44 12.(.4 13.3'+ 1'2..'12. 18.b'S 18.'!8 20.1S 7.1'1 2.42 2.""" 2." 

(CPn a~a) 

11!.-.•lo b32.2. 70fl'I./ 0.31 0.27 10.'!8 53.% 3.CO 3.bO 12.42 12 . .'2.0 12.M '\.,(,(., 18.30 \í.'13 18 ,'lq l.'50 12.20 11.'!5 12."' ,., ._,o. , . ., 
C<D•"><>~u•) 

b~:Z.2 708'!.I O.~I o:i.1 !D.'H'l 53,qi., 3.00 ~.bO 12 . .4'2 1'2. . .20 12.84 1.1os IB.~ 11.q~ IS.qq 3.1.4 5.0J ....... ~ '5. ?.2 

Nota: Se utilizó c 2.5T/m2, ?5'= l.2T/m3, Fr o.6 y Fe = l.l. 



Las expresiones utilizadas para la estimación de las 

condiciones de s99uridad de las cimentaciones se presentan a 

continuación& 

Vesic 

q • 5.14 cF,. (1 + 0.2 B'L' + 0.4 D/B - <mTl I <5.14 c p 
V 

donde m = <2 + B'/L') I <1 + B'/L'l 

NTCDCC 

q = 5.14 cF
11 

[o + 0.25 B'/L' + 0.25 D/B) (1 - tan 6l 2 

p 
V 

(4. 7> 

donde tan6 es la inclinación de la carga en su 

condición última, sin embargo puede usarse como 

primera aproximación tan6 = T/N'. 

La obtención del factor de corrección por 

fuerzas de inercia en la masa de suelo se 

presenta en el apéndice 1. 

Cordary 

q 5.52 cF .. [<1 + 0.25 B'/L' + 0.25 D/B) 
0.1553 Fc(t/B +KrD> 

cF 
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donde t T/L carQa lateral por unidad de 

lonQitud de cimentación. 

Obs6rves• que en la expr•sión de Cordary se usan los mismos 

factores de forma y profundidad que en las NTCDCC. 

En estas expresiones los símbolos ti.nen el siguiente 

significado: 

-N, T, H: acciones sobre el nivel de desplante de 

la cimentación. N es la carga vertical <ya incluye 

el efecto de compensación>, Tes la carga lateral y 

M es el momento de volteo. 

-N' carga vertical sin incluir el efecto de 

compensación. 

-F y F 
R 

son los factores de resistencia y 

de carga respectivamente CEn las expresiones 

F = 0.6 
R 

y Fe= 1.1>. 

-d = ~in ca·, 20m) para estos casos. 

Los demás simbolos ya son conocidos. 

Los momentos H y cortantes T al nivel de la superficie del 

terreno aparecen en la Tabla 4.1 y es el resumen del cálculo de 

cargas en condiciones sísmicas efectuadas en el Apéndice 4. Para 

obtener los momentos al nivel de desplante Mb, los momentos al 

nivel de superficie M 

profundidad de desplante. 

deben corregirse considerando 
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L•s T•bl•s 4.~ y 4.6 muestran l•s Acciones corr•Qidas •l 

nivel de desplante de l•s cimentaciones di&tin9uidas por un 

subíndice b. 

Debe recordarse que la revisión del est•do limite de falla 

se hará en el sentido de menor momento de inerci• utilizando la 

simplificación del rectángulo equivalente lo cual se nota en las 

dimensiones mostradas en las Tablas 4.5 y 4.6. Debe observarse 

que en el caso de los 3 edificios de la calle Mérida puede 

existir una interacción entre los tres. Considerar est• 

interacción en el cálculo de capacidad de carga es muy complejo 

y en el análisis se considera como condición critica la de cada 

edificio aislado. 

Para los métodos que incluyen una aceleración por inercia 

en la masa de suelo bajo la cimentación se utilizará el valor de 

aceleración recomendado en las NTCDS de un cuarto del 

coeficiente sísmico (c/4). En todos los casos de los edificios 

estudiados c = 0.4 (a= 0.1g y K = a/g 0.1) excepto en la 

Escuela 159 donde c = 0.6 (a 0.15g y K = 0.15>. 

Además, la resistencia no drenada incrementa su valor en 

condiciones dinámicas. En el caso especifico de la Ciudad de 

México la resistencia no drenada en condiciones dinámicas está 

entre 1.2 y 1.4 veces la resistencia no drenada en condiciones 

estáticas. En los cálculos se consideró el extremo conservador 

de 1.2 S • 
u 
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Tabla 4.5 Acciones s!smicns en 1n base de llll!I cimentaciones (incluyen !actores 4• carga). 

EtJificio 
8 L D N' Nb Tb M Mb ~ti.o M1o•e•"'' •• e .. •' L.! , .. , ,.,., ,,., (,.) (.,-) (T) í-t"m"I (.,- ... ) '""""'" , ... , (T,..l , ... , .... , ,,.., h .. "I 

~, .. \'2..\1 lb.'13 110 ISSC\ I~ zoq 1'1b'I z1qo, o.os 2350 1.24 01'1 •u.~ lb.~'!> 

--·--- -·-·- .__-~- -------- -----·---~ 

'.lf¿rido " 9.08 1'\.ZI 1.50 1~93 1305 lií ¡qqe 22b4 0'2.~ ZbbO l.b0 0.25 !!>.1'2. \:!l."11 

-·------- ---- ------· --
llf•,.;• '~ 11.lb \-1.'52 1.10 1740 1-49"\ ¡q9 2.11' 1 2313<\ O.Ob 2'1C\3 l.'13 0.07 e.~O 14.~~ 

~-----

ii--r-r• 13.20 '40b0 .3 SS (.503 395b 715 11 b"l4 \"'1441 0.39 lb'l05 2.¡,\ o.:z.o 1.e'l .. o.z.o 
~-~--1-- -------- - --- --- ---·-----1--- -----

lt.-J.-11"1 
(<on~l 

13.20 40.bO 'si:i 1"104 4057 115 11 (,94 l44'1T 0.39 1133'=> 2-3"t 0.2..0 8.~2. ..0.20 
t-------- --- l.--___ 

c ....... _, 2~.00 30.0<: 2.~0 1\312 "!)Olo4 IO'Z.. 0108 qq 33 0.13 1oq'51o 1.-''l 0.1'5 2 2. 2 2. Z.1. TO 
t--·-------- --------- -----~---->----- -----
¡c..._"_T 25.00 30.oo 2.¡,() q1\30 b31'Z. 102. 9100 qq 33 0-13 111 Zb 1.21 O.IS 22..56 Z'f.10 

(con agua) 
f-------- 1-------- -- ----

,...... ____ 
------ --- ·--·-->---- ----· ··- - --

~&CMe\a I"" l\.&O 5'4.= ?>.00 AOl"7 1Zeb ""'""' "t'l5C\ b90b O.~I 8151 2.03 O.H 7.~ '!'>!>. ~" 
..__. _ -- - --··- -- ------·- - -·-------- ·-·-- 1----·--

~ ..... 1._1~ 
11.bO '5"\.SO .3.00 '3408 2.b"T7 b"19 495"1 b90b 0.31 8?B2 1.'5"1 o.z.r BA'Z. 1!>3.q& ("""ª9"") 

Notas: l'I' no incluye ln compenaaci6n. 

Jf.b .. "M + TU. 



Tabia 4.6 Acciones sísmicas en 1a base de 1aa cimentaciones (no 1nc1uyen factoree de cargA). 

,, L D N' l"Jb T., M "°''" _,~ M.,+e_N' ... ~ e._ • \.! 
E.diFtt:io 

( ... ) l ... ) <m l lT) l.,.) l T) lTtft) ('r,..) (,.,) lT,..) u .. 1 ,,..) , ... , , ... '\ 
l>vrw,_,o~ 12.11 lb.q3 1.\0 \llÍ \3!51 168 \190 lqq1 o.os 2.\ :3-'t 1.2"\ O.lq C\ .... ~ 11..S"!> 

- --- - ·- - ---------- -- ------·- ------- -·--- --- --,,,.,.,.o ., 9.08 14.2.1 l.'50 14:3q 11 30 lb\ l'Olb Z050 0 . .2S 2418 ll>S 0.2'5 S.1'Z. 1°37\ 

-- ---- ----·--·- - - - .. ----~- -------
,.,,,..;d.~ 11.lb \4.52 \.10 !!562 1zq1 ISO !"173 2111 O.Ob 22.bb 1.43 0.01 9.30 ..... 5a 

------- - -- --------- ------ ----·- t------~ --- -----
z--r-1"4 13.20 "º"° 38'5 5q11 .3092. b50 !Ob3\ ''3133 O.~ 1'!>".38 2.C.\ 0.20 ,..qe 40.20 

--~---. 

!aea't-71 13.20 "\O.bO 3.95 b730 3qo1 b50 
'""' ""!"") 

IOb31 13133 0.39 1 '5'43B 2..'34- 0.%0 9.'!!>2. "'1020 

----r--- --- -------- .. ·------ -1---· 

ea-n-7 2.5.00 3000 Z.bO 7157 '4031 b38 7 .371 qo30 0.13 q"lbO 1.,q 0.1'5 22.22 ~Q.10 

--------- - . ----- ---- -- --- ----- ------ ----
Cono,.ca.7 .2.5.00 30.00 Z.bO 133 ... b 522b &38 7371 qo30 0.13 'º "s \.21 0.1'!> %2."58 Z'f.10 

tconaguol ,______ ____ 
1-------- -- -- -·----- ---- -------- ~-- - ----- -------- ---._.IA, .. 

11.bO ~.= 3.00 3bS2 blS s;,qo "t~B b278 0.?.I 7-410 2..02. 0.11 7.51. "!>!l.q(, 
e---·---- -- - - ---- - - ¡......_ ----- ---··- .. ------- ----- --.. ----- .. 
Esct1.J. /., 11.i.o 5..C..'50 3.00 4'\7b S'02 S'IO 4~8 b278 0.31 762.0 l.'57 O.:Z.1 8.4'b ~!l."" ccon 09va) 

ftotae: N' no 1nc1uye la compensación, 

Mb = ti\ + Tll 



Edificio 

~ .... ,,,., "4 

l1c'róda r. 1 
,......._._.... _______ 

11<irida r.!5 
1----·-~---

!loa> teca:o 7~ 
~--·--

Ja-T-114 
(CDI"\ 0900.) 

Cano,,•e> "T 

eo .... n ... -r 
(COt'\ a9ua) 

¡----....--~ 

E~welo.15'1 
f----·-

~•cu•la I~ 
(COl'l 1l9c.d) 

Tab1R 4.7 Capacidad de carga de 1as cimentaciones en condiciones l!IÍl!lmiCBfl 
(enfoque con factores de CRrga y !e.ctores de resistencia). 

8 B' ¡; p R, N' N1o Ti. 1-1,,/e•i.' C\' 't ... '\' C\. "' 'lea\c .. ,,..-..c. MTC9CC ce..&-rJ ~~? t M) tm) (M) ""') (..-1 ... •1 l"T") {T) tT) (T/...,&) lT{rn•) (Tl"'ªl (T/-l l 1'"'1"'ªl 

1z.11 'U3 lb.'35 \.10 1.32. 1'06C\ 1 Sb'\ 209 'l.SI 9.B4 9.44 S.bC\ C\.SS 9.3'\ 

--- ------- ----·-·- --- -------

'!.OS 5.12 \3.1l 1.50 1.80 1'363 1305 \T7 lb.b4 13. '5f1 e. 11 C\. 4€> e.q3 C\."IB 

---·- ----- -------
11.lb 630 14.!IS 1.\0 1.3'2. 1140 1464 198 12.."13 "\. 2.9 S.40 e..SI q_\q 'VZ.1 

------ --- --------- - ------··---- ·----- ---·-- ~--

13.20 7.'IB '40.20 3.65 4.b2 f,50:. 3'!5b 715 \2..33 \ \. Z3 \ '·"'ª \\.91 1\.56 11. 37 
------ ·--- ---- - ------- -----~----
13.20 6.".>2 "10.2.0 3.S'5 4.b2 7404 4857 11'5 14.10 1 \,'33 11.1\ 12.oq 11.1~ 11 .... 3 

------ --- -
2.'5.00 2-'2..22 29.70 2.bO 3.12. 7672 sob4 102. 1.bl 1'2.41 \O.SS 'l.TT 11.91. q.g ... 

----- ,_ __ 
------- ------- ----

25.00 zz 58 29.10 2.bO 3.12 'llBo b3T2 702 9.So 12. S2. \l. 12. "1.91 \'Z.00 <\.38 
--· ·----~· 
11.bO 754 53.9b _3.00 S.bO 4-017 12.Sb b49 5.11;. 11. 07 C\.% 9.'5"1 1 \.01 I0.14 

----- --· ----- -----
l\.bO S.42 '5!!>.9b 3.00 3.bO S<'\OB 2b17 b49 S.89 1\,"'13 10.1q 10.os 1\.21' 10.08 

Notas: N' no incluye el efecto de la com~ensaci6n. 

o* = cál.culo oue considera 1a reeiRtencia no drenada eet!tica (Bu) y nue no 
inc1uye el factor de corrección por inercia en 1a masa de eueio. 

Q = cálculo que considera la resistencia no drenada dinrunica (~Ud) y aue 11 ! incluye el factor de corrección por inercia en la mP..sa ae suelo. 

Su= 2.5T/m2, Sud= 3T/m2 y lí= 1.2T/m3, 



Con la& anterior•• con•id•racion•• •n mente •e obtuvo la 

Tabla 4.7 que muestra los resultados de capacidad de carga de 

las cimentaciones de los 6 edificios estudiados. 

Para las 3 metodologias debe cu111plirse que 

FcN 
B'L' < q 

(4.9) 

según las NTCDCC. 

Para las ~etodologias que pueden incluir corrección por el 

efecto de inercia en la ~asa de suelo <NTCDCC y Cordaryl se 

calcularon dos valores de capacidad de carga: el pri~ero 

denotado como q• donde se utiliza la resistencia no drenada 

estática y no se corrige por inercia en la masa de suelo (este 

es el cálculo general~ente acostumbrado) y el segundo, q, en 

el cual se utiliza la resistencia no drenada dinámica y el 

factor de corrección por inercia. 

• • Si se calcula el factor (q - q l/q para ambas metodologias 

se tiene lo siguiente: 

Edificio Factor (q - • • q ) /q (%) 

NTCDCC Cordary 

Durango 64 +2.96 -1.98 

Mérida 61 +8.10 +6.16 

Mérida 65 +4.88 +0.87 

Zacatecas 74 +3.75 -1.81 

Zacatecas 74 <con agua> +3.25 -2.72 

Cananea 7 -10.20 -21. 91 

Cananea 7 <con agua> -10.34 -21.83 

Escuela 159 +0.31 - B.40 

Escuela 159 <con agua> -1.08 -10.56 
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Puede verse que para la mayoría de casos el efecto conjugado 

de utilizar corrección por inercia y resistencia no drenada 

dinámica es una variación en la capacidad de carga que ne pasa 

del 10% excepto cuando el ancho de la cimentación es muy grande 

lcaso de edificio Cananea 7>. 

Se observa también que el hecho de considerar les cajones 

de cimentación inundados en los edificios semi compensados 

Zacatecas 74 y Cananea 7 provoca que no se cumpla la expresión 

4.9 indicada por las NTCDCC. La Escuela 159 cumple las NTCDCC 

por un gran margen incluso considerando el cajón inundado. 

La experiencia de los sismos de 1985 es que muchos de los 

cajones de cimentación aparecieron inundados por lo que las 

NTCDCC indican que en el dise~o los cajones deben considerarse 

inundados si no se garantiza lo contrarie rellenando con 

material liviano no saturable los espacios libres del cajón. 

Desde este punto de vista y observando la Tabla 4.7 se tiene que 

ningún edificio excepto al Escuela 159 cumple con las NTCDCC. 

En vista de la utilidad que algunos autores le dan al 

parámetro denominado factor de seguridad en la Tabla 4.8 se 

realizó el cálculo de la capacidad de carga sin el uso de 

factores de carga ni factores de resistencia. Como resultado se 

obtienen factores de seguridad de 
. 

acuerdo a las diferentes 

metodologias de cálculo. En general los factores de seguridad 
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que con•ideran resi•tencia dinAmica y el •facto de las fuerza• 

da inercia <FS> son similare• a los factor•s de seguridad que no 

los consid•ran <FS•>. As! calculando el factor <FS- FS.l/FS• 

tiene: 

Edificio 

Durango 64 

Mérida 61 

Mérida 65 

Zacatecas 74 

Zacatecas 74 <con agua) 

Cananea 7 

Cananea 7 <con ;agua> 

Escuela 159 

Escuela 159 (con agua) 

• • Factor <FS - FS l/FS (%) 

NTCDCC Cordary 

+10.32 +8.38 

+11.83 +11.93 

+10.83 +9.:S2 

+8.38 +6.35 

+8.33 +5.59 

+1.15 -4.55 

+0.95 -4.52 

+6.92 +3.03 

+6.19 +1.64 

Se ve que para todos los casos el efecto conjugado de 

utilizar la corrección por inercia y la resistencia no drenada 

dinámica es un aumento en el factor de seguridad que no pasa del 

12% excepto cuando el ancho de la ci~entación es muy grande 

(caso de edificio Cananea 7) en que se da una disminución del 

factor de seguridad. 

El efecto en el parámetro factor de seguridad <enfoque sin 

factores de carga ni resistencia> es dif~rente del efecto en los 

resultados que utilizan factores de carga y resistencia. Esto 
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Tab1a 4.8 Capacidad de carga de las cimentaciones en condiciones e!smicae 
(enfooue oue utiliza cnreas sin factores y un factor de seguridad). 

B B' l.! J) p., ¡..¡' Ñ1o 
.,.._ \/esic HTC.OCC C.,....••v 

E:dificio N.1ei: 
<t/F~ '\" / 'F~· '\ / F!t '\•fr:-~· «\' /r:-S lM) , ... ) Cm) ( "') (T/~) (T) (T) (T) tri ... ') 

IPorango 6'1 12.\1 ''l.b3 lb.SO:. 1.10 l.'32 1117 1357 1SB 0.SI 11.1¡ 
Z.02. 

1 3. 'l.?;' 
i.S? 

14.5/;. 
~1\ 

llo.'2}1: 
\.9\ 

11.sy, 
2.01 

MéridQ (,,/ q,06 572 13.11 1.50 \.SO 143'1 1130 lb\ 14.41 lb0'2.~ 
1.1\ 

1;.A% 
o."13 

15.IY. 
\.04 

\'5. '7.' 
\.o<1 

l"l.1i: 
\.'22 

-·- ---·-.·- -------- -· - ----·-
1s.9o/. 11./i lb.b~ 13.l~ 14.'5;: 

1-f¡r1da '' !\.lb 9.30 l'\.38 \.10 \ 32 15 '32 !'2.97 ISO 10 .. a1 1.,'3 l.'20 \.3~ \.41 1.fol 
·~---- ------- ---- ---------- ------- --·-- ----- -------

b:rc«fecttS 7• 13.20 7.9S <\0.W 3.S'=i -4.b2. 5911 3062 b'50 9.bt 19.13/ 
l."14 

\bO~ \.bl 17 4o/i 
1.01 

IS.lo/i 
1.e9 

IC\.;; 
:z.01 

t---·- ---- -· - - - -- -· ----- - . -- --- --- -·-- -- ----- ------ --------- -----
l'IAj; lr.oco.f•c"' 7.f '\.b2 1 \.31 l'l.O~/\.bl ll.4o/ 11.81{ \6.3/i 

(con agva.) 
13.20 B.?Z 40.2.0 3.135 r.,130 '.390\ b'!>O \.44 1.S<.. \.1.1 l.70 

,___~_ ------- -· -- ------- -- ... ------ - -----· -· - lqq-y -- 11..2~ l!.8~ 1Q.ºX 11.0~ C..naneo. 7 2!'.00 22.22 2.9.70 2.bO 3.12 1'151 4031 b3B b.12 3.2b 2.b2. Z.b? 3.o& z q4 
1------ --· ------ ------ ~---- ------- -- ... -· ·- -,_ -------- \!o.I./; 18.9/ 18.0~ 20.0% lb4~ Cananeo. 7 2500 22~8 2.970 2 "'º 3.12 934b 522'- "3B 77q 2.s1 l. lf 2.13 2.43 2 32. (c.On oguo) 

-----·- ·-----· ------·--· -.- -- -- ·---- ------ ---- -------- -----
IE'ocu•fo 1!59 11.bO 1.5b 53 qr., 3.00 3¡,o 31-52 "18 5'10 l. '51 

18.b'Y 
12.14 

l".'5/e 
S.96 

14.<l/q 
q.SS 

11-.4/i 
\\.'4 

11-.'I'.% 
\\. 6'! 

---- ------- -·-- - ·-- ···--·· -- ---· --··- ---- 10 by, -- 14.b~ ¡5.5% 1+.1.-x 11.qy, E1wa/o 15'1 
(Con a9ua) \\\oO SAb ?;% 3.co 3.loO 497¡, IBB'Z 5qo 4.rz 4.C:.4 3.'5'0> 977 4.:ZS ...¡o? 

NotRs: lt' no incluye el efecto de la cornpl'nsaci6n. 

n* = cáJ.culo oue considera la resistencia no drenada est~tica (Su) y oue no incluye 
el factor de corrección por fuerza de inercia en la maea de euelo. 

o = cd:l.culo nue considera la resistencia no drenada dinrunica (~ud) y oue e! inc1uye 
el factor de corrección por fuerzn de inercia en la mal'la de suelo. 

' Su= 2.5T/m2, Sud .. 3.ar/m2 y Y= 1.2T/m3. 



puede deberse a que la corrección por- inercia se haca ll!As r;irande 

conforme crece Fe y disminuya F~- De todas maneras al 

de variación en ambos caso& es peque~o. 

intervalo 

Puede hacerse una comparación de los factores de seguridad 

obtenido con las NTCDCC 

Edificio 

Durango b4 

Mérida bl 

Mérida b5 

Zacatecas 74 

Zacatacas 74 (con agua) 

Cananea 7 

Cananea 7 (con agua) 

Escuela 159 

Escuela 159 (con agua) 

Caso 

(c = 

estático 

2. 5T /m2 > 

FS 

2.37 

1.bb 

1. 91 

2.78 

2.25 

3.11 

2.46 

11.95 

4.93 

Caso dinámico 

• FS FS 

1.55 1. 71 

0.93 1.04 

1.20 1.33 

1. b7 1.81 

1.44 1.5b 

2.62 2.65 

2.11 2.13 

8.96 9.58 

3.55 3.77 

Como puede verse todos los edificios excepto la Escuela 159 

presentan en condición estática (con cajón inundado) factores de 

seguridad menores de 3. En el caso dinámico los factores de 

seguridad disminuyen apreciablemente con respecto al caso 

estático, sin embargo no en todos los casos es .,enor de 2 

(Cananea 7 y Escuela 159). Tomando en cuenta lo anterior y lo 

que sucedió en la realidad no es tan seguro que manteniendo el 

factor de seguridad (en condiciones dinámicas) por encima de 2 

no se den grandes deformaciones permanentes. 
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Metodología de Pecker 

Como se discutió en el capitulo 3 esta metodología preaenta 

sus resultados en forma gráfica tal que pueden •er utilizados 

f'cilmente en la práctica. Además se tiene que lo• resultados 

que se obtienen con este método son de diferente tipo que los 

obtenidos con los método anteriores: los gráficos proporcionan 

una fuerza lateral máxima <T ) por debajo de la cual el 
u 

posee estabilidad (dadas una cierta fuerza vertical N, una 

altura de aplicación de la carga lateral H y una fuerza de 

inercia por unidad de volumen del suelo fx). 

Con los parámetros N/CB, H/B y f B/C 5e entra a 
X 

gráficos de las Fig 3.13 y 3.14 y se obtiene el valor T /CB. 
u 

lo• 

Los resultados de los cálculos realizados para los 6 

edificios estudiados aparecen en la Tabla 4.9. 

Es evidente que la cota superior para T está dada por la 
u 

resistencia al deslizamiento lateral 

T = F C B L 
a 

Las gráficas son proporcionadas sólo para valores enteros 

de N/CB C2, 3 y 4> y resulta dudoso interpolar entre los 

resultados de dos gráficas de acuerdo al valor de N/CB. En los 

resultados de la Tabla 4.9 se utilizaron las gráficas de 

material sin resistencia a la tracción. 
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Tabl.a 4. 9 Cálculo de 1.a fuerzR lateral máxima. (Tu) por método de 'Pecker y Se.1.enqon. 

Nb Mb e> L 1-\ Ñ•l-IA. Ñ/C& \ol/& f,.&/c -.i. .... ck\ véi:. =t.,Jcr. F&Tot lf.T "-e•~ Ed;ftcio 
Mica /Ttc:e (T) ~Tm) lml ( ,.,.) lm) [T/m) (Tl lT> lTl '-T) 

,,,,,.,."'°""' 13!57 ¡qcn 12.11 1 !o.93 IO.b2. 90.15 2.21 0.8'0 0.49 21o.~ 3/0.~2 0.54 :200 207 '"'"' --------- -- ----·--- ····----- -·- -- -·- -·----- ----
14éritlo. "' 1130 Z058 9.oe 14.21 12.1s 19.52 2.92 1.41 Q.3b 

2
/o.3S o/o.se 0.3B ee 111 23Z 

--- --~------ ------ -·- ·------ ------· ---- -- ----
Hti~1t1a 0 IZ<l7 2111 l\.lb IA..52. 12.0b 99.32 2.bl 1.oe 0.44 

2
10.4Cl ~/o.4q 04q 143 ¡qs 2qz 

--------- -----1------ -~--- -----r--------·- ------ ------
2

/0.~1 ~'t.a..7'\ 3002 \3133 \3.20 40.bO Z0.20 75.'ll l.CJ2. 1 S'3 053 - Q.31 357 11'!> C\1.'1 

--- ------ -----------r·--- ------- ----- --------- ----- --------- -----
Zacat.,..~T~ 3'l01 1?ll33 1320 40.bO Z0.2.0 9b.OB 2.43 1.53 0.53 7'0211 7' 0-37 0.37 351 115 %"! 

(ton "9-1") 
---- ------- --- -- -·--·-· ---- ----~- ----- ---------------

ICQnQn.a7 4037 qo30 Z5.oo :JO.CP i'\.I? 13~.57 1.1'C\ 0.51 \.00 z.¡ o.lb - o. 76 IOZ.b 702 1'3~0 

~----·-- -----~- -------- ---.-· --·----·-·-· -·------- -----·- ----
~onan-1 522b qo30 25.oo 3o.ro \'\-.lb 174.ZO z. 32. 0.'57 1.co ZJ0.1ro 

3/o.~8 0.7'3 qs<, 70Z !~SO Cc.on ag=l 
----·------ -----·- -------- ------- -- ------ ~----·-- ·----- ----
/óJr.c.u• lo.1"1 blB b278 11.'=-0 5"\-.50 10.b'\ 11.3~ 0.?3 0."!'2. 0.10 2

/o.S9 - 0.'59 (o11 "4"1 11 !'IS 
-------- ----- -------- ------- ---- ------ -------- ------- -->-· 
EKN•lo /5f IB62. b27B 1\.\,0 54.!;>0 10.b4 '.34.53 0.9CJ 0.92 0.10 2/o.~ - 0.'5" fo "T 1 1.'1"1 1130 (con 09uo.) 

Notas: El método utiliza cargas por Wlidad de longitud ( Ñ • N/L y T • T/L ). 

f:x: = K~ = 0.12 en todos los casos excepto en la ~scuela 1.59 en 1.a cual ~x • 0.24T/m3, 

'Para todos loe ca.sos e = ~ud = 3.0T/m2. 

Res la altura de apl.icaci6n de la fuer7.n lnteral T y en este caso se ca1cu1a 
como fli/T. 



Para un valor de carga vertical dada <NICB> el valor de 

Tmáx es muy •ensible a aumentos en el valor de H/B. Para H/B 

mayores de 1 la T que resiste el sistema disminuye rápidamente. 

De igual forma para un valor dado de H/B el valor de T 
u 

disminuye rApidamente cuando N/CB crece. 

De los resultados de la Tabla 4.9, se ve que tanto el 

edificio Escuela 159 como el edificio Cananea 7 cumplen las 

condiciones de seguridad 

Debe mencionarse que este raétodo no toma en cuenta la 

sobrecarga y que las expresiones son deducidas para un cimiento 

de longitud infinita. 

4-.4- ESTIMACION DE LA DEFORMACION PERMANENTE BAJO 

LA CI MENT ACI ON 

Es una tarea muy importante el tratar de estimar las 

deformaciones que se generan durante un sismo bajo la 

cimentación, sin embargo esto no es sencillo. Una de las maneras 

de estimar deformaciones permanentes es obtener la historia de 

esfuerzos cíclicos en el medio con un programa que utilice el 

modelo lineal equivalente y asociar a esta historia unas 

deformaciones permanentes estimadas con base en resultados de 

pruebas de laboratorio. Sin embargo en un caso práctico lo 

anterior es dificil de realizar. 

Como se discutió en el capitulo 2 existe un umbral en el 

nivel de esfuerzos que no debe pasarse durante la carga cíclica 
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~1 no St' au1ere tener granee-: C1eformac1ones per~manentes. Fara 

la arcilla normalmente consolidada de la ciudad de Me~1co 

(consol1dac1on anisotrop1cal, este umbral parece ser del 

de 1.2 de la resistencia no drenada 12S l <Romo, 199ül. 
u 

orden 

Con lo anterior se puede pensar en que se debe limitar el 

esfuerzo desviador máximo bajo la cimentación (durante un sismo) 

a un valor menor que 1.2 (25 ) • 
'l 

Es posible hacer una estimación grosera del nivel ae 

esfuerzos bajo una cimentación utilizando la fórmula de la 

escuadria. Esta estimación presenta graves defectos como ll no 

necesariamente el esfuerzo obtenido con el uso del coeficiente 

sísmico es el nivel de esfuerz? de la carga ciclica durante el 

sismo, y 21 la distribución de· esfuerzos bajo la cimentación no 

es ni cercanamente lineal. A pesar de esto, la fórmula de la 

escuadría es una herramienta sencilla que da una indicación del 

nivel de esfuerzo bajo la cimentación. 

La fórmula mencionada se expresa como 

y es válida sólo si existe una relación lineal entre el esfuerzo 

y la deformación (lo cual es cierto en suelos, sólo para muy 

pequehas deformaciones>. Sin embargo la fórmula se usa a 

sabiendas de que en lugares donde se dan grandes esfuerzos 

ocurriri una plastificación del suelo y una redistribución de 
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Tabla 4.10 "Rsfuerzos en la superficie de deRplante (utiliz:mdo fórmula de 1R eeeundríll) 

A I..,;,, e. e•"'' Ni. Cl'"u-t6t1co M., Q'" ..!L. 
éd;fieio -.+41 ... zs. 

1 m~) c,...•1 Cm) ("T",..) (T") (T/m•) (T ... ) (T/,..•) ''" 
Dvran90 "i 205.0 2'50ó.O 12.11 137 \'357 b.<\/ (,.3 ¡q97 11.B/-1.5 l'lí 

·->-----·- --·---

1-UriJo "' 129.0 0B7. 3 9.oe 3b0 1130 \O.Col b.9 2058 1q.3/-\.S 32'2.. 
~·------ ·----- -· 

Héri cla "!5 llo2.0 . 1 bBl.S 11.lb qs 12C\1 B.3/7.7 2111 1s.2/-o.B 2'53 
>---·---------------------·-- ----------·· ·-

?«ateca!> 7"4 535.9 -11a1.1o 13.20 2305 30B2 7:7 / 3.B 1313? \lo."I /-~4 2.'61.. 
~---- f---------- -- ------------ ------- ----- ·---·· ··-----

Zaoateca!> 7-4 
ce.o,.. agva) 5359 77 81. b \3.2.0 2.bZ.C::, YlOI 9.'5/5.\ \31~? 1 a.4 /-3.'l 307 

--· -------- -- -- . ···--- . 

Ca,,anea 7 750.o 3qo1o2.? 2'5 00 q3o 4037 5.1/~.I C\030 e.31 z.rs 1-:.s 
----- ---------. ... - -- - ---· . 

Cana,,ea. 7 750.0 3'10b2..'? 25.00 IOS'5 52'2.b 7.?>/b.b 9030 q.q/4.1 lb'!> 
(COf"'I aguo) 

-1--------···-

Esc.,ela. '""' b3Z2 706'1.\ l \.CoO 1 132. (,IS 1.q /o.I bZ 78 (o.I /- .... 2. \02. 

1------------ --------- ..... ------- -~---· 

Esc.,e.la l!l'I (,3"2 2 70S'/.I l\.bO IS"t2 1se2 4.2./1.1 "1Z10 e.1 /-t.2 11'5 ( co,, aguo.) 

Notas! Esfuerzos calculados debajo de los bordes de la cimentación. 

No se consideró excentricidad en el sentido L. 



los esfuerzos. En la fórmula x es la distancia mAs alejada del 

eje de rotación e l es el inomento de inercia de la sección que 

en el caso critico w;eré el llliniino. 

En condición estática la excentricidad pueda considerarse 

como un moinento M = e • N. 

En la tabla 4.10 se presentan los esfuerzos calculados para 

las cargas con un factor de carga de 1.1 propio de la 

combinación de cargas con sismo. 

Como se observa la excentricidad estática pueda afectar 

bastante el valor de los esfuerzos bajo la cimentación por lo 
.. ;.:s~ ... 

cual es de mucha importancia conocerla con precisión, sin 

embargo, la excentricidad es uno de los parámetros de mAs 

dificil estimación. 

De los resultados se ve que los esfuerzos obtenidos en el 

extremo más critico del rectángulo equivalente Cpara el caso de 

sismo) sobrepasan el valor de C2S ) aun para la Escuela 159 que 
u 

cumplia las NTDCDCC. Comparando estos resultados con lo que pasó 

en la realidad podría pensarse que los altos niveles de esfuerzo 

arrojados por la fórmula de la escuadria pueden ser una 

indicación de que se tendrán defor1aaciones permanentes 

apreciables. 

Es posible obtener una estimación de las deformaciones 

permanente utilizando un procedimiento simplificado basado en 
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otro suoerido por Jaime et al (1987>. El procedimiento es el 

siouiente: 

a) Obtener las acciones resultantes sobre la cimentación 

mediante un análisis ~eudoestát1co como el indicado en 

el RCDF. 

b> Dividir en estratos de e&pesor adecuado el suelo bajo la 

cimentación. 

c) Calcular los esfuerzos en los puntos ~edios de los 

estratos utilizando las distribuciones de esfuerzos 

proporcionadas por la teoría de la elasticidad para cada 

tipo de acción. 

d) Para los puntos medios obtener los esfuerzos cortantes 

originados por el paso de las ondas de corte de 

propagación vertical. 

e) Superponer en cada punto los esfuerzos obtenidos para 

cada acción sobre la cimentación. 

f) Obtener los esfuerzos desviadores totales. 

g> Mediante el modelo hiperbólico propuesto por Romo (1990) 

obtener las deformaciones permanentes en cada estrato. 

El procedimiento tiene el inconveniente de que se utilizan 

esfuerzos obtenidos mediante la suposición de un comportamiento 

elástico en el cálculo de deformaciones permanentes. Sin elllbargo 

se tiene como antecedente el procedimiento generalmente aceptado 

para el cálculo de deformaciones por consolidación en el cual 

también se utiliza la teor!a de la elasticidad para obtener los 

esfuerzos en cada punto. 
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Las cimentaciones w&tudiadas e•t6n •uJetas a tres accione&: 

una car9a vertical N, una carga lateral T y un ~omwnto M que 

actúa en la dirección de la carQa latwral. Se supone que la 

carga vertical N produce una presión de contacto de valor 

uniforme q E N/BL y que la carga lateral T produce un esfuerzo 

cortante uniformemente distribuido en la superficie de valor 

t = T/BL. Además se supone que el m0«1ento H produce una presión 

de contacto p e Hx/l (fórmula de escuadría). Las acciones N, T y 

H junto con las presiones de contacto supuestas para cada una de 

ellas pueden verse en la Fig 4.4. 

Para cada configuración de presión de contacto de puede 

encontrar una distribución de esfuerzos en la masa de suelo dada 

por la teorla de la elasticidad <suponiendo un medio 

semiinfinito, elástico, homogéneo e isotrópico). Un compendio de 

soluciones de distribuciones de esfuerzos mediante la teorla de 

la elasticidad está dado por Poulos y Davis (1974). Expresiones 

para los esfuerzos en las tres condiciones de carga ~encionadas 

se presentan en el apéndice 3. Para cimentaciones de forma 

irregular es posible utilizar cartas de Newmark para el caso de 

carga vertical (también presentadas por Poulos y Davis, 1974), 

sin embargo para los casos de momento y carga lateral se utilizó 

el concepto de rectángulo equivalente (apéndice 3). Debe 

mencionarse que para la presión de contacto debida al momento 

sobre el rectángulo no se encontraron expresiones para los 

esfuerzos cortantes, por lo que se r~currió a utilizar los 

presentados para una carga linealmente creciente a lo ancho y de 

longitud infinita. 
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a) lociones en la losa de cimentac16n. 

b) 

L 

1 

/. . / 1 

1 
1 

ti! 

'Presiones de contacto generadas por las acciones (supues
tnE), 

CargP. lateral 'f Cn.rgn verticnl N Y. omento -)l 

.¡ -·---
-t.•,. /~L 
./ 

-· 
<y= N/E,L 

J¡J!J~rri 
'
1lf 

Pig 4.4 Acciones y presiones de contRcto en lR cimentaci6n. 



El análisis utilizado no considera la variación de la 

rigidez con la profundidad ni la anisotropia del suelo, lo cual 

constituye otra discordancia con la realidad. 

Se supone qu• los puntos criticas desde el punto de vista 

de la magnitud de los esfuerzos están bajo •l centroide de la 

placa (mayor esfuerzo por carga vertical> y bajo el borde en la 

dirección de menor momento de inercia (mayor •sfuerzo por efecto 

del momento). 

Los esfuerzos cortantes horizontales por efecto de la onda 

de corte de propagación vertical se consideran por medio de la 

expresión aproximada propuesta por Seed e ldriss (1971): 

Tav 

donde: 

ªmax 
0.65 * r * z * g * rd 

Tav esfuerzo cortante promedio originado por las ondas de 

corte durante el sismo. 

rd factor de flexibilidad que está entre 1 y 0.5 y es 

función de la profundidad. 

los demás simbolos tienen el significado acostumbrado. 

Para el cálculo del esfuerzo desviador total en un punto 

bajo el centroide de la cimentación (puntos A> se superpondrán 

los esfuerzos generados en las situaciones mostradas en la Fig 

4.5. En el caso de puntos bajo el borde de la cimentación 

<puntos Bl se superpondrán los esfuérzos generados en las 

situaciones mostradas en la Fig. 4.6. El análisis de esfuerzos 
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se hará en un plano vertical cuya dirección es la de menor 

momento de inercia de la cimentación y no &e con&iderarán 

esfuerzos normales ni cortantes perpendiculares a este plano. 

La manera de obtener el esfuerzo desviador resultante es 

utilizando el circulo de Mohr en el plano y está esquematizado 

en las Figs 4.5 y 4.6. Como se observa el esfuerzo principal 

mayor ya no actúa en la dirección vertical sino que forma un 

ángulo a con la vertical. 

La Tabla 4.11 muestra los esfuerzos geostáticos y los 

producidos por las ondas de corte. Para el cálculo de esfuerzos 

por onda de corte se consideró una aceleración máxima del 

terreno de O.lg (c/4 según las NTCDS> aunque ta~bién se 

consideró el valor de 0.2g como el máxi~o registrado durante el 

sismo de 1985. 

Las Tablas 4.12 y 4.13 muestran los esfuerzos <a varias 

profundidades) causados por la carga vertical N, la car9a 

lateral T y el momento H. 

Puede observarse que los esfuerzos debidos al peso propio 

del suelo y a la onda de harte au~entan con la profundidad 

mientras que los debidos a las acciones sobre la cimentación 

disminuyen con la profundidad. 

En las Tablas 4.14 y 4.15 ' se obtienen los esfuerzos 

desviadores resultantes de la superposición de todos los 

esfuerzos. 
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a) Condiciones de esfuerzos en un punto bajo el centro de 
la cimentaci6n. 
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<r.' 4 
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1 _[¡. 
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®¡ I i ¡ 1 ! !C\ 
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b) ~sfuerzo desviador máxico. 

( I < 2. + :!> +- 4 +- s) 

CD 
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@ 1 r't 
=="' ......-1---
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~¡5 

~ O..,da de c.orte. 

Pig 4,5 E~tirnaci6n del esfuerzo desvindor en un punto b~jo 
el centro de ln cimentaci6n. 



a) Condiciones de esruer~os en un punto bajo ~l borde de 
lr. ci.aentao16n. 
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b) Esfuerzo desviador máximo. 
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Pig 4.6 Estimación del esfuerzo desvir,dor er, un punto bnjo 
el borde de la cir.:i=ntaci6n. 



talal.a 4.11 C!lculo de ee!uerzoa eeoetáticoe y por onda de corte. 
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Par• la estimación de las deformaciones permanentes se 

utilizar~ el modelo hiperbólico propuesto por Romo <1990): 

'p= • - ba 
(2. 4) 

donde para el caso especifico de consolidación anisotrópica 

<K = 0.5> se tiene& 
o 

a 0.00031/25 

b 1.195/25 
u 

u 

o esfuerzo desviador normalizado definido 

por la expresión 2.3. 

Las constantes a y b son el promedio de varios ensayos por 

lo que deben ser tomados con cuidado. Se debe tener muy en 

cuenta que para el caso de consolidación anisitrópica el 

esfuerzo normalizado o que se tiene que introducir en la 

expresión 2.4 es la diferencia entre el esfuerzo desviador total 

normalizado y el esfuerzo desviador 

normalizado. Si se observa la curva o - e 
p 

de consolidación 

!esfuerzo desviador 

normalizado - deformación permanente) de la Fig 4.7 se tiene que 

e = O corresponde con el valor del esfuerzo desvia.dor de 
p 

consolidación normalizado. Esto ta.mbién puede observarse en la 

Fig 2.9. 

Como se puede notar, para la aplicación del modelo 

hiperbólico es necesario estimar con bastante precisión la 

resistencia no drenada del suelo. 
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Tabla 4.12 C6:1.culo de los esfuerzos bajo el centro del áren, 
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tabla 4.13 0'1.cul.o 4• l.09 Hf'uersoe ba~o el 'borde ch la cimentaci6c. 
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!abla 4.15 C'1.cl.l.lo de lo. ••!~ersoa d••viadore• (bajo el borde). 
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Esfuerzo desviador de consolidación inicial 
(normalizado) • 

.~ ... ·' ·" ,7 •• .1 1.0 ••• 1.l 1.1 1.4 

Ep. ca cr 
'j'::"'b(j= 

a = { 0.00031/2Su 
Para consolidaci6n anisotr6pica: 

l.195/2Su b"' 

l'ig 4,7 ~odelo hiperbólico pflTa la defon::ación permanente 
(Romo, 1990). 

Ep" 



En el caso de las cimentaciones estudiadas únicamente se 

cuenta con valores S obtenidos de pruebas UU 
u 

Estos valores de S son representativos de 
u 

la 

<Ver Fig 4.3). 

resistencia no 

drenada antes de la consolidación por causa del peso del 

edificio. Para el caso del sismo de 1985 todos los edificios ya 

tenían bastante tiempo de construidos y la consolidación del 

suelo bajo la cimentación habia tenido la oportunidad de 

ocurrir .. 

Como no se cuenta con resultados de pruebas CU para estimar 

la resistencia del suelo consolidado se recurrió a un estudio 

estadístico de ángulos de envolvente de falla en pruebas CU 

realizado por Marsa} y Mazari (1959> para las arcillas de la Cd. 

de México. En la Fig 4.8 se presenta la correlación entre el 

contenido natural de agua y el ángulo 4cu obtenido por los 

autores mencionados. Para los contenidos de agua del suelo 

considerado se pueden asignar los siguientes ángulos: 

Prof. <m> 

o 25 

25 50 

<f> inferior <f> 111ed io 

17° 

<f> superior 

19° 

Estos ángulos <f>eu fueron obtenidos para presiones altas 

donde no intervienen los efectos de preconsolidación. De he,cho 

si se utiliza <f> superior las resistencias S obtenidas son 

inferiores a las medidas en las pruebas UU. A pesar de esto se 

escogió el <f> superior para la estimación de la resistencia a 

largo plazo. 
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Fig 4.E Correlación entre el énf;ulo de fricción en 
pruebas ~onsolidadas no drenadas y el contenido natu
re.l de agua en arcilles de Cd. de México (Karsal y 
Muzari, 1959). 



Con el objeto de aplicar una corrección en la resistencia 

no drenada por efecto da la consolidación anisotrópica se 

obtiene la pendiente Mt de las envolventes de 1alla en el 

espacio p' - q: 

Mt = 6 sen ti (3 - sen 4>> 

y la resistencia no drenada isotrópica: 

5 = -3 MP /2 CM - 3) 
uI o 

Asl se tienen los siguientes valores: 

Prof. Cm) 4>cu M 5 
t ul 

o - 25 19° 0.73 0.4BP 
o 

25 - 50 20º 0.77 0.52P 
o 

Para tornar en cuenta el efecto de la consolidación 

anisotrópica en la resistencia se utiliza la expresión <Romo y 

Ovando, 1988): 

r 
5 p• [ -'\: o ] UK º" axp 

5 p• [ 
r 

] exp _1__=.__tl 
Ul 01 

A.1 

Los pilrámetros r, O, A. son parámetros del estado critico 

cuya obtención puede verse detallada en la referencia citada, y 

P~K y P~1 son las presiones de consolidación anisotrópica e 

isotr6pica respectivamente. Para los valores de las 

exponenciales e>:iste muy poca informaci6,n pero se utilizarán los 
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preaentados por Romo et al (1989) obtenidos en dos pruebas 

estAticas• 

para P¿" 

~k~ = - 0.559, 
>. 

k 

p· se tiene: 
01 

~J~ = 0.662 
.\ 

J 

s 
UK exp (-0. 559> 

1. 11 

Su
1 

exp <-0.662) 

Se obtienen asi las siguientes resistencias a utilizar 

Prof. (m) 

o 25 

25 50 

s 
uK 

0.53 p 
o 

o.se P 
o 

El valor de la resistencia suK depende entonces del 

esfuerzo P de consolidación. Se revisarán dos casos1 

a) Final de construcción, donde P
0 

es debido únicamente a 

los esfuerzos i;ieostáticos. Sin embargo, en este caso se 

utilizaron los valores de resistencia no drenada de 

pruebas U.U. 

b) A largo plazo, donde P
0 

es debido tanto a los esfuerzos 

geostáticos como a la sobrecarga del edificio. 

En ambos casos las resistencias calculadas aparecen en la 

Tabla 4. 16. 

Una vez obtenidas las resistencias se evaluan las 
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Tabla 4.16 Cá.l.cu.lo de la resistencia Su de acuerdo a los esfuerzos 
de consolidaci6n. 

E"d of. Pro/. 
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18.1.0 
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2.14 
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- --1---------
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q.co 2 61 -------
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-~-
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24 00 4 81 --
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--

s 3.bO 2 l"r 
SbD __ __l..fü__ 
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23b0 '4131 
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- -- ------
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2.11 
.z. b \ 

----~·\\ 
3.bl 
4.29 
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.2.1? ----
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'.3 b5 ------
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--
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:2.11 
2.bl 

3.11 

3.bl 
4 . .2.9 ----------

-------·-
.2..14 

s .. 
lT/..,1) 

\.13 ---
1.40. 

--
\.04 ----
:2.20_ 

:2.21 --
3.3\ 

1.11 

1.52 -----
1.87 

t-------

2.23 

z 58 
1-------

.3 3b -------

--------
1.13 

1.~9 ----
\.84 
2.20 

z 21 
3.31 

-· ----·----

-----
\. '51 --------

3.14 Z..Z2 

__ 1,?.2_ 3.35 
..... '50 

b:-70 
-----·--

5.08 
4.14 

-· 
4.9? 
S.3'l ---- ---

"·" 
b'lO 
5.lb 

'--------
4.'ll 

--------
5.11 

5. '52. 
r-----

b.i!I -----

1.10 

seo 
r----~ 

..(.12. 

~. 95_-:: 

5-'-,2_\3__ 
1,.17 

-------·--
t,,35 
b.04 

b.44 ---·--
8r? __ _?.B_~ ------- -

+ 33 4sq \O.o_~ 

--- ---- -----

4.4\ 3.'5'5 ------
5.11 2.b9 
5.3e. 2.5\ 

S.Olo 2.1.2 --
'5.01 2.Blo ----
S.45 3.'56 

----- -----
b 27 3.bb 

--
b.41 2.13 

--·- -
S.15 2.bO 

-·-----·--- ----
S.4b 2.10 

s. ;is .t .93 
s.11 3.bb 

S.34 3.11o 
s::¡:; Z.b5 

5.30 .t.50 

5.11 
--~ 

2. b2. 
5.04 .2·85 - ---·----
SAio 3.~8 

.. ----
1,,5q .. ?·"'' 
5."1? 3.20 
4,.\1 3.41 -------·-..... 
¡,.qs 414 ------

---~_el __ . S.62. 

-· 

Nofa, poro. e{ cdfcvfo de. Su. .s• s.v¡vso e/>: ¡q a. 20º 

4 43 ~ b". 2. 2.'5 

~~'?--~ 4. io2 2.24 
.4.33 .4. 39 2.2q 
..tr.lo9 4.34 2.40, 

5.11 4.S\ Z.74 
--· 

5.9S 4.'IS 3 .... 

---
5.00 S.94 2. ~'5 

4. :!B S.ZI 2. 32 
4.3b 4.S7 .7.3\ 

4.1.q 4.38 :z.4q 
5.19 A.4B z.<s 
6.15 4.94 '3. 34 

4.81 s.41 2.55 

'\.3b .5. º' 2.31 
4. 3!o 4.52 2..31 

4.b'1 -4.40 2ACl 
s.11. -i.S\ 2.-:13 
S. q-¡ 4,q4 :3.4 (.. --
5.0lo 5.44 2.bS 
¡,.~ 3,q3 .3.45 

b.40 5,q3 .3. :39 
8.\b b-B8 .+.73 

r---
10.0:, s.04 5.82 



deformaciones permanentes potenciales mediante la expres;i6n 

hiperbólica. Los resultados aparecen •n las Tablas 4.17 y 4.18. 

El acortami•nto de cada estrato se obtiene entonces como 

AH = e * H donde H. es el espesor de cada uno de los estratos; 
\. p \ \ 

considerados. El acortamiento total se obtiene por una sumatoria 

de los AH. 
' 

De los resultados obtenidos puede verse que para el final 

de la construcción la situación es critica tanto para los puntos 

bajo el centro como para los puntos bajo el borde. En los 

estratos superiores los esfuerzos desviadores normalizados son 

muy altos y sobrepasan los valores previstos (1/b) del modelo 

hiperbólico. Esto puede deberse a que l(]S esfuerzos son 

determinados a través de un comportamiento elástico obteniéndose 

altos niveles de esfuerzos para los cuales la deformación 

permanente dada por el modelo hiperbólico se indefine. 

Para la condición a largo plazo se observa que para los 

puntos bajo el centro de la losa las deformaciones no resultan 

criticas, en cambio, bajo los bordes las deformaciones resultan 

muy grandes <indefinidas en los estratos superiores). Las 

deformaciones bajo el centro se mantienen en una magnitud 

relativamente peque!'la <menor de 3cm) aun cuando se utilice una 

aceleración máxima del terreno de 0.2g. 
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'rt1.bla 4,17 Deformaciones potenciales bajo el centro. 
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Es dificil estimar si l• magnitud de los •sentamientos 

resultantes bajo el centro concuerda con la realidad ya que no 

se cuenta con datos eKactos del asentamiento dinámico bajo el 

centro. Además, es posible que durante el sismo se generara un• 

alta presión de poro (debido a los altos esfuerzos presentes) 

que al disiparse contribuyera en la magnitud de los 

asentamientos totales registrados. De la inclinación de los 

edificios puede verse que los asenta~ientos en los bordes fueron 

eKcesivos en la realidad. 

La experiencia al tratar de utilizar la expresión 

hiperbólica es que las deformaciones o tienden a ser muy 

peque~as (menores de 0.17.l cuando los esfuerzos desviadores son 

menores de 25 o tienden a indefinirse para niveles de esfuerzos 

superiores al mencionado. Como resultado se tiene que para altos 

niveles de esfuerzo la expresión hiperbólica no resulta 

adecuada. 

Es importante mencionar que los esfuerzos bajo las 

cimentaciones se obtuvieron sin considerar la interacción entre 

los edificios vecinos. Sin embargo, aún para la condición de 

edificio aislado las deformaciones permanentes son criticas. 

A pesar de que los resultados obtenidos no son concluyentes . 
es necesario sugerir como paso adicional a la verificación de la 

seguridad de la cimentación la evaluación de los niveles de 
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esfuerzo desviador y de las deformaciones 

cimentación. La norma más elemental es 

permanentes bajo 

limitar el .nivel 

la 

de 

esfuerzo desviador a valores menores de 25 en la totalidad de 
u 

los puntos bajo la cimentación. Sin e~bargo surge la duda de qué 

tan grande debe de ser el volumen de suelo en que se sobrepase 

el valor de 25 para que se produzcan grandes asentamientos. 
u 

En el presente caso la evaluación de los esfuerzos se 

realizó por métodos simplificados pero debería llevarse a cabo 

una investigación con métodos 11\ás detallados (Método de Elemento 

Finito, por ejemplo) que ayuden a calibrar los resultados 

obtenidos. Además es necesario estimar con mucho cuidado la 

resistencia no drenada ya que influye bastante en 

hiperbólica. Debe tenerse en cuenta que el 

la relación 

efecto de 

preconsolidación en la deformación permanente por carga cíclica 

no ha sido considerado en las investigaciones de Romo (1989). 

Cordary y Nancey, (1987) indican en su trabajo la manera en 

que podrian cuantificarse las deformaciones utilizando un modelo 

de bloque rígido, sin embargo su aplicación práctica se complica 

un poco especialmente al momento de idealizar el acelerograma 

como una serie de impulsos de forma regular. 

Pecker y Salen~on (1991) también indican en su articulo la 

manera en que se puede estimar el desplazamiento, para lo cual 

se cuenta con un programa de computadora pero no proporcionan 

detalles. 
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4-.5 CAPACIDAD DE CARGA DESPUES DEL SISMO. 

Como se estableció en el capitulo 2 una de las condiciones 

criticas para la capacidad de carga se tiene in1nediata1nente 

después del sismo. Esto porque una vez terminado el sismo no se 

cuenta con el aumento de resistencia por efecto din!1nico, sino 

que se tiene una pérdida de resistencia debida a la degradación 

que causan los ciclos de carga. Ya se ha mencionado la manera de 

cuantificar en el laboratorio esta pérdida de resistencia ya sea 

en función del nivel de esfuerzo alcanzado durante los ciclos 

(Diaz Rodríguez, 1989> o en función de la deformación per1nanente 

<Pérez García, 1988). 

Diaz Rodriguez (1989) indica que para la arcilla de ciudad 

de México se tiene una pérdida de resistencia del orden del 8% 

de la resistencia estática no drenada (25 ) siempre y cuando no 
u 

se sobrepase el umbral de esfuerzos del 83% de 25 .... durante la 

carga ciclica. 

Como se vió en la sección anterior los esfuerzos máximos 

superaron en mucho la resistencia no drenada estática (25 ) por 
u 

lo que la pérdida de resisten<.ia podría ser mucho mayor que el 

8%, sin embargo no se puede indicar la magnitud. Por otra parte 

Romo (1990) propone estimar la resistencia postc!clica en . 
función de la presión de poro permanente a través de la 

expresión 2.5. Para esto es necesario contar con una estimación 
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de la presión de poro generada por el sismo. Una manera de hacer 

esta estimación es a través de una eKpresión de tipo hiperbólico 

como la presentada en l~ Fig 2.13. Tal expresión relaciona los 

esfuerzos desviadores normalizada con la presión de poro 

permanente, sin embargo, debido a los pocos resultados obtenidos 

no se cuenta con los parámetros a y b del modelo lo cual impide 

realizar algún cálculo. 

No obstante la posibilidad anterior es necesario mencionar 

que los altos niveles de esfuerzo a que está sometido el Euelo 

(en los 6 casos de cimentaciones estudiadas) podrian •obrepasar 

el umbral indicado (25 ) 
u 

y las presiones de poro generadas 

serian muy altas. As! los resultados de presión de poro 

calculados por la expresión hiperbólica podrian indefinirse (de 

igual forma que ocurrió con las deformaciones permanentes>. 

Además, como ya se comentó en la sección 2.3.4, la relación 

entre la presión de poro permanente y la resistencia postciclica 

todavia no es clara. La expresión 2.5 para el cálculo de la 

resistencia postciclica tiene como restricción que es sólo 

aplicable cuando la presión de poro es pequei'la. 

En general no es posible hacer una estimación de la pérdida 

de resistencia debido a que no se cuenta con la información 

necesaria aunque sea sólo para una 'estimación burda. Es 

necesario realizar mayor investigación al respecto. 
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Puede decirse entone•• que a1 algunos de los edificios no 

cumplían con las normas en condiciones •státicas menos las 

cumplirán si se reduce la resistencia no dr•nada en m.§s de B'l.. 

Sin embargo en ninguno de los •dif icios se observó que 

ocurriera una falla general 

sismo. 

en los instantes posteriores al 

Debe recordarse que posiblemente el fenómeno de la 

tixotropia (propio de arcillas de Cd. de 

corto plazo la recuperación de una parte 

México> 

de la 

produzca a 

resistencia 

perdida. A más largo plazo se produce una reconsolidación al 

disiparse la presión de poro generada por el 

una mejora en la resistencia y asentamientos. 

sismo produciendo 

Es importante mencionar que la presión de poro permanente 

obtenida por el modelo hiperbólico CFig 2.131 podría utilizarse 

para estimar asentamientos por 11 reconsolidación 11
• 

en los seis casos de cimentaciones estudiadas 

Por ejemplo, 

los esfuerzos 

sobrepasan el doble de la resistencia estática no drenada, por 

lo cual se generarán grandes presiones de poro <según el modelo 

hiperbólico> y se tendrán grandes asentamientos por 

''reconsolidaci6n''. 

Si pudiera calcularse la capacidad de carga postsismo debe 

incluirse el desplome sufrido por la mayoría de edificios que se 

traduce en una excentricidad más y hace más crítica la capacidad 

de carga postsismica. 
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~.6 RECOMENDACIONES PARA LA VERIFICACION DE LA SEGURIDAD 

POR CAPACIDAD DE CARGA DE CIMENTACIONES SUPERFICIALES. 
Después de haber estudiado: 1. la resistencia de un suelo 

durante y después de un sismo, 2. algunas metodologías que 

existen para el cálculo de la capacidad de carga en condiciones 

sísmicas y 3. la aplicación práctica de los dos puntos 

anteriores al estudio de las condiciones de seguridad de las 

cimentaciones de algunos edificios de la ciudad de México, se 

pueden dar algunas recomendaciones prácticas para la revisión de 

las condiciones de seguridad de cimentaciones superficiales. 

Como ya se ha comentado se tienen 3 casos críticos en la 

capacidad de carga de cimentaciones sobre arcilla blanda: 

1. Condición estática antes del sismo <a corto 

plazo). 

2. Condición dinámica durante el sismo y 

3. Condición estática inmediatamente después del 

sismo. 

Debe revisarse por separado las condiciones de seguridad por 

capacidad de carga de cada uno de estos casos. 

4.6.1 CONDICION ESTATICA ANTES DEL SISMO. 

Dentro de la capacidad de carga en condición estática, 

antes del sismo la condición a corto plazo es la más crítica. El 

análisis debe llevarse a cabo entonces u~ilizando la resistencia 

no drenada obtenida mediante una prueba triaxial no consolidada 

no drenada (28 l. 
u 
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El método de •náli•i• que •e pu•de utilizar•• el indicado 

por las NTCDCC con los factores de carga y de resist•ncia alli 

especificados. 

4.6.2 CQNDICION DINAMICA DURANTE EL §.1§tlQ_,_ 

En el cálculo de la capacidad de carga en condiciones 

sísmicas se debe utilizar la resistencia no drenada dinámica 

(Sudl. Esta resistencia está afectada por la velocidad de carga 

y el efecto cíclico y puede obtenerse en pruebas triaxiale• 

cíclicas. Las inve•tigaciones de Romo <1990) en la arcilla de 

Cd. de México indican que para condiciones representativas de 

los sismos <50 ciclos de carga a una frecuencia de Hz> se 

tiene que: 

u 
< s < 1.4 s 

ud u 
1.2 s 

por lo que podria usarse conservadoramente Sud 1. 2 S • Si 
u 

se 

cuenta con la envolvente de falla en condiciones estáticas H de 
" 

pruebas consolidadas no drenadas (espacio q,p) pueden utilizarse 

las expresiones 2.2. 

Por otra parte se debe incluir en el análisis las fuerzas 

de inercia que se generan en la masa de suelo por efecto del 

paso de las ondas sismicas. Una manera sencilla de incluir este 

efecto es mediante el coeficiente 

0.195 Kyb 

c : c) 
R 
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aplicado a la expr•§16n da capacidad de carga sugerida por la• 

NTCDCC. El significado de los slmbolos ess 

K ~ a/9 donde a •s la máxima acelerac16n del suelo y g 

es la aceleración de la gravedad. Lais normas NTCDS 

r•com1endan un valor de K igual a un cuarto del 

coeficiente slsmico. 

y peso volumétrico total. 

c resistencia no drenada dinámica <Sud). 

F factor de carga <1.1 en este caso>. 
e 

F =factor de resistencia (0.6 en este caso) • .. 
b = parámetro que debe ser considerado como el mini~o 

de los 3 siguientes: 

1) e· ancho reducido de la cimentación. 

2) 1.2 H donde H es la distancia entre 

el nivel de desplante y la capa dura 

que limita el estrato. 

3) 20m que es la profundidad para la 

cual los desplazamientos por ondas 

de corte verticales son teóricamente 

nulas <Para velocidades de onda de 

corte típicas entre 60 y 100 m/s). 

El coeficiente de reducción mencionado fue obtenido 

utilizando una superficie especifica de falla por lo cual debe 

tenerse cuidado para grandes inclinacion~s (mayores de 15º> y 

grandes excentricidades <mayores de B/6) donde el patrón de la 

superficie puede variar totalmente. 
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El aumento de la r•sisttoncia por ef•cto dinb~ico y la 

consideración de fuerzas de inercia en la masa de suelo son dos 

factores que tienen efectos contrarios sobre la capacidad de 

carga: mientras las fuerzas de inercia disminuyen el factor de 

seguridad calculado, la resistencia dinámica lo incrementa. Como 

se vió en el capitulo 4 para edificios tipicos de la Ciudad de 

México el cambio en la capacidad de carga al considerar 

resistencia dinámica y fuerzas de inercia con respecto al caso 

de no considerarlos no pasa de +10% excepto cuando el ancho de 

la cimentación es mayor de 15m. 

Se puede realizar una co~probación de las condiciones de 

seguridad de la cimentación ante cargas sismicas utilizando la 

metodologia de Pecker y Salen~on que para los casos estudiados 

resultó ser más exigente. Es recomendable espec1al~ente en los 

casos en que las inclinaciones o excentricidades sean grandes. 

En las seis cimentaciones estudiadas se notó que es de gran 

importancia estimar la magnitud de los esfuerzos que se generan 

bajo la cimentación. Cuando no se cuente con otras herramientas 

más precisas que la fórmula de la escuadria y las distribuciones 

de esfuerzos obtenidas por la teoria de la elasticidad, estas 

pueden usarse para evaluar el nivel de esfuerzo en puntos 

criticos bajo la cimentación (por ejemplo bajo el centro y bajo 

el borde de la cimentación). 
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Debe comprobarse que los esfu•rzos desviadores 

sostenida más carga cíclica) no eKceden el dobla de 

res;is;tencia no drenada •stá t ica para evitar grandes 

deformaciones permanentes. 

Puede hac1trse una estimación de la magnitud de la 

deformación permanente introduciendo los esfuerzos encontrado• 

en el módulo hiperbólico de Romo (1990) e integrando por 

estratos en toda la profundidad. 

De los resultados obtenidos se observa que en cimentaciones 

en suelos blandos pueden darse grandes deformaciones permanente& 

sin que se llegue a formar una superficie de falla cOlil(J tal. De 

aquí la importancia de estudiar los niveles de esfuerzos bajo la 

ci111entación aun cuando se cumpla con los requerimientos de 

capacidad de carga. 

4.6.3 CONDICIDN ESTATICA INMEDIATAMENTE DESPUES DEL SISMO, 

La capacidad de carga después del sismo puede ser analizada 

con los métodos usuales como el indicado en las NTCDCC para el 

caso antes del sismo. Sin embargo debe considerarse una posible 

disminución de resistencia no drenada estática. El valor de esta 

disminución no se tiene todavia bien definida para la arcilla de 

la Ciudad de México. Puede decirse que s1 los esfuerzos 

permanentes más los esfuerzos sísmicos no sobrepasan el 80/. de 

la resistencia no drenada estática (25 ) la disminución de 
u 

resistencia no será mayor del 10/. y la cimentación será segura 

dentro de la& condiciones de seguridad ~státicas. 

Definitivamente este es uno de los aspectos en que hace 

falta mayor investigación. 
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5. CONCLUSIONES 

1. En Qeneral se definen 3 condiciones criticas •n la capacidad 

de carga de una cimentación 

•· Condición estática antes del sismo 

b. Condición dinámica durante el sismo 

c. Condición estática después del sismo 

La capacidad de carga en condición estática antes del 

sismo, puede ser analizada con los métodos usuales utilizando 

una resistencia no drenada obtenida en pruebas triaxiales 

estáticas. 

La capacidad de carga durante el sismo es un problema 

~ucho más complejo que el anterior debido a factores como: 

a. Condición clclica y aleatoria de las 

solicitaciones. 

b. Resistencia del suelo variable de acuerdo a la 

velocidad de aplicación de la carga, número y 

amplitud de los ciclos de carga, trayectoria 

de esfuerzos, etc. 

c. Aparición de fuerzas de inercia horizontales 

en la superestructura y la masa de suelo. 

Por esto, las soluciones prácticas propuestas al problema 

de la capacidad de carga en condiciones slsmicas están basadas 

en muchas simplificaciones. Sin embargo, debe usarse una 

resistencia no drenada obtenida en condiciones dinámicas y alQún . 
método de análisis que condidere la fuerza de inercia en la masa 

de suelo. 
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La capacidad de carga en condiciones estáticas 

inmediatamente despues del sismo puede analizarse en iQual forma 

que el punto a con la variante de que la resistencia no drenada 

estética sufre decrementos por efecto de la carga ciclica. 

~. La resistencia dinámica no drenada de un suelo blando depende 

principalmente de la velocidad de carga y de la magnitud de los 

ciclos de carga y descarga. La resistencia no drenada aumenta 

con la velocidad de carga y a la vez disminuye con la aplicación 

de ciclos de carga. El que la conjugación de estos dos factores 

produzca un aumento o disminución neta de la resistencia 

depende de iactores como: la magnitud de los 

sostenidos y ciclicos, si hay cambio en el sentido del 

esfuerzos 

esfuerzo 

de corte clclico; número de ciclos y frecuencia de car9a. Para 

arcillas del valle de México y condiciones de prueba semejantes 

a las que ocurren dur~ante un sismo <número de ciclas de 50 y 

frecuencia de lcpsl la resistencia a la falla dinámica no 

drenada varia entre 1.20 y 1.40 veces la resistencia no drenada 

estática • 

..:•. Un aspee to muy relacionado con la falla es la deformación 

permanente gener·ada durante un sismo. Este tipo de deformación 

está relacionada con la magnitud de los esfuerzos ciclicos y 

sostenidos y con el número de ciclos de carga. Para arcillas del 

valle de México y condiciones de prueba representativas de un 

sismo se tiene que las deformaciones permanentes son 

despreciables cuando el nivel de esfuerzo total está por debajo 
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del 120/. de la resi•tencia no drenada e•tática 25 (en 
u 

condiciones de consolidación anisotr6pical. 

4. La resistencia in~ediatamente después de la carga ciclica 

sufre una disminución de cuya magnitud y origen no hay todavia 

un acuerdo. El razonamiento más convincente es que esta 

disminución depende de la degradación del suelo durante la carga 

cíclica y esta puede ser medida en función de la deformación 

permanente. Para arcilla del valle de México y las condiciones 

de prueba ya mencionadas se tiene que no se sufrirá una 

reducción mayor del 101. siempre y cuando el nivel de esfuerzos 

no sobrepase el 801. de la resistencia no drenada 25 
u 

Definitivamente uno de los aspectos en donde ha~e falta mayor 

investigación es en la definición clara de la pérdida de 

resistencia postciclica de acuerdo al nivel de esfuerzo (y 

deformación permanente) alcanzado. 

5. En el análisis de la capacidad de carga en condiciones 

sísmicas es necesario tomar en cuenta el efecto de las fuerzas 

de inercia que aparecen en la masa de suelo por efecto del paso 

de las ondas sísmicas. Se estudiaron dos formas de considerar 

estas en el análisis: al mediante un factor de corrección 

(obtenido por análisis de equilibrio limite para una superficie 

de falla supuesta) que produce un decremento en la . 
máxima carga vertical que puede soportar 

<calculada por los métodos usuales) y b) 

enfoque que utiliza 
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la teor1a de la plasticidad para definir un dominio de cargas 

(vertical, lateral y momento) dentro del cual el 

estable. En el segundo enfoque se consideran superficies de 

falla mas apegadas a la realidad y se supera el concepto de 

ancho reducido, sin embargo siempre presenta simplificaciones 

como consideración seudoestática de las acciones, resistencia al 

corte uniforme, longitud de cimiento infinita, sobrecarga nula, 

etc. Además la complejidad matemática del enfoque b hace que los 

resultados se presenten en for111a gr!tica. Los resultados 

proporcionados por ambos métodos son de diferente tipo: en bl se 

obtiene una carga lateral máxima resistente para una col!.rga 

vertical constante, mientras que en al se obtiene una carga 

vertical máxima resistente dada una carga lateral constante. Por 

esto sus resultados difícilmente pueden compararse directamente. 

6. La aplicación práctica de los conceptos estudiados se realizó 

mediante la estimación de las condiciones de seguridad ante el 

estado limite de falla (por capacidad de carga) de seis 

edificios que se inclinaron y asentaron apreciablemente durante 

el sismo de 1985. Esta estimación se realizó mediante las 

herramientas más sencillas que puede usar el ingeniero en el 

momento de dise~o (análisis seudoestático tanto de la 

superestructura como de la cimentación, acciones indicadas en el 

RCDF, distribución elástica 

obtener resultados prácticas. 

de los esfuerzos) con miras 

Lo que se ~btiene al final es 

a 

una 

estimación de los niveles de seguridad de acuerdo al RCDF y no 

un estudio del comportamiento exacto del edificio. 
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7. ·Todos los edificios •studi•dos en •u condición lnás cr!tic• 

(cajón inundado) no cumpl•n las condicion•s d• s•guridad de las 

NTCDCC en capacidad de carga estática <excepto la Escuela 159). 

En esas condiciones los factores de seguridad de tales •dif icios 

son menores o i9uales a 2. 

e. Las capacidades de carga estática calculadas por las 

expresiones de Vesic, NTCDCC y Cordary son ~uy semejantes. 

9. Todos los edificios estudiados considerando resistencia no 

drenada dinámica y el efecto de la inercia en la masa de suelo 

(con el cajón inundado) no cumplen las NTCDCC en capacidad de 

carga dinámica (excepto la Escuela 159). En las mismas 

condiciones los factores de seguridad son menores de 3 (excepto 

en la Escuela 159) y en los casos más críticos <edificios de la 

calle Mérida> menores de 2. 

10. La diferencia entre los resultados de los NTCDCC y de 

Cordary no es muy grande. La diferencia en la capacidad de carga 

obtenida utilizando resistencia dinámica y efecto de inercia en 

el suelo can respecto a la obtenida utilizando la resistencia 

estática y sin el efecto de la inercia no es mayor del lO'l., 

excepto cuando el ancho de la cimentación es grande <B > 15m) en 

cuyo caso la capacidad de carga disminuye notablemente. 

Si se utiliza el concepto de factor de seguridad <sin 

factor de carga y resistencia> el efecto que se da al utilizar 
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resistencia din~•ica y fuerza de inercia sobre el suelo con 

respecto a no utilizarlos es un aumento en el factor de 

seguridad que no es mayor del 10%. Sin embargo, cuando el ancho 

de cimentación es grande <B > 15ml se produce una disminución 

del factor de seguridad. Queda claro que el hecho de que la 

capacidad de carga disminuya cuando el ancho es grande puede 

deberse a la consideración de una aceleración 

uniforme en todo el bloque de suelo. 

de inercia 

El considerar la aceleración máxima en la superficie del 

terreno como representativa de las aceleraciones en la masa de 

suelo potencialmente deslizante resulta conservador debido a que 

las aceleraciones máximas disminuyen con la profundidad. Esto es 

especialmente critico en la ciudad de México en donde las 

aceleraciones máximas se amplifican significativamente en las 

capas más superficiales. Debe investigarse más profundamente en 

este punto ya que existen herramientas numéricas que podrian 

ayudar a solventar el problema. 

Para ambas modalidades de cálculo (factores de carga y 

resistencia o factor di seguridad) y para edificios tfpicos la 

variación en los resultados no tiende a ser mayor de 10%, sin 

embargo, se recomienda siempre utilizar la resistencia dinámica 

y la fuerza de inercia en la masa de suelo deslizante, teniendo 

el debido cuidado cuando el ancho de la cimentación es grande. 
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Para ambas modalidades de cálculo y para edificios ~!picos 

la variación en los resultadog no tiende a ser mayor del 10%, 

sin embargo dado que existen excepciones es mejor realizar el 

cálculo incluyendo resistencia dinámica y efecto de inercia. 

11. Los cálculos realizados con la metodología de Pecker y 

Salen~on para calcular la fuerza lateral máxi~a dada la carga 

vertical propia de la cimentación demuestran que ninoún edificio 

(excepto la Escuela 159) tiene la seguridad adecuada ante carga 

sísmica. Con este método la carga lateral máxima resistente se 

reduce rápidamente al tener altos esfuerzos verticales o grandes 

fuerzas de inercia en el bloque de suelo deslizante. Los 

resultados parecen indicar que este método es más estricto que 

los anteriores y se recomienda usarlo al revisar las 

cimentaciones ante carga sísmica. 

12. La estimación de los esfuerzos desviadores (sostenidos más 

cíclicos) en puntos criticas bajo la cimentación indican que en 

los 6 casos estudiados (incluyendo la Escuela 159 que cumplía 

con las normas NTCDCC) se sobrepasó el umbral de esfuerzos 

definido como 2S • Tal hecho pudo provocar grandes deformaciones 
u 

permanentes durante el sismo asi como deformaciones por 

reconsolidación al disiparse la gran presión de poro generada. 

Esto puede explicar los grandes asentamientos e inclinaciones 

que sufrieron las cimentaciones estudiadas a consecuencia del 

sismo. Además, los resultados demostraron que no necesariamente 
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un factor de •e9uridad de 2 en el c•u•o dinámico implica que no 

se rebasará el umbral de esfuerzos, especialmente de edificios 

esbeltos. De hecho en la mayor parte de los edificios estudiados 

no se observ~ claramente una superficie de falla de corte 

general, sin embargo las deformaciones permanentes fueron muy 

evidentes. Por lo anterior, en suelos blandos es necesario 

revisar siempre que el nivel de esfuerzos desviadores bajo la 

cimentación no sobrepase el umbral de 2Su. 

13. En cimentaciones sometidas a altos niveles de esfuerzo es 

dificil estimar tanto las deformaciones permanentes como la 

presión de pero dinámica a través de la ecuación hiperbólica, ya 

que tal ecuación no proporciona resultados adecuados cuando los 

esfuerzos están en la zona cercana a la asíntota horizontal de 

la hipérbola. 

Además, el umbral de esfuerzos de 25 es un resultado de 
u 

laboratorio que no es tan fácil de aplicar a las condiciones del 

análisis par métodos simplificados ya que no queda claro qué 

magnitud debe tener la zona en que se rebasa este valor para que 

se generen grandes asentamientos por deformación permanente 

!debido a carga clclical o por reconsolidaci6n <debido a 

disipación de la presión de poro generada). 

En realidad, para evaluar los desplazamientos permanentes 

por sismo es necesario incluir este modela simplificado en un 

código de elementos finitos, con el• cual se realice la 

integración de las deformaciones potenciales evaluadas a partir 

de ensayos ciclicos en el laboratorio. 
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APENDICE 1 

CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA CONSIDERANDO 

SUPERFICIE DE FALLA COMPUESTA 

A. CONDICIONES ESTATlCAS 

Considerando una superficie de falla como la que se 

muestra a continuación: 

Esfuerzos en 1 

t+fil 

~·-·· 

Esfuerzos en 2 

T 

1 

UNA 



Con estos esfuerzos normales sobre los planos a 45° •• 

pueden obtener las fuerzas normales sobre estos planos que 

influyen en el equilibrio de ~omentos en O. Los componentes 

debidos al peso no se consideran en el equilibrio de momentos ya 

que se anulan uno al otro. 

Diagrama de cuerpo libre considerado en el equilibrio de 

momento& 

, . d/z. ·I 

.49 

cd./'(f'_ 

~~c)d/a 

~ 
~M0= qdz/2 - Pv dz/2 - 2c dz/2 - ne d 2 /4 - (q-c) d 74 + 

(pv+ e) d
2
/4 O 

~M0= q - pv - 2c - nc/2 - q/2 + c/2 + Pv/2 + c/2 O 

~M = q/2 - p /2 - e <1 + n/2) O 
0 V 

q - pv = e (2 + n> 

lq - pv= 5.14 e 

2 



B. CONDICIONES SISMICAS 

Cálculo del centroide de la masa de suelo de•lizantes 

~ 
FIG 

1 y 3 

2 

y = ....fu'._ 
e A 

d/Z. 1 

'' 

y= 6 r 
sen e 

e 3 e 
y= ~ ( dt.Y2 

e 3 
4d y= 

e 3n 
2 A re 

A 

A 

y 

d/6 

4d/3n 

d 

= n 

4 <1/2 + n/8l 

dNz )2 

d 2
/8 

0.2800d 

d/2 

sen 45° 
n/4 

n/4 

La fuerza de inercia I por ancho unitario de cimentaci6n 

tendri a un valor 

I 

I = d 2 Cl/2 + n/8) r K ~ 0.8927 d 2 r K 

y estarla ubicada a 0.28 d de profundidad. 
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Suponiendo que esta fuerza I no a1ecta la forma de la 

superficie de falla, ni el momento neto que las reacciones 

normales producen se tienei 

EH qd2 /2 - p dz/2 
o V 

- 2cd2 /2 - ncd2 /4 - <q-cl d 2 /4 + 

(pv+ c) d 2 /4 + 0.8927 d
2
r K * 0.28 d = o 

EH q - p - 2c " c/2 - q/2 + c/2 + pv/2 + c/2 + 
o V 

0.50 d r K o 
EM = q/2 - pv /2 c <1 + n/2) + 0.50 d r K =O 

o 

p 
V 

5.14 c <1 - 0.195yKd/cl1 

Como se observa el factor (1 - 0.195 r 1( d/c) es similar a 

(1 - 0.2416 r K d/cl obtenido con superficie de falla circular • 

.r._-t.•· 
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APEHDICE 2 

RECTANGULO EQUIVALENTE 

Debido a que los edificios Durango 64, Mérida 61 y Mérida 65 

tienen planta irregular debe hacerse una simplificación que 

permita aplicar las teorias de capacidad de carga revisadas 

aunque sea sólo en forma aproximada. 

Para esto, se transformarán las dimensiones de la planta de 

tal manera que se conserve el área y el momento de inercia. Se 

considerará el momento de inercia minimo CVer apéndice 4) para 

obtener los mayo1·es esfue1·zos bajo el cimiento durante cargas 

sismicas. 

Area del cimiento = A 

Momento de inercia minimo I 

A B * L I = L B
3
I12 

L y B = dimensiones de un rectángulo equivalente 

L A/B 

CA/Bl L Bª / 12 

L A / -1 121/A L 

AB2 

12 
-1 121/A 

Dimensiones del rectángulo equivalente 

E: -1 121/A 

L -1 A3 
/ C12Il 

1 



l. esa "Yertical unitoraement• 4istribui4a en úea rectan¡uJ.v. 

••ql.lina eonaiderada 

l 

.. tueraoa bajo una ••ql&ina 
( Roll, 1940): 

2. Carga latera1 unifonnernente dietribuida en área rectangular. 

esouina considerada 

Esfuerzos bajo un:. es("uina 
(Holl, 1940): 

r, t r. -· .tb ~l::>i! 1 
•• ªz¡¡L-to. .... TRJ" -~ J 

APENDICE 3 , Expresiones para los esfuerzos er. un punto buje 
la esquina de un área rectancular cnrgnda (Poulos ~ n~vis, 1974) 



). •oauto en &rea rect~ar. 

••q"1.na oonaidarada 

•~o• ba;! o una Hq\li.n.a 
C Girol14, 1970 )i 

CJ'"« • p Mo 
G°1<.• pH1 

doo4e M. y l"\1. •on factore11 
tabulados por 'Poulos 7 l>a.
'Yia (1974). 

Como no 11e proporcionan expresiones paraTa111e recllrl'e a 
las expresiones para carga vertica1 o.u.e •• incrementa lineal
mente •e O a P en el ancho 7 que presen\a longitwi infinita: 

E11fuerzo cortante en un punto (~cott, 
1963) t 

Utilizando superposici6n se tienen las siguientes expresiones: 

Ts! • :rr [2(1+=" 2ba - "':~)) 
t><a= +a-'' (2b/'i!) 

,&3 = C>(3 

i;: = -frr[(2 - i!~· )+( 1+'°"2 b2 - "'~·)] 
O(,= -t-a.;' ( 2 b/i!) 

o< - seri' [ 2.6 ; ~"'" (rr/2 - f>a)J 1 - \/i! 2 +'4b"'-

6i =Ta"' (46/i!) 

APENDICE 3. 9xpresiones para los esfuerzos en l.lll punto bajo 
la esqUina de un área rectangular cargada (Poulos 7 Davis, 1974) 
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APENDICE <i 

CALCULO DE LAS ACClONES SOBRE LAS CIMENTACIONES 

1) EDIFICIO DURANGO 64-
1.1 CARGAS POR CADA NIVEL. 

1 • 
'!5.00 A.20 •

1 

1 
1 
1 
1 

o----.q..-----9- -
1 

1 1 

----+----+----
' 1 1 1 -----....¡..¡ 1 
1 1 

- -- -J>-- - --.b- - - -
1 1 
1 
1 
1 

B) Esquema de losa ~ipica 

1 

- Edificio de PB y 5 niveles 
más azotea. 

- Uso vivienda. 

- Losa de cimentación, co
lumnas, losas y trabes. 

- Muros divisorios de tabique. 

Area = 205.03 m2 

Columnas = 18 de sección 
circular. 

ip 47 cm 

Altura de piso 2.75m 

Claro libre entre pisos: 2.40m 



e> t!ilrui ~ ~ 
Para el cálculo de las cargas se utilizarán los sigui•nt•s 

pesos unitarios 

- Concreto reforzado = 2.4 T/m • r 
- Yeso l. 5 T/m a 

r 
Tabique 1.5 T/m • r 
Loseta de piso 0.13 T/m 8 

w 

- Relleno e impermeabilización azotea 

w = 0.20 T/m2 

- Recubrimiento de muros 

w 

- Peso adicional w 

0.05 T/m2 

0.02 T/m2 

La carga viva será la indicada en el RCDF para el uso de 

vivienda CT/m2
> 

losa 

azotea 

CV máx 

0.17 

0.10 

CV inst 

0.09 

0.07 

Dl Carga permanente .i.P..Q.t: nivel> 

Losa 

Losa 

Yeso 

Loseta 

O. lm X 2.4 T/m3 

0.015m x 1.5 T/m3 

Peso adicional 

.240 T/m z 

.023 T/m z 

.130 T/m z 

.020 T/m z 

.413 T/m 

Peso losa/nivel .413 T/m2 * 205.03 m2
= 84.68 T 

Trabes 

Sección de las trabes 

Longitud de trabes 

0.3m * 0.22m 

125.7m 

0.06m2 

Peso trabes/nivel = O. 06m2 
>: 125. 7m x 2. 4 T /m3 

Muros 

Tabique macizo de 14cm de espesor con aplanado de 

2cm de cada lado. 

Altura de entrepiso 2.60m 

2 



Peso de aplanado= 2.60 * 0.04 * 2.1.T/m8 

Peso de muro= 2.60m * 0.14m * 1.5 T/m8 

Peso adicional = 0.02 T/m
2 * 2.60m 

Longitud estimada de muro 1 piso = 95m 

0.218 T/m 

0.5'!50 J/m 

o.052 T/m 

Peso de muro/piso = 95 * (0.218 + 0.550 + 0.052> 

Columnas 

Sección de las columnas TT * 0.47
4
/4 0.173m2 

Número de columnas/piso 18 

2.74 m Altura entre ejes 

Peso de columnas/piso 18 * 2.74 m * 0.173 m
2 * 2.4 T/m

9 

20.48 T 

Carga permanente total/piso 

CP = 84.68 + 19.91 + 77.90 + 20.48 

El Carga variable .!..Et.0:. o.iY.tl.L 
Niveles 0-5 

cv ma>: 

CV inst 

1.2 CARGA POR AZOTEA. 

Al Corga permanEnte 

Los¿, 

205 .. 03 2 m 

205.03 2 m 

X 0.17 

X 0.09 

Losa 

Yeso 

0.1m*2.4T/m2 

0.015 m * 1.5 T/m2 

Relleno e imp = 

Peso adicional = 

5 Tinacos 1.5 * 5/205.03 

T/m 2 

T/m2 

Peso losa .520 T/m2 * 205.03 z 
m= 

Trabes 

1202.97 Ti 

34.86 T 

18.45 T 

.240 T/m 

.023 T/m 

.200 T/m 

.020 T/m 

.037 T/m 

.520 T/m 

106.62 I 

Similar al cálculo para nivel cualquiera 

19.91 T 

Al tura = 1. 70 m 

2 

2 

2 

z 

z 

2 

Tabique macizo de 14 cm de espesor con aplanado 

de 2 cm a cada lado. 
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Peso de muro= 1.70 m * 0.14 * 1.S T/m8 0.357 T/m 

Peso del aplanado= 1.70 * 0.04 * 2.1 T/m2 = 0.143 T/m 

Peso adicional = 0.02 * 1.70 = 
Longitud estimada de muro = 60 m 

0.034 T/m 

Peso del muro/azotea 60 <0.357 + 0.143 + 0.034) 32.04 T 

Carga permanente total/azotea 

CP = 106.62 + 19.91 + 32.04 1158.57 TI 

Bl Carga variable 

Azotea 

CV máx 205.03 z 
* 0.10 T/m z m 20.50 T 

CV inst 205.03 2 

* 0.07 T/m 2 m 14.35 T 

1.3. CARGAS POR CIHENTACION 

f 
1 

t 

A> Planta de cimentación 

r-----¡-----, 
i i 

f . 
1 

t 
1 

~ 

f 
1 

t 

i 

i 

t 
1 

) 
1 1 1 / 

L ____ i ___ j/ 
/ 

1) 

2> 

Area = 205.03 m2 

Columnas = 18 de sección 

circular 

<P = 47c:m 

Tipos de c:ontratrabe 

• 90 X .50 

3) ----------

.90 X .40 

.90 X .30 

dimensiones similares a planta tipic:a 

4 



llorlol>I• 

H 

j-.. - . . . .. 
Cl Peso de cimentación 

Carga permanente 

. . 

Losa = 0.20m * 205.03 m
2 * 2.4 T/m3 

Contra trabes 

98.41 T 

CT1 0.70m * 0.50m * 64.3m * 2.4 T/m 9 54.01 

CT2 0.70m * 0.40m * 42.3m * 2.4 T/m 3 28.43 

CT3 0.70m * 0.30m * 19.lm * 2.4 T/m 3 9.63 

92.07 T 

Muros 

0.9m * 59.08m * 0.2m * 2.4 25.52 T 

¡cp 216.0 TI 

1. 4. DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES en 

!::liY.!tl CP CVmo.x CVi CP :!. CVmClX CP :!. CV, 

A 158.57 20.50 14.35 179.07 172.92 
5 202.97 34.86 18.45 237.83 221.42 
4 202.97 34.86 18.45 237.83 221. 42 
3 202.97 34.86 18.45 237.83 221.42 
2 202.97 34.86 18.45 237.83 221.42 
1 202.97 34.86 18.45 237.83 221.42 
o 202.97 34.86 18.45 237.83 221.42 

1606.05 1501.44 
Cimentación 

216.00 o o 216.00 216.00 

1.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION 

Al íórmula aproximada 

T O. 08 Hº. 75 

T 0.08 <16.9) 0
•

75= 0.67 seg. 
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Ccn T e 0.67 &eg. les p•rAmetrcs del eapectrc de diseno 

sen: 

c = 0.40 <Articule 206 RCDFl 

T" = 0.6, Tb = 3.9, r = <Sección 3 de NTCDSl 

0.6 < 0.67 < 3.9 • c = 0.40 

Cs c/Q 

e;¡ 

Cs 

4 * o.e 
0.4/3.2 

3.2 

0.125 

Cortante basal V CsW 

(Sección 4 de NTCDSl 

--~-~~:¡ Cs = O. 125 1 

V 0.125 (1501.44) 187.68 T 

V l 187. 68 T 1 

B> Eórmula máá precisa 

1 
T = 2n ( g 

Z 1/Z 
W. X. ) ¿: _1 __ 1 

F i Xi 

donde los desplazamientos xi requieren de las 

rigideces de la estructura en cada nivel, y las fuerzas 

sísmicas Fi se obtienen por 

F. 
l 

W. h. 
_1 __ 1_ 

Z W.h. 
1 1 

V Wi= (CP + CV instl i 

Para la obtención del período y las fuerzas se 

utiliza la Tabla Al donde las rigideces 

proporcionadas por el Dr. Auvinet. 

6 
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TABLA Al. C41c.ulo o. ~ ... ,...... .: .... 1ca• CI'\ cada n:vc.I j c.Ó.lc: .. lo acl ~·rlodo de ,,¡lo>.-ac.•ón 

•'\ &.4'i ~¡ ... -o l>wrO'\l)O ~. 

'I' ""' h; 
""' \\1 

f¡ 

f fT) (,..) (T ... ) ('T) 

A 17 Z.Ct2 1<,.qo Z'lf2~ Jr3.TT 

!) 221.42 14. IC. 3135.31 "\b.q5 

... 221."2 11."2. 2528.1.1 .31.'87 

.J 221.-42 6.6S 1 qzi. '13 213.7B 

a 221.42 .5.~ 131!:>.23 1q.10 

1 Z21."2. 3.20 7~ 10.bl 

z. 12531.'11 

T•nto l.?>(. como 1."41 ...,,. """~ore$ 

.,uc '().1.1 .. ~. 1 t.in •'"'b<>r~o e\ 

c:o~¡c;."'t •• :.m; e.o e ... 0.4. 

'\J¡ 

lT) 

-'.3.TI 

C!0.12. 

12.8. S'l 

157.~7 

117.07 

187.bS 

K•a:. '1;/K11t. 
lT/"') X ¡Cf"2 

7q~.O 0.550 

¡,33~.o 1.432 

b331..0 2.030 

b'33'..0 2.494 

7C\b3.0 2..224 

10738.0 J.7+8 

47.o 

za.a 

19.1 

10.b 

'X.¡ M IÓI 

c ... l 

I0.4bS 

'1.q1g 

S.496 

b."l-5b 

--
3_q72 

--
\.748 

'YJ¡ X¡L F;.x.\. Ki't 
(T/rn) 

l. <O"IS 4.58\ 12~4.0 

2.118 "'l.6% 5781.0 

\. '5'14 '?>.214 5781.0 

o.qn 1.1358 5761.0 
~-

o.~ ó.7S2 7351.0 
~-

0.0bB O.IS? 102.27.0 

7.007 15.276 

v.._., 1e7.7, 

H._., ¡7qo_2.,.-m 

t-\• 2237.STm 

- \J= IB1.1T 

11 .. 0.e • li'I0.2. Tm ( ~-='º" 0.'5 N"Cf)S) 

I/¡ / l(¡'t ~, .. ,cr .. W; 't•z F; 't' 
MI0-2. (ml 

o.c.oo 1\.359 Z.231 4.91Z. 

l.56'l 10.1sq Z.'5~3 5.05\ 

2.224 q,1qo l.'070 .5.4130 

z. 722 0.qbb 1.D74 2.005 

2.409 4.244 o. 3<1'1 Q.030 

\.93? 1.83S 0.075 O.\'IS 

8.212. lb.S39 

b] __ _ 
.:<:. 



1.6 CALCULO DEL CENTROIDE DE AREA 

1--
'4,CllO .¡. q,10 

• I 

4.10 
r~ 
't' 

<D 11.q~ -
® + l:Z.45 

1 
_____ _J_ - - -,-- --

1 

® 1© 480 1 
1 
1 

r q,qo + .4.,20 ·I 

Al ~álculo del centroide 

FIG # A rea X y Ax Ay 
1 109.94 9.50 5.98 1044.43 657.44 
2 37.49 2.45 8.13 91.85 304.79 
3 47.52 4.95 14.35 235.22 681.91 
4 10.08 11.30 13.55 113.90 136.58 

205.03 1485.40 1780. 72 

{ .!! 7.24 m 

.Y 8.68 m 
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1.7) CALCULO DEL CEHTROIDE, CARGAS DE UNA PLANTA 

Col 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
14 
15 
16 
17 
18 

Suponiendo que la di6tribuci6n de cargas no varia de un nivel 

1 4,qo .¡ "·00 ·I .-.10 ~ 

1 losa "' 0.413 T/m z 
w 

1 1 

~. --,-- --t-- w trabe 0.144 T/m 

4.90 

Pesos 

1 
--t--

e 1 

--1--
1 

5 

1 __ , __ 
1 

_..!_ __ 

1 

1 
-+-

1 
10 1 

1 

1 
_J __ 

1 

7 

11 

1 ~ ' ra ~ ~ 
..----+~~ ..... ~~+-~-4~ ...... ,__~~ 1 

1 
1 

--f--- -

lb 

1 
1 

tributarios 

Peso de 

peso de 

1 
1 

--¡- -

17 

a cada columna 

losa + peso de muro 

columnas + CVmo.x 

+ 

w muro 

w col 

w 

peso 

Area(m2
) w losa(Tl w trabes <Tl w muro<T> w 

5.375 2.219 0.670 2.885 
9.890 4.085 0.972 4.185 
4.515 1.865 0.612 2.635 
3.920 1.619 0.583 2.510 

13.295 5.491 1. 250 5.382 
17.250 7.124 1. 202 5.175 
7.875 3.252 0.842 3.625 
9.371 3.870 0.904 3.892 

18.934 7.819 1.264 5.442 
17.595 7.267 1.213 5.223 
8.033 3.318 0.853 3.673 

11.331 4.680 1.019 4.387 
22.894 9.455 1.379 5.937 
21.275 8.787 1.328 5.717. 

7.193 2.971 1.082 4.659 
5.88(1 2.428 0.698 3.005 

11.880 4.906 1.058 4.555 
8.520 3.519 1.165 5.016 

205.026 

8 

0.620 T/m 

1.138 T 

0.170 T/m z 

de trabes + 

col<T> CVmáx 

1.138 0.914 
1.138 1. 681 
1.138 o. 768 
1.138 0.666 
1.138 2.260 
1.138 2.933 
1.138 1.139 
1. 138 1.593 
1.138 3.219 
1.138 2.991 
1.138 1.365 
1.138 1.926 
1.138 3.892 
1.138 3.617 
1.138 1.223 
1.138 0.999 
1.138 2.020 
1.138 1.448 

a otro 

w total 

7.826 
12.061 
7.018 
6.516 

15.521 
17.572 
10. 196 
11.397 
18.882 
17.832 
10.347 
13.150 
21.801 
20.587 
11.073 
8.268 

13.677 
12.286 



w X y Wx Wy 
1 7.826 4.90 0.00 38.347 o.oo 
2 12.061 9.90 o.oo 119.404 0.00 
3 7.010 14.10 o.oo 98.954 o.oo 
4 6.516 o.oo 4.30 o.o 28.019 
5 15.521 4.90 4.30 76.053 66.740 
6 17.572 9.90 4.30 173.963 75.560 
7 10.196 14.10 4.30 143.764 43.843 
B 11.397 o.oo 7.50 o.o 85.478 
9 18.882 4.90 7.50 92.522 141.615 
10 17.832 9.90 7.50 176.537 133.740 
11 10.347 14.10 7.50 145.893 77.603 
12 13.150 0.00 11.95 o.o 157.143 
13 21.801 4.90 11.95 106.825 260.522 
14 20.587 9.90 11. 95 203.811 246.016 
15 11. 073 14.10 11. 95 156.129 132.322 
16 8.268 o.oo 16.75 o.o 138.489 
17 13.677 4.90 16.75 67.017 229.089 
18 12.286 9.90 16.75 121.631 205.791 

235.01 T 1720.85 2021.97 

X = 7.29 m 

y 8.58 m 

Como se observa la excentricidad calculada de esta manera 

es muy peque!'ia. La excentricidad puede ser más bien un parámetro 

probabil1stico dependiendo de como se distribuye la carga viva. 
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1.8) CALCULO DEL MOMENTO DE INERCIA 

Jl.. '7.14 

• 1 'l.20 

,, - ---
~ 

~·BJ.8 ----'---1- -- ' -- - --
- "'·"° - --

't 

0'51, --

4.81 
1 

J·2'\.+ --¡-:- - -
J 1 1 • --

--fl 

1 

4.20 

Nº b h A Xc ye Ix 
1 9.20 4.30 39.56 2.26 6.53 60.95 
2 14.10 7.65 107.87 -0.19 0.56 526.04 
3 9.90 4.80 47.52 -2.29 -5.67 91.23 
4 4.20 4.80 10.08 4.06 -4.87 12.90 

E 205.03 

Nº Ix ly ly lxy lxy 
1 1747.82 279.03 481. 09 o 583.82 
2 559.87 1787.05 1790.94 o -11.47 
3 1618.95 388.12 637.32 o 617.01 
4 251.97 9.88 176.03 -5.64 -204.94 
E 4178.61 E 3085.38 E = 984.42 

tan Ot 2 lxi.:: q Ot -30.48° 
Iy - Ix 

I máx 4758.0 .. m 

I min 2506.0 .. m 

I = 4178.6 4 m 

I = 3085.4 .. m 

10 



Pera obtener rectángulo de igual l 

l .. ~ 
12 

Cálculo de excentricidad en los nuevos ejes 

(10. 77) sen 8.68° 

(10.77> ces 8.68° 

1.9 COMBINACIONES DE CARGA 

Profundidad de desplante= 1.1 m 

w~m = 1.6 * 1.1 * 205.03 = 360.85 

Al Sin factores 

Condicióu estática 

N 

N 

CP + CVmcu< + Wci.m 

1606.05 + 216.00 

N 1461.2 T 

Wcomp = 
360.85 

1. 62cm = exm•n 

10.65cm -= e 
Xmcu< 

IN 1461 TI 
CondicióU dinámica 

N CP + CV•n" + Wci.m - Weomp 

N 1501.44 + 216 - 360.85 = 

N 1356.59 

IN 1357 T 1 

T 187.68 T 

IT 188 TI 
M 1790.2 Tm 1790 Tm 

11 



B> ~ factores @. ~ 

Condición e6tática 

N • 1.4 <CP + CVmo.x + Wc\m) - 0.9 Wcomp "' 

Na 1.4 (1606.05 + 216.0) - 0.9 (360.85) 

N = 2226.11 T 

IN 2226 T 1 

Condici6U dinámica 

N 1. 1 CCP + CV• + Wc•m) - O. 9 Wcomp 

Ne 1.1 <1501.44 + 216) - 0.9 (360.85) 

N = 1564.42 T 

IN 1564 T 1 

T 1.1 <T> 

T 1.1 (189.68) 208.65 

IT 209 T 1 
M 1.1 CM> 

M 1. 1 ( 1 790. 2) 1969.2 l~Mc...::~1~9~6~9_,_T~ml 

12 
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2)EDIFICIO MERIDA 61 

2.1 CARGAS POR CADA NIVEL 

A l El.fil!.1.;!. ii p i e a 

r Sto 1 c..10 

1 
1 
1 

l~N: 
---+----+--&--.e 

' 1 1 1 
1 1 

""·ºº , 2.101 HO 1 
• 1 • ' • 

Bl Esquema de losa iipica 

Reticula de trabes en 

losa de 115cm x 50 cm 

13 

"·'º 

!1.20 

'4.A!5 

~.90 

·I 

Edificio de P.B., 7 
niveles, azotea. Uso 
vivienda. 

Estructurado a base de 
marcos de concreto. 

Losa de cimentación, 
columnas y losa reti
cular de concreto. 

Muros divisorios de tª 
bique. 

Area = 129.04 m2 

Columnas = 18 de sección 
rectangular 0.25 x 0.6 m 

Altura de piso: 2.5 m 
Claro libre entrepisos: 

2.2 m 



Cl ~~carga 

Para el cálculo de la& cargas se utilizaron los 

•iouientes pesos unitarios 

Concreto reforzado 

Tabique 

Casetón de losa 

Mortero 

r 
r 
p 

r 

2.4 T/m9 

1.5 T/m9 

0.05 T/casetón 

2.1 T/m9 

Relleno e impermeabilización de azotea 

Peso adicional piso 

Tinacos 

w 0.200 T/m2 

w 0.04 T/m2 

1.5 T e/u 

La carga viva será la indicada en el RCDF para el uso de 

vivienda. 

CVm<>>< 

losa 0.17 

azotea 0.10 

0.09 

0.07 

D> Carga permanente ..1QQr: nivel> 

Losa: 

Losa+ piso= 0.1 m x 2.4 T/m9 

Peso adicional 0.040 T/m2 

.240 T/m2 

.280 T/m2 

Reticula de trabes 

Muros 

Peso de 4 módulos de losa 

trabes= 6.2 * 0.10 * 0.20 * 2.4 

4 casetones = 

Area del módulo= 2.30 m2 

Peso de trabes = 0.498/2.30 

0.298 

0.200 
0.498 

.244 T/m2 

Tabique macizo de 14 cm ancho con aplanado de 2cm 

de mortero por ambos lados. 

Altura de entrepiso 2.2 m 

Peso adicional a muros ~ 0.02 T/m2 

Peso de muro= 1.5 T/m
9 * 0.14 m * 2.2 m + 2.1 T/m9 

* 0.04 m * 2.2 + 0.02 T/m
2 * 2.2 m 

0.691 T/m 

14 



Longitud estimada de muros/pi5o • 71 m 

Peso de muro por piso • 71 * 0.691 • 49,Qb T 

Cplumnas: 

Sección de las columnas 0.25 * Q.bO 0.15 mz 

Número de columnas/piso 18 

Altura entre ejes = 2.5 m 

Peso de columnas/piso= 18 * 2.5 * 0.15 * 2.4 

Carga permanente total/piso 

CP = <1.280 + .244l * 129.04 + 49.0b + 1b.2 

El Carga variable PQ.t: n.D!tl 
Niveles O - 7 

CV me.>< 129.04 * 0.17 T/mz = 
CV in•L = 129.04 * 0.09 T/mz = 

2.2 CARGA POR AZOTEA 

Al Esquema de losa 

Bl Carga permanente 

Losa 

=!132.88 T 1, 

21.94 T 

11.bl T 

Losa + Relleno O.lm * 2.4 T/m3 + 0.04 T/m2 

+'0.200 T/m2 = 0.480 T/m2 

Trabes 

Similar a l¡ 

Tinacos 

r1 i vgles 

9 tinacos• !.5 1 

t!_áquinas elevad"" ~. = 

Techo gg 25. 6 m" =· ü. 649 * 25. b 

15 

0.244 T/m2 

13.5 T 

2.0 T 
1b.b1 T 



Car9a permanente 

CP = <0.480 + 0.244> * 129.04 + 13.:5 + 2.0 + 16.61 

C> ~ variable 

Azotea 

CVmcu< = 129. 04 m
2 * O. 10 = 

.CV<n•l = 129.04 m
2 * 0.07 = 

l 12:5.53 T\ 

12.90 T 

9.03 T 

2.3 CARGAS POR CIMENTACION. 

"T.50 

A> Planta Qs. cimentacióu 

I • ""
20 

1 
~.10 

---+--

----r-- ----
·········· .... 

,, S.20 -4.oo 

Bl Esguema Qs. losa 

t··. 
o.c.u.,..do o lo.s 
•J••· 

"'ªº 

3.1.D 

+.So 

16 

Tipos de contra trabe 

1) .90 X .50 

2) -------- .90 X .40 

3) 
......... • 90 X .30 



C> ~ !!g_ cimentación 

~ permanente 

Losa = 0.20m * 129.04m2 * 2.4 T/m
8 

• 

Contra trabes 

CT1 0.70m * 0.50m * 52.0m * 2.4 T/m 

CT2 0.70m * 0.40m * 29.4m * 2.4 T/m 

CT2 0.70m * 0.30m * 12.9m * 2.4 Tlm 

~ 

• 
9 

9 

0.6 * 59.3 * 0.2m * 2.4 T/m
9 17.08 T 

CP = 61.94 + 69.94 + 17.08 = 148.96 

ól ,94 T 

.. 43.68 

19.76 

6.50 
69.94 

jCP 148.96 TI 

T 

2. 4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES (T) 

Nivel ~ CVmax CVinst CP + CV max CP +CVinst 

A 125.53 12.90 9.03 138.43 134.56 
7 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49 
6 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49 
5 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49 
4 132.88 21.94 11. 61 134.82 144.49 
3 132.88 21.94 11. 61 134.82 144.49 
2 132.88 21.94 11. 61 134.82 144.49 
1 132.88 21.94 11. 61 134.82 144.49 
o 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49 

1376.99 1290.48 
Cimentación 

148.96 148.96 148.96 

2.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION 

Al Eórmula aproximada 

disei'ío son 

Con T 

T 0.08 Hº· ?:5 

T o.os c20.01º· 7
:;= o.76 seg. 

0.76 seg los parámetros del espectro de 

c 0.40 <Articulo 206 RCDF> 

Ta 0.6, Tb = 3.9, r = 1 <Sección 3 de NTCDS> 

0.6 < 0.67 < 3.9 .. c = 0.40 

c. c/Q 
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Q s 4 * o.e = 3.2 <Sección 4 de NTCDSl 

c.= o.4/3.2 = 0.125 ¡es• 0.125¡ 

Cortante basal V Ca W 

V 0.125 <1290.48) = 161.31 T 

¡v = 161.31 r¡ 

T 

donde xi son los desplazamientos de los marcos 

en cada nivel para las fuerzas sismicas F
1

• 

se obtiene por 

F. 
1 

W. X. 
1 1 

V w. 
1 

( CP + CVrnsd 

F. 
l 

Para la obtención del periodo y las fuerzas se 

utiliza la tabla A2 donde las rigideces 

fueron proporcionadas por el Dr. Auvinet. 

2.6 C4LCULO DEL CENTROIDE DEL AREA 

© 

cw~l-
1 
t 
1 • 

1 .. 
<4.90 

:llt. 
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TABLA A2. 'j cálculo del pc.rfodo de 

l\l \,/¡ h; \hh: I=.: V¡ 1( l"- 'l¡/K1w. X. ~16& W1~f ·F¡ X¡ "''t V¡ /1(1't 'ti•"'' Wl""' s:, ,.. 
1 .. (T) lm) (Tm) (T) ("T) ( T/m) ...,. , ... , ,.,.,,..) (ml 
~ 

A 134.5b Z0.00 :z&q/ 2.0 33_qo 33qo 23473 1.444 3qzz1 Z070b 13.zqe ZS'\2.7 uqz 3Z c:¡oo 14."43 1 \. 11'13 

-- -------·- ------- .. ---- ----- --- --- ------ ------
7 144.4'l ll50 2'20~ 31.B' ¡,575 \714.1 3.70b 37.783 ZO-l.Z7 12.034 21q1.o .3.0CXl 31."7% f4.b08 10.121 

- ------·---- ·- ·- - . - -- ----- ---- --

" 144.4q l?.00 :21(:,735 27.30 q3.0? 1774.1 5 245 3'\.0T7 IG..T1"l ~.303 21910 -4.24b za. 1q¡, 11 <tBI 7.9bl 

f----- - --·-··- -· ·- ---- - -. -

5 144.4<1 12.50 ISOl..1-, Z?-.75 11s.eo 1774.1 b.'527 ze.032 12.011 l..5~ 21q1.o S.285 2-4.~ e.100 5. 58!> 

---- -'--- - -----
~~•f~7·· : .·•:'.' ·-~~· ,.;1q.oo .¡ .... jJ,l ~'-'~q,¡ !414~. 

- --- .. 

~ 144. 4'l 7.SO 108HB 13 '-4 141. C..4 

-- ------- ---

2. 14~.4'1 5.00 722.A'S q,10 1%.74 

~ ----- ·- - -··- - - -·--- ----- - - -- - --

1 )44 4Cl 2. so '.H.l.Z3 4.55 lf.l.zq 

- - ---- -

l'. 12'l0.4B 12.B~-~ 

Per-(odos cte vi br-ociÓn . 

Tamo z_¡,Q c.o ..... o :2.4 \ ~on -ma::¡on:s 

que. Q.7Co > s,in c<'T\bo.r~p e\ c.oe{ic.:trn

te. s:$.'(T'\:c.o e ~¡~..,e s.:cnd..o o.4. 

(~if,7, .. 1t·; .;i,~~- -~-~ , . .,, ... ,,¡ "~!;, ... -~tu~ - .... ----
1114- 1 8.322 14."75'2 3.1-44 2.0IZ 2191.0 

-- ---- ··--- ----
2aqoo 5.424 b.430 0.5'r7 0.5B'5 3018.0 

------- --·----- _________ ¡____ 

Ho0300 1.ooc. l.OOlo 0,01'5 o.~ 12225.C 

·- ·--- ---- - -------- ---- -- ------

8\.01.B 41. 8'17 

Foc.,.za'6 c:• ....... ica3 ("T"\ 

:33 90 

,,,_P.! 

V• ll,l.3T 

V-:llol.3T 
.-t __ , 161C-.3'T"' 

~ .. ~~~r 
,,138 

5 .Cf'fl 

1. ?.19 

M•0.8 • 181 b.3'Tm ( ~.,=.;.;,, B.'5 NTI:t>S) 

~-' .~. ,.> 

13. 14'! :z.4qg 1.7q4 

"· -41 I O. '5"l'1 O.OS4 

1- 3•"! ().Ol5 º·°"° 
~."4f ""'º· t7 

ií- -

. 
•. i'f' ;¡_-_i::u·-

f-~ 

.:r. 
1 



Al t;_.~lculo del centroi¡jc 

FIG Ar· Ea }: y Ax Ay 

86.0::: 4.65 4.6:::: 400.04 398.::>:! 

: 43. o:: 11. 1(1 10.78 477.5:? 463.76 

1 :'9. 05 877.56 862.08 

{ .. 6.68 

y 6.80 

2.7 CALCULO DEL CENTROIDE DE CARGAS DE UNA PLANTA TIPICA 

12 
losa .524 T/m z rsuo r :t.20 , , .3.qo I· ª·'º w 

w muro .691 T/m 
1 

w col .90 T 

.17 T/m z 
1 w cv 

--r- 4.ilO 

7..50 3 4 
1 
1 

--+-- !lLO 

5 " 7 8 1 'I 

1 1 
1 1 1 

of.45 1 _l_I_ -+- 4 . .45 --T-
1 1 

10 11 12.I 11!> 14 

~ 1 1 

1 1 1 
-4.80 -1-- --+- _l._ of.lk> 

1 1 1 
1 

11 
1 

1!5 1 1¡, 18 

:z. 

~·"º .¡ ~ a20 ·I · I· A.00 2.10 
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~ tributario¡; ~ aM c:glumna 

1 3.87 
2 3.87 
3 6.75 
4 6.75 
5 3.56 
6 7.12 
7 6.78 
8 10.11 
9 6.88 

10 7.40 
11 16.65 
12 14.01 
13 8.86 
14 4.01 
15 3.84 
16 7.04 
17 7. 32 
18· 2.52 

w 

1 6.315 
2 6.315 
3 9.420 
4 9.420 
5 6.010 
6 9.590 
7 9.251 
8 12.806 
9 9.561 

10 10.337 
11 18.139 
12 14.665 
13 12.214 
14. 6. 464 
15 6.329 
16 9.932 
17 9.743 
18 6.604 

2.028 
2.028 
3.537 
3.537 
1.865 
3.731 
3.553 
5.298 
3.605 
3.878 
8.725 
7.341 
4.643 
2.101 
2.012 
3.689 
3.834 
2.892 

X 

9.30 
12. 9(> 
9.30 

12.90 

º·ºº 3.20 
6.40 
9.30 

12.90 
o.oo 
3.20 
7.20 
9.30 

12.90 
o.oo 
3.20 
7.20 
9.30 

2.729 
2.729 
3.835 
3.835 
2.64 
3.749 
3.645 
4.889 
3.887 
4.301 
5.683 
4.042 
5.165 
2.781 
2.764 
4.146 
3.765 
2.384 

y 

16.75 
16.75 
12.45 
12.45 
9.25 
9.25 
9.25 
9.25 
9.25 
4.80 
4.80 
4.80 
4.80 
4.80 
o.oo 
o.oo 
o.oo 
0.00 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 

.90 
• 9(1 

• 90 
.90 

Wx 

58.73 
81.46 
87.61 

121. 52 
o.o 

30.69 
59.21 

119.09 
123.34 

o.o 
58.05 

105.59 
113.59 
83.39 

o 
31.78 
70.15 
61.42 

6.315 
6.315 
9.420 
9.420 
6.010 
9.590 
9.251 

0.658 
0.658 
1.148 
1.148 
0.605 
1.210 
1.153 
1.719 
1.169 
1. 258 
2.382 
2.382 
1.506 
0.682 
0.653 
1.197 
1.244 
0.428 

12.806 
9.561 

10.337 
14.665 
14.665 
12.214 

Wy 

105.78 
105. 78 
117.28 
117.28 
55.59 
88.71 
85.57 

118.46 
88.46 
49.62 
87.07 
70.39 
58.63 
31.03 

o 
o 
o 
o 

6.464 
6.329 
9.932 
9.743 
6.604 

173.115 1205.62 1179.63 

{·~ = 6.96 

y = 6.81 

Se observa una e>:centricidad de ~ 28 cm en el sentido X, lo 

cual deberá considerarse en el análisis estático. 

20 
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2.B. CALCULO DEL MOMENTO DE INERCIA 

r Ct30 + '·"º ·I 
1. 

" -

} 
11.q5 

® 

~1--: q,25 

k·o;: © 
~~ .(80 

Nº b h A Xc ye Ix 

1 9.30 9.25 86.02 -2.03 -2.18 613.38 
2 3.60 11. 95 43.02 4.42 3.98 511.95 

129.04 

Nº Ix Iy Iy Ixy Ixy 

1 1022.18 620.03 974.51 o 380.67 
2 1193.40 46.46 886.91 o 756.79 

2215.58 1861.42 1137.46 

tan 2IX'.l( -40.58° Ol Iy - Ix ... Ol = 

4 /nx ly)2+ 4 I 2 xy Ima.x 3189.7 m 
Ix + I'.l( :!: (Imin 887.3 4 

2 2 m 

1 máx = 3189.7 ' m 

1 mi..n = 887.3 ' m 

1 1861. 42 ' E-W m 

1 2215.58 ' N-S m 
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P•r• obtener rectángulo de iQu•l I 

Cálculo de excentricidad en los nuevos ejes 

2.9 COKBINACIONES DE CARGA 

Profundidad de desplante = 1.5 m 

Wcomp = 1.6 * 1.5 * 129.04 = 309.70 T 

A> Sin factores 

Condic:i6U estática 

N 

N 

CP + CVmáx + Wcim 

1376.99 + 148.96 

N 1216.25 T 

W comp = 

309.70 1216.25 

IN 1216.2 TI 
Condic:i6U dinámica 

N CP + CV ins~ + Wei.m - Wcomp = 

N 1290.48 + 148.96 - 309.70 = 1129.74 

N 1129.74 T 

1129.7 TI 
T 161.3 T 161.3 TI 
M 1816.3 T IM 1816.3 Tml 

22 



B> !d2n. !Actores Qg_ ~ 

Cpnd i e: i 6Q. t'.11.á ti.la 
N ., 1. 4 (CF' + CVmáx + Wci.ml - O. 9 Wcomp 

N., 1.4 <1376.99 + 148.96> 0.9 C309.70> = 
N = 1857.6 T 

Condic:i6Q. Q.in.ámic:a 

N = 1. 1 <CP + CV•n•L + We•m> 

N 1. 1 (1290. 48 + 149. 961 

N 1304.65 

IN 1957,6 TI 

O. 9 Wcomp 

0.90 (30970> 

IN 1304.6 TI 

T 1.1 (161.3> = 177.43 T i~T~~1~7~7~·~4_T~I 

M 1.1 (1916.3) = 1997.93 Tm IM = 1997.9 Tmj 

23 



3)EDlflCIO MERIDA 65 

3.1 CARGAS POR CADA NIVEL 

al Planta il~ 

5.zo 

o-------io-~-.u-----

1. 

1 
1 

.: ~ ~ 
--- -+ ... +----

1 
1 
1 

l'.?>.3rn 

4.)0 

Edificio de PB, 6 ni
veles y azotea. 

- Uso vivienda. 

- Losa de cimentación, 
columnas, losas y 
trabes. 

Muros divisorios de 
tabique. 

Area = 162.03 m
2 

44~ Columnas = 20 de 0.25 x 
0.60 m. 

4.SO 

Altura de piso: 2.8 m 
Claro libre entre pis6s: 

2.50 m. 

Bl Esquema Q.g, losa <supuesta) 

'º-r +-· ·.· ....... 
~5-l . LJ 

r~ "'ª"' "' • ~ 

24 



C> ~l!g_~ 

Para el cálculo de las cargas ae utilizaron los mi•mos 

pesos unitarios usados en el caso del edificio Durango 64. 

D> Carga permanente Q.Q..t: nivel 

besa 

besa 

Yeso 

boseta 

0.1 m • 2.4 T/m
3 

0.015 m • 1.5 T/m3 

Peso adicional 

.240 

.023 

• 130 

,020 

.413 

T/m 2 

T/m 2 

T/m 2 

T/m 2 p 
T/m 2 

Peso losa/nivel 

Trabes 

.413 T/m2 * 162.03 m2 = 66.92 T 

Sección de trabes = 0.35 * 0.22 = 0.077 m2 

Longitud de trabes= 106.75 m 

Peso de trabes/nivel 0.077 m
2

• 106.75 m * 
19,73 T 

~ 

Tabique macizo de 14cm con aplanado de 2cm por 

ambos lados. 

Altura de entrepiso: 2.40 m 

Peso del aplanado 2.50 * 0.04 * 2.1 Ttm"= 0.210 T/m 

Peso del muro 2.50 * 0.14 * 1. 5 T/m3 = o.525 T/m 

Peso adicional 0.02 T/m 2 • 2.50 0.050 T/m 
0.785 T/m 

Longitud estimada del muro = 80.0 m 

Peso de muro/piso= 0.785 T/m * 80m 

Columnas 

Sección de columnas = 0.25 * 0.60 

Número de columnas = 20• 

Altura entre niveles = 2.80 m 

0.15 z 
m 

Peso columnas/piso= 20 * 0.15 m
2

• 2.80 m * 
2.4 T/m3 = 20.16 T 

Carga permanente total/piso 

25 



CP s 66.92 + 19.73 + 62.80 + 20.16 

E> ~ variable 

Niveles 0-6 

1 169. 611 

CVmo~ = 162.03 m2
• 0.17 T/m2 

s 28.83 T 

CVrnal = 162.03 m2
• 0.09 T/m2 = 14.:58 T 

3.2 CARGA POR AZOTEA 

a) ~ per~anente 

Losa: Similar al de edificio Durango 64 

162.03 m2
• .520 T/m2 

e 

Trabes: Similar al de cualquier nivel = 

.520 T/m2 

84.26 T 

19.73 T 

Similar al de Durango 64 = 0.534 T/m 

Longitud estimada de muro = 60 m 

Peso de muro = 0.534 T/m * 60 m 

Carga permanente E!.Q!: ~ = 
32.04 T 

CP = 84.26 + 19.73 + 32.04 

B> Carga variable 

CVme»< = 162. 03 m
2 * O. 10 T /m2 = 

CV•nul = 162.03 m2
• 0.07 T/m2 = 

26 

136.03 T 
. 136.03 T 

16.20 T 

11.34 T 



3.3 CARGA POR CIMENTACION 

,. 
Al E'..li!!!ll ~ cimentacióo. 

5.'10 i z.qo 1 

-4.~o Area = 160. 03 m2 

~.2.0 Como no hay información 

- de contratrabes se SUPO!:!, - drá una sección promedio 

4.45 de 90 * .40. 

-
Se supondrá una 

.4.eo profundidad de desplante 

de 1. 1 m. 

Bl Esquema de losa 

A 
0.7:} .. [l...____ ___n_ 
010 ¡t.. . . . : .. ~· fr 

Cl Peso de cimentacióo. 

Carga permanente 

Losa = 0.20 m * 160.03 m
2* 2.4 T/m

2 = 76.81 T 

Contra trabe 102.3m * .70 m * .40 m * 2.4 T/m
2
= 

68.75 T 

CP 76.81 + 68.75 

l 145.56 T 1 
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3.4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES 

til.Y.tl g:: CVmáM cv,,.,.l CP + CVma.M CP + J;;Vi 

A 136.03 16.20 11. 34 152.23 147.37 
6 169.61 2S.S3 14.5S 19S.44 184.19 
5 169.61 2S.S3 14.5S 19S.44 1S4.19 
4 169.61 2S.S3 14.5S 19S.44 184.19 
3 169.61 2S.S3 14.5S 19S.44 1S4.19 
2 169.61 2s.s3 14.5S 19S.44 184.19 
1 169.61 2S.S3 14.5S 198.44 184.19 
o 169.61 2S.S3 14.5S 19S.44 184.19 

1541.31 1436.70 
Cimentación 

145/56 --- 145.56 145.56 

3.5 08TENCION DE PERIODOS DE VIBRACION 

Al E6rmula aproximada 

T O.OS Hº· 75 

T O.OS C19.7lº· 7
" = 0.75 seg. 

Con T = 0.75 seg los parámetros del espectro de dise~o 

son: 

c 0.40 <Art. 206 RCDF> 

Ta. 0.6, Tb = 3.9, r 1 (Sección 3 de NTCDS> 

0.6 < 0.75 < 3.9 .. c = 0.40 

Ca c/Q 

Q 4 * 0.8 3.2 <Sección 4 de NTCDSl 

c. 0.4/3.2 0.125 

¡es 0.125¡ 

Cortante basal 

V CsW 

V o. 125 (1436. 7) 179.59 T 

¡v = 179.6 TI 

En este caso no se recalcula el p~riodo de vibración con la 

fórmula más precisa debido a que no se cuenta con información. 

Además, como se vió en los casos anteriores, aunque el periodo 

varíe, el coeficiente sísmico no varia en el intervalo de 

periodos de los edificios. 
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b) !;.á~ Qg_ fuerzo fi.laJ!l1QI. 

Niyel 

A 
6 
5 
4 
3 
2 
1 
o 
!: 

S'I ... 

40,lt 

S!.1 

U.'I 

fO.~ 

I~'!> 

L.1 

Fi= ~ V Wi e (CP + CVln•l) i I:W.h. 
1 

h. 
1 

19.7 
16.8 
14.0 
11. 2 
8.4 
5.6 
2.8 
o.o 

l'\•l'l1~-~Tm 

-'i•l1q.~T 

1 ' 

wi W.h. F. 
1 1 1 

147.37 2903.19 37.93 
184.19 3106.3= 40.58 
184.19 2578.66 33.69 
184.19 2062.93 26.95 
184.19 1547.20 20.21 
184. 19 1031.46 13.48 
184.19 515.73 6.74 
184. 19 o.o o.o 

13745.49 

Mv = L F.h. = 2466.59 Tm 
1 1 

Reducción <Sección 8.5 NTCDS) 

Mv o.a * 2466.59 = 1973.27 Tm 

Mv = 1973.3 Tm 

be.se IV = 179.6 TI 

¡Mv = 1973.3 Tm 1 

29 

v. 
1 

37.93 
78.51 
112.20 
139. 15 
159.36 
172.84 
179.58 
179.58 



3.0 CALCULO DEL CENTROIDE DE AREA 

&.10 

1.50 

'l.2S t © 

:r.. 

Al ~álculo del centroide 

FIG 

1 

2 

A rea 

74.93 

87.10 
162.03 

3,7 CENTROIDE DE CARGAS 

X 

4.05 

10.70 

·1 
5.20 

+ f 
f 
1 

y 

4.63 

8.38 

® 

Ax 

303.47 

931. 97 
1235.44 

7.62 

{

X= 

y = 6.65 

Ay 

346.93 

729.90 
1076.83 

En vista de que no se tiene información exacta del 

edificio y de que las cargas en el edificio son uniformes se 

supondrá que el centro de carga coincide con el centroide. 
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3.8 CALCULO DEL HOHENTO DE INERCIA 

Nº b h 
1 8.10 9.25 
2 5.20 16.75 

Nº Jx Iy 
1 842.97 409.65 
2 2297.10 196.26 

3140.07 

e.10 &.to 

w- - -
1 

11. 

1 
¡. 

~.!5"7 

A Xc ye Ix 
74.92 -3.57 -2.03 534.23 
87.10 3.05 1.73 2036.42 

162.02 

Jy lxy Jxy 
1364.50 o 542.95 
1006.51 o 459.58 

2371.01 1002.53 

2 1 
_.1!.Y Tan a = 
1 

_
1 

~ a -34.50° 
y X 

lrncix = 3829. 3 m' 

lrnin = 1681. 8 nt' 

lna = 2371.1 m' 

IE:-v = 3140. 1 m' 
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3.9 COMBINACIONES DE CARGA 

Profundidad de desplante • 1.1 m 

Wcomp = 1.6 * 1.1 * 162.02 ~ 285.16 T 

A) fil.n. factores 

Condici6U ~ática 

Weomp N CP + CVmáx + Wci.m 

N = 1541.31 + 145.56 285.16 = 1401.7 T 

IN = 1401.7 TI 

Condici6U dinámica 

N CP + CVi.nsl + Wc,m - Wcomp = 

N 1436.7 + 145.56 - 285.16 1297.1 T 

T 

M 

179.6 T 

1973.3 Tm 

B> Con factores 

Condici6U estática 

N 1. 4 CCP + CVmáx + Wc,m> 

N 1.4 C1541.31 + 145.56> 

N 2104.97 T 

Condici6u dinámica 

1297.1 TI 

IT 179.6 TI 

IM 1973.3 Tml 

0.9 Wcomp 

0.9 (285.16) 

IN = 2104.9 TI 

N 1. 1 CCP + CVi.nsl + Wci.m) - O. 9 Wcomp 

N 1.1 C1436.7 + 145.56> - 0.9 (285.16) 

N 1483.84 

IN 1483.8 Tj 

T 1.1 C179.6> = 197.56 T 197.6 TI 

M 1.1 C1973.3> = 2170.63 Tm IM = 2170.6 Tml 
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4>EDIFICIO ZACATECAS 74 

Nota• En este edificio se cuenta con muy poca 
por lo que la estimación de los pesos se r•aliza 
supuestos en al9unos casos. 

información, 
a base de 

~.1 CARGAS POR CADA NIVEL 

Al Planta ilp1ca 

f 
~ 
" • "' 
( 

o ... 
~ 

I· • I 
Edificio de Sótano, 
niveles y azotea. 

Uso vivienda. 

P.B, 8 

Losa de cimentación, muros de 
cargas, columnas de concreto y 
losas reticulares. 

Muros divisorios de tabique • 

Edificio que pertenece al grupo 
B y de acuerdo a su estructura 
se clasifica en el tipo l. 

Area 535.92 m2 

Columnas = 21 de 0.5 * 0.5 
Altura de piso = 3.20 

Bl Esquema Q.g_ losa (supuesta> 

~ 
I· 

33 

Retícula de trabes <supuesta) 

115 * 50 cm 



C) ~ Qi'. ~: 

Para el cálculo de las car~as se utilizaron los mismos 

pesos unitarios del edi~icio Mérida 61. 

t>> ~ permanente 

Losa 

Losa+ piso= 0.1 m x 2.4 T/m2 = .240 T/m2 

Peso adicional = 0.040 T/m2 = .040 T/m2 

.280 T/m2 

Retículo de ~ 

Muras 

Peso de módulo de losa: 

tr·abes = 3 x O.OS* 0.25 ~ 2.4 0.090 T/m2 

0.050 T casetón = 0.050 

Area del módulo . 75 º • 75 = o. sb3 ··rr¡-?; .• 

Peso trabes= 0.14/.563 = 0.249 T/m2 

Peso de muros 

1.5 * 0.14 * 3 + 2.1 * o.o4 * 3 + o.p2 • ~ 

0.942 T/m 

Longitud estimada de muros/piso= 160.65m 

Peso de muro/piso = 160.65 * 0.942 = 151.33 T 

Columnas 

Sección de columnas = 0.5 n 0.5 = 0.25 m2 

Peso de columnas/piso = 21 * 0.25 * 3 * 2.4 

37.8 T 

Carga permanente total/piso = 
CP = C.28(1 + .249) * 535.92 + 151.33 + 37.8 = 

E) Carga variable por nivel 

Niveles 0.-B 

CVmáx 

CVi..nat 

535.92 * 0.17 T/m
2 = 191.10 TI 

535.92 * 0.09 T/m2 = 48.23 T 
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2.'2 CARGA EN AZOTEA 

A> ~ permanente 

Se supondrá un peso permanente igual al de un nivel 

cu.alquiera. 

J47::.63 TI 
B> Carga varieble 

CVmax 535.92 m2 * 0.10 T/m
2 

535.92 m2 * 0.07 T/m2 

2.3 CARGAS POR CIMENTACION 

53.59 T 

37.51 T 

La única información que se proporciona de la cimentación 

es que es una losa a una profundidad de desplante de 3.85 m. 

Se supondrán contratrabes de 1.25 * 0.50 y una losa de 

0.25 m de espesor. 

Losa = 0.25 m * 535.92 m
2 * 2.4 T/m

9 

Contra trabes 

321.55 T 

Muros 

214.2 m * 1.0 m * 0.50 m * 2.4 T/m
9 = 

257.04 T 

107.6 m * 0.20 m * 2.1 m * 2.4 T/m
9 

= 

108.46 T 

Columnas = 
21 * 0.25 m

2 * 2.1 m * 2.4 T/m
9 = 
26.46 T 

CP 321.55 + 257.04 + 108.46 + 24.46 = 713.51 

¡cp = 713.51 TJ 
No se da información ni del nivel de agua dentro del cajón 

ni del nivel freático. Considerando la existencia de un 

se estima que el tirante de agua en el cajón puede ser 

1.80 m. 

Volúmen de cajón - menos contratrabes 

sótano 

de unos 

(1.8 * 12.80 * 40.20) - 214.2 * 1.0 * 0.50 = 

819.1 m
9 

¡cp 1532.6 TI 

35 



2., DISTRIBUCION DE CARGAS POR NIVELES CT) 

~ Q:'.. ~máx CY•n•l CP + CVmáx CP + i;;v,n•l 
A 472.63 53.59 37.51 526.22 510.14 
8 472.63 91.10 48.23 563.73 520.86 
7 472.63 91.10 48.23 563.73 520.86 
6 472.63 91. 10 48.23 563.73 520.86 
5 472.63 91.10 48.23 563.73 520.86 
4 472.63 91.10 48.23 563. 73 520.86 
3 472.63 91. 10 48.23 563.73 520.86 
2 472.63 91. 10 48.23 563.73 520.86 
l 472.63 91.10 48.23 563.73 520.86 
o 472.63 91. 10 48.23 563.73 520.86 

Ciment. 5599.79 5197.88 

713.51 713.51 713.51 
Ciment. con agua 

1532.60 1532.60 1532.60 

2.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION 

a> Fórmula aproximada 

T = O. 08 Hº. ns 

T =O.OS <29.10> 0 " 7~= 1.00 seg. 

Con T = 1.0 seg los parámetros del espectro de diseRo 

son: 

c = 0.40 

T~ = 0.6, Tb = 3.9, r = 1 

<Articulo 206 RCDF> 

<Sección 3 de NTCDS> 

0.6 < 1.0 < 3.9 ~ c = 0.40 

Cs c/Q 

Q = 4 * 0.8 = 3.2 <Sección 4 de NTCDS> 

Cs = 0.4/3.2 = 0.125 

Cortante basal 

V CsW 

V 0.125 * (5197.88) 649.74 T 

¡v 649.74 TI 
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b) Cálculo de fuerzas; 

W.h. 
Fi = _1_1_ V l::W h 

Nivel h. w. 
1 1 

Cm> <T> 
A 29.1 510.14 
8 25.9 520.86 
7 22.7 520.86 
6 19.5 520.86 
5 16.3 520.86 
4 13. 1 520.86 
3 9.9 520.86 
2 6.7 520.86 
1 3.5 520.86 
o o.o 520.86 

129.T 

llS.2 

"11.1 

ai amic:ar;; 

wi = CCP + CVln•l> i 

Wih i F. v. 
1 1 

14845.07 126.75 126.75 
13490.27 115.18 241.93 
11823.52 100.95 342.88 
10156 • .77 86.72 429.60 
8490.02 72.49 502.09 
6823.27 58.26 560.35 
5156.51 44.03 604.38 
3489.76 29.79 634.17 
1823.01 15.56 649.73 

o.o o.o 649.73 
76098.20 

Mv = LF.h. = 13288.94 Tm 
1 1 

Reducc:ión <Secc:ión 8.5 NTCDS) 

Mv o.e C13288.94> = 10631.15 Tm 

Mv 10631.2 Tm 

37 

!Vbase = 649.7 TI 

IMv = 10631.2 Tml 



3.6 CENTROIDE DE AREA 

Por ser una fiQura regular el centroide de area •• 

inmediato: x = 6.6 m, y = 20.3 m 

3.7 MOMENTO DE INERCIA 

.. W\ -- -

11\?> "' 

-+~· 
1 
1 

1 

't 1 

1 

IL 1 

~I 
~ 

3.8 COMBINACIONES DE CARGA 

1 

lx 

ly 

bh
9 

= 12 
73615.76 ' m 

7781.56 ' m 

Profundidad de desplante = 3.3 m 

Wcomp = 1.6 * 3.3 * 535.92 

Al Calcules sin considerar !tl. agua 

2829.65 T 

a...!. Sin factores 

Condicióu está~ 

N CP + CVmax + W ci.m - W comp 

N 5599.79 + 713.51 - 2829.65 = 3483.65 

IN = 3483.6 Ti 

Condici6u dinámica 

N CP + CVi.nsl + Wci.m - Wcomp = 

N 5197 + 713.51 - 2829.65 3081.74 T 

IN 308174 Tj 
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T 649.7 T 

M 10631.2 Tm 

A.2) !;Qn fectores de ~ 

Condicióu ~átice 

IT 649.7 TI 

IM 10631,2 Tml 

N = 1.4 <CP + CVmax + Wc•ml O. 9 Wcomp = 

N 

N 

1.4 (5599.79 + 713.51) 0.9 (2829.65) 

6291.9 

1 N = 6291. 9 T 1 

Condici6U dinámica 

N 

N 1.1 (5197.88 + 713.51) 

O. 9 Wcomp = 

0.9 (2829.65) 

N 3955.84 T IN= 3955.8 TI 

T 1.1 (649.7l = 714.67 T 

M 1.1 (10631.2) 

Bl ~álculos considerando g1_ agua 

B.1 Sin factores 

Condición estática 

IT = 714.7 TI 

11694.32 T 

IM = 11694.3 Tml 

N CP + CVmáx + Wci.m - Wcomp + Wagua 

N 3483.65 + 819.l = 4302.75 

IN = 4302.8 TI 

N CP + CVi.nsl + Wei.m Wcomp + Wa.guo. 

N 3081. 7 + 819.1 = 3900.8 IN = 3900.8 TI 

T 649.7 T IT 649.7 TI 

M 10631.2 Tm IM 10631.2 Tml 

B.2 Con factores 

Condición estática 

N 1. 4 (CP + CVmáx + ,Wei.m + Wagua) - O. 9 Weomp 

N 1.4 <5599.79 + 713.51 + 819.ll - 0.9 (2829.65)= 

N 7438.7 T 

IN 7438.7 TI 
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Ccndici6U !ti.o.6m.!.k.§. 
N "' 1. 1 CCP + CVmá>< + We,m + Wo.guo.) - O. 9 Wcomp 

N = 1.1 CS197.88 + 713.51 + 819.1) - 0.9 (2829.bS>= 

N = 4856.8 

T -= 714.67 T 

M = 11694.3 Tm 
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5)EDIFICIO CANANEA 7 

Nota: En este edificio se cuenta con muy poca información, 
por lo que la estimaci6n de los pesos se realiza a base de 
supuestos en alguno& ca&os. 

5.1 CARGAS POR CADA NIVEL 

Al Planta _llpica 

.Jo.o'" 

¡a.o¡ •.o IS.O ., 

B> Esguema de losa <supuesta) 

l~·I 

41 

Edificio de P.B., 6 niveles y 
azotea. 

Uso: vivienda. 

Marcos de concreto reforzado, 
losa con trabes y cimentación 
de losa. 

Muros divisorios de tabique. 

Edificio que pertenece al 
grupo B, de acuerdo a su es
tructura se clasifica en el 
tipo l. 

Area = 750 m2 

Columnas = 54 de 0.4 x 0.4 m 
Altura de piso= 3.0 m 

-~ 



C> patos~~ 

Para el cálculo de car9a& se utilizar~n los &iQuientes 

pesos unitarios: 

Concreto reforzado: r = 2.4 T/m8 

Car4<1a muerta adicional por losa = w "' 0.02 T/m2 

Mortero de cemento r 
Carga muerta adicional por mortero 

Loseta de piso 

Intalaciones y plafones 

Tabique r 

2.2 

w 

w 

w 

1.5 

T/m 9 

0.02 T/m 2 

0.05 T/m 2 

0.04 T/m 
2 

T/m 2 

La carga viva será la indicada en el RCDF para el uso de 

vivienda <T /m2 > 

Losa 

Azotea 

CVmáx 

0.17 

0.10 

CVcn•l 

0.09 

0.07 

D> Carga permanente 

Losa 

Losa= 0.1 m * 2.4 T/m
9 

Capa de mortero de 3cm 

0.03 m * 2.2 T/m9 

Loseta 

Instalaciones 

Carga adicional 

.240 T/mz 

.066 T/m 2 

.050 T/m 2 

.040 T/m 2 

.040 T/m 2 

.436 T/m 2 

Peso de losa/nivel .436 T/m2 * 750 
z 

m 

Trabes 

Sección de las trabes = .35 * .22 

Longitud de trabes = 468.8 m 

Peso de trabes/nivel 0.077 2 
m * 

tl!!J:.Q§. 

327.0 T 

0.077 2 
m 

468.8 m * 2.4 

86.6 T 

Tabique macizo de 14 cm de espesor con aplanado 

de 2 cm a cada lado. 

Altura de entrepiso = 2.60 m 
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E> 

Peso de muro = 2.6 m * 0.14 * 1.5 T/m • 0.546 .T/m m 

Peso de aplanado 2.6 m * 0.04 m * 2.2 T/m9 -= 0.229 T/m 

Peso adicional = 0.020 T/m z 
* 2.6 m 

Longitud estimada de muro = 350 m 

Peso de muro/nivel 350 m x 0.827 T/m 

Columnas 

Sección de las columnas e 0.4 * 0.4 

Número de columnas/nivel = 54 

Altura entre ejes = 3.0 m 

0,052 Tlf!! 
0.827 T/m 

289.4 T 

0.16 2 
m 

Peso columnas/nivel = 54 * 0.16m
2 * 3.0 m * 2.4 T/m

9 = 

Carga permanente/piso 

CP = 327.0 + 86.6 + 

Carga variable 

Niveles C>-6 

CVmáx 750 z m 

CVin•t 750 z m 

289.4 + 

* 0.17 

* 0.09 

62.2 

T/m z 

T/m 2 

1765.2 TI 

¡ 127.5 T 1 

1 67.5 TI 

5.2 CARGA EN LA AZOTEA 

A> Carga permanente 

Losa 

Losa= 0.1 m * 2.4 T/m9 

Relleno e impermeabilización 

Instalaciones = 

Cargo adicional 

.240 

.150 

.040 

.040 

.470 

T/m2 

T/m 2 

T/m 2 

T/m 2 

T/m 2 

Peso de losa 

Trabes 

.470 T/m2* 750 m2 = 352.5 T 

Muros 

Similar a cualquier nivel 

Altura de muro = 1.50 m . 
Peso de muro= 1.5 m * 0.14 m * 1.5 T/m9 0.315 T/m 

Peso de aplanado 1.5m * 0.04m * 2.2 T/m2= 0.132 T/m 

Peso adicional = 0.020 T/m2 * 1.5 m 
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Lon9itud •&timada de muro 

Peso de muro/azotea 110 

110 m 

m * 0.477 

Peso de 4 tinacos 4 * 1.5 T "' 

CP = 35~.5 + 86.6 + 5~.S + 6 = 
Bl ~ variable 

CVmá>< 750.0 m2 * 0.10 T/m2 

750.0 m2 0.07 T/m2 

5.3 CARGA POR CIKENTACION 

1497.6 TI 

75.0 T 

52.5 T 

La única información que se proporciona de la cimentación 

es que es una losa a una profundidad de desplante de 2.60 m. 

Se supondrán contratrabes de 0.90 m * 0.40 m y una losa de 

0.2 m de espesor. 

Losa = 0.2 m * 750.0 m * 2.4 T/m9 = 360.0 T 

Contratrabes 468.8 m * 0.70 * 0.40 * 2.4 T/m9 = 

315.0 ,. 

Muros = 1.7 m * 110 m * 0.15 m * 2.4 T/m3 = 

Columnas= 54 * 1.7 m + 0.16 m2 * 2.4 T/m3 = 

CP = 360.0 + 315.0 + 67.3 + 35.3 = 1777.6 TI 

Aunque no se proporciona información del nivel de agua 

dentro del cajón, ni del nivel freático, se supondrá un tirante 

de agua de 1.80 m. 

Volúmen del cajón volúmen contratrabes = 

(24.7 * 29.7 * 1.8> - (468.8 * 0.7 * 0.4> = 1189.2 m3 

ICP = 1966.8 TI 
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5., DISTJUBUCION DE CARGAS POR NIVELES en 

lii:>:'.tl !;E Q.'!.má>< ~•n•l !;;E + !;;Vmá>< i;;E + CVln•l 

A 497.6 75.0 52.5 572.6 550.1 
6 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7 
5 765.:? 127.5 67.5 892.7 832.7 
4 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7 
3 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7 
2 765.2 127.5 67.5 892.7 83::.7 
1 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7 
o 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7 

6821.5 6379.0 

Cimentación 
777.6 777.6 777.6 

Cimentación más agua 
1966.8 1966.8 1966.8 

5.5 OBTENCION.OE PERIODOS DE VIBRACION 

Al Eórmula aproximada 

T 0.08 Hº· 7
" 

T o.os c21.oiº· 7
" = 0.78 seg. 

Con T = 0.78 seg. los parámetros del espectro de 

diseño son: 

c = 0.40 

T~ = 0.6, Tb = 3.9, r = 1 

CArt. 206 RCDFl 

CSecc.3 de NTCDSl 

0.6 ~ 0.78 < 3.9 ~ c = 0.40 

Cs = C/Q 

Q 4 CTipo de est1~uctura con 

Cs .4/4 

condiciones de regularidad) 

o. 10 

¡es 0.100¡ 
Cortante basal 

V CsW 

V 0.100 16379.0l = 637.9 T 

JV = 637.9 TJ 
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e> 

tti.Ytl 

A 
6 
5 
4 
3 
2 
1 
o 

\;.álg¿.lQ de fuerzas ~!~ 

W.h. 
Fi e _1_1_ 

;;::wi h i 

h. w. 
l l 

<m> (T) 

21. o 550.1 
18.0 832.7 
15.0 832.7 
12.0 832.7 
9.0 832.7 
6.0 832 .. 7 
3.0 832.7 
(l. o 832.7 

I\!).\ 

'!'\. 

.... 

V w. "' <CP + CV\r,•l l 
l 

Wihi Fi 

11552.1 115.12 
14988.6 149.37 
12490.5 124.47 
9992.4 99.58 
7494.3 74.68 
4996.2 49.79 
2498. 1 24.89 

o.o o.o 
64012.2 

Mv = EF.h. = 9213.72 Tm 
l l 

i 

v. 
l 

115. 12 
264.49 
388.46 
488.54 
563.22 
613.01 
637.90 
637.90 

Reducción <Sección 8.5 NTCDSl 

Mv = 0.8 * 9213.72 = 7370.98 Tm 

jMv = 7371.0 Tml 

IVbase = 637.9 TI 
¡Mv = 7371.0 Tm 1 

5.6 CENTROIDE DE AREA 

Por ser una figura regular el centroide del área sale de 

inmediato: 

X = 12.5 m y 15.0 m 

5.7 MOMENTO DE INERCIA 

k---L~-
1 

bh
3 

12 

ó 1 • lx 56250 
.. 

"' ~ 1 
.. m 

~ 1 ly 39062.5 m 
.. 

1 

btj o 
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5.0. COMBINACIONES DE CARGA 

Profundidad de desplante = 2.60 m 

Weomp = 1.6 T/m3 * 2.60 m * 750 m
2 = ~ 

Al §1.!l cgnsiderar lill. ~ 
A.1) §in. factores 

Condición ~ática 

N CP + CVmáx + We\m - Weomp 

N 6821.5 + 777.6 - 3120 = 4479.1 

IN= 4479.1 TI 

Condición dinámica 

N CP + CV,n&t + We,m - Weomp = 

N 6379.0 + 777.6 - 3120 = 4036.6 

T 637.9 T 

M 7371.0 Tm 

A.2) Con factores de carga 

Condiciones estáticas 

IN 4036.6 Ti 

637.9 Tj 

IM 7371.0 Tml 

- O. 9 Weomp = N 1. 4 <CP + CVmáx + Weiml 

N 1.4 C6821.5 + 777.6> 0.9 C3120) = 7830.74 T 

IN= 7830.7 TI 

Condiciones dinámicas 

N 1.1 CCP + CVmáx + We\m) - 0.9 Weomp = 

N 1.1 (6379.0 + 777.6) - 0.9 C3120l 5064.3 

T 

M 

1.1 (637.9) = 701.69 

1.1 (7371.0) =·0100.1 
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IN 5064.3 TI 

IT 701.7 TI 

8108.1 TI 



B) Con&iderando Kl_ ~ 

B.1) lil.!1 factores 

Condicióu ~áiis;A 

N CP + CVmáx + Wc•m + ~uci - Wcomp= 

N 6821.5 + 1966.8 - 3120 = 
N 5668.3 T 

IN = 5668.3 TI 

Condicióu diná~ 

N CP + CVui•l Wc\.m + Wa9uo - Wc:omp 

N 6379.0 + 1966.8 - 3120 = 
N 5225.B 

IN 5225.8 TI 

T 637.9 T IT 637.9 TI 

M 7371.0 Tm IM 7371.0I 

B.2> 9:!!l factores 

Condiciones estáticas 

N 1.4 CCP + CVmáx + Wci.m + W ciguci) - 0.9 

N 1. 4 (6821.5 + 1966.8) 0.9 (3120) = 

N 9495.6 T 

IN = 9495.6 TI 

Condiciórr diná~ 

N l. 1 CCF' + CV\.nsl + Wci..m + Wcigucil - 0.9 

N l. 1 (6379.0 + 1966.8) 0.9 (3120) = 

N 6372.4 T 

IN 6372.4 TI 

T 701. 69 T IT 701.7 TI 

M 8108.1 Tm IM 8108.1 TI 
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6)EDIFICIO ESCUELA 159 

Nota: En este edificio se cuenta con muy poca 
por lo que la estimación de los pesos se realiza 
supuestos en algunos casos. 

6.1 CARGAS POR CADA NIVEL 

A> Planta iipica 

información 
a base de 

Il! ¡ ¡ ¡ ¡ l l 1 1 
"T.'7~ 1- 7.7& .1 7."T'5 :1 7.7~ I · pe "'f.75 

5-4-.'50 

Bl Esquema de losa <supuesta) 

d 
acGl.oo/o de. P''º 

f~--:....-.·.· . .:. .... , 0.1~.t. .~ ..... j 
º·"º .. 

- Edificio de PB, 3 niveles y azotea 

Uso: escuela. 

Columnas y trabes de concreto, 

cimentación. 

Muros divisorios de tabique. 

losas, losa de 

Edificio que pertenece al grupo A y de acuerdo a la 

estructuración es tipo I. 

Area = 632. 2 m
2 

Columnas = 18 de 0.4 * 0.4 m 

Altura de piso = 3.30 m 
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C>~~~ 

Para el cAlculo de las cargas se utilizarAn los sigui•ntes 

p•sos unitarios: 

Concreto reforzado 2.4 T/m a 
r 

Carga muerta adicional losa 0.02 T/m z por w 

Mortero de cemento 2.2 T/m a 
r 

Loseta de piso 0.05 T/m z 
w 

Instalaciones plafones 0.04 T/m 2 
y w 

Tabique 1.5 T/m 2 
r 

La carga viva será la indicada en el RCDF para el uso 

escuela CT/m2 l: 

Losa 

Azotea 

CVmáx 

0.350 

0.100 

0.250 

0.070 

Dl Carga permanente 

Losa 

Losa= 0.1 m * 2.4 Tm = 0.240 T/m2 

Capa de mortero = 0.03 m * 2.2 T/m2 = 0.066 T/m2 

Loseta 0.050 T/m2 

Instalaciones 

Carga adicional 

Peso de losa/nivel 

0.040 T/m2 

0.040 T/m 2 

0.436 T/m2 

.436 T/m2 * 632 m2 = 

275.6 T 

Trabes 

Muros 

Sección de las trabes = 0.40 * 0.25 

Longitud de las trabes = 213.4 m 

0.1 2 
m 

Peso de trabe/nivel = 0.1 m2 x 213.4 m * 2.4 m 

Tabique macizo de 14 cm.de espesor con aplanado 

de 2 cm a cada lado. 

Altura de entrepiso = 2.8 m 
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Peso de muro a:. 2.8 m • 0.14 m • 1.5 T/m • 0.588 T/m 

Peso de aplanado 2.0 m * 0.04 m * 2.2 T/m•= 0.246 T/m 

Peso adicional = 2.0 m * 0.020 T/m z 

Longitud estimada de muro = 160 m 

Peso de muro/nivel = 160 m x 0.890 T/m = 

Columnas 

Sección de las columnas 

Número de columnas = 18 

Altura entre ejes = 3.30 m 

0.4 * 0.4 

0,056 T/m 
0.890 T/m 

142,4 T 

0.16 mz 

Peso columnas/nivel= 18 * 0.16 m
2

• 3.30 m • 2.4 T/m9 = 

22.81 T 

~ permanente/nivel 

CP = 275.6 + 51.2 + 142.4 + 22.81 

E) Carga variable 

CVmáx = 632.2 * 0.350 = 

CVinsl = 632. 2 * O. 250 = 

6.2 CARGA EN LA AZOTEA 

A) Carga permanente 

Losa 

221.3 T 

158.1 T 

Losa= 0.1 m * 2.4 T/m9 

Relleno e impermeabilización 

Instalaciones 

Carga adicional 

Peso de losa 

Trabes 

.470 T/m2 * 632.2 

Similar a cualquier nivel 

Muros 

Altura de muro = 1.50 m 

z 
m = 

Peso de muro= 1.5 m * 0.14 ~ * 1.5 T/m9 

1492.0 TI 

0.240 T/m 2 

0.150 T/m 2 

0.040 T/m 2 

0.040 T/m 2 

0.470 T/m 2 

297.1 T 

0.315 T/m 

Peso de aplanado 1.5 m * 0.04 m * 2.2 T/m9 = 0.132 T/m 

Peso adicional = 0.020 T/m2 * 1.5 
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m 0.030 T/m 
0.477 T/m 



Longitud •stimada de muro ~ 132.2 m 

Peso de muro/azotea 132.2 m * 0.477 

Peso de 4 tinacos = 4 * 1.5 T 

Carga permanente fil!. ~ 

CP = 297.1 + 51.2 + 63.1 + 6.0 

B> ~ variable 

CVmáK = 632.2 m2 * 0.100 T/m2 = 
CV.nel = 632. 2 m2 * O. 070 T /m2 = 

6.3 CARGA POR CIMENTACION 

63.2 T 

44.2 T 

La única información que se proporciona de la cimentación 

es que es una losa a una profundidad de desplante de 3.0m. En el 

momento del sismo el cajón de cimentación se encontró inundado 

con el nivel de agua a una profundidad de .50m. 

Se supondrán contratr·abes de 1. 20 * o. 40 m y una losa 

de 0.2 cm de espesor 

Losa = 0.2 m * 
Contra trabes 

632.2 2 
m * 

213.4 m * 
2.4 T/m2 = 

1.0 m + 0.40 m * 

Muros= 1.5 m * 132.2 m * 0.15 m * 2.4 T/m
2
= 

Columnas= 18• 1.5 m * 0.16 m
2 * 2.4 T/m

2 
= 

303.5 T 

204.9 T 

Carga permanente = 303.5 + 204.9 + 71.4 + 10.4 = 

590.2 T 

Suponiendo un tirante de agua dentro del cajón h = 2.3m: 

El volúmen del cajón menos las contratrabes es de 

<11.30 * 54.20 * 2.3 - 213.4 * 1 * 0.4> = 1323.3'm
9 

Peso del agua aproximado de 1323.3 T 

ICPci.menl 1913.5 TI 
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6., DISTR.IBUCION DE CARGA POR NIVELES 

lil:x:tl 
A 
3 
2 
1 
o 

IT CVmáx 

417. 4 63. 2 
492.0 221.3 
492.0 221.3 
492.0 221.3 
492. o 221. 3 

Cimentación 
590.2 

Cimentación más agua 

1913.5 

!;;Y•n•l 

44.2 
158.l 
158. 1 
158.1 
158. l 

CP + CYmáx 

480.6 
713.3 
713.3 
713.3 
713.3 

3333.B 

590.2 

1913.5 

6. 5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION 

A> Eórmula aproximada 

T 0.08 Hº· 7 '=' 

T = 0.08 <13.30>º· 7 '='= 0.56 seg. 

Con T = 0.56 seg. se tiene: 

c 

Ta 

a 

Q 

= 

1.5 * 0.40 = 0.6 

0.6, Tb=3.9, r 

0.56 < 0.6 

( 1 + 3 T/Tal c/4 

4 

0.57 

Q"= 1 + (T/Tal Q-1 = 3.8 

Q"= 3.8 * o.a 
c9 c/Q 

Cs 0.57/3 

Cortante basal 

V CsW = 

= 3.0 

0.19 ~ 0.20 

CP + CV•n•l 

461.6 
650.1 
650.1 
650. 1 
650.1 

3062.0 

590.2 

1913.5 

<Articulo 206 RCDFl 

<Sección 3 NTCDSl 

<Sección 4 NTCDSl 

<Sección 4 NTCDSl 

¡es 0.20¡ 

V O. 20 (CF' + CV,nsll 0.20 (3062.0l 

V 612.4 T 

¡v 612.4 TI 
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Bl !;.álculo de ~ fuerzas §.ismicas 

W.h. 
_1_1_ V 
EW.h. 

l 1 

Nivel h. 

A 
3 
2 
1 
o 

1 

(ml 

13.30 
10.00 

198:7 

¡qq.s 

m.e 
¡,7.q 

6.70 
3.40 
o.o 

w. 
1 

(T) 

461.6 
650.1 
650.1 
650. 1 
650.1 

_v • .,.qo.iT 

6.6 CENTROIDE DE AREA 

W. = tCP + CV,nall i 
l 

W.h. F. v. 
1 1 1 1 

6139.3 188.7 188.7 
6501. o 199.8 388.5 
4355.7 133.8 522.3 
2210.3 67.9 590.2 

o.o o.o o.o 
19206.3 

Mv = ZF.h. = 5635.03 Tm 
l 1 

Reducción (sección 8.5 NTCDSl 

Mv = 0.8(5635.03) = 4508.0 Tm 

i~i, 590.2 Tj 

jMv 4508.0 Tmi 

Por ser un rectángulo el centroide del área es inmediato: 

>: = 27. 25 m 

6.7 MOMENTO DE INERCIA 
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y = 5.80 m 

bh
3 

I = 12 
Ix 7089. 1 m" 

ly = 156482.7 m
4 



6. 8 ESTIMACION DEL CENTRO DE CARGAS CSENTIDO TRANSVERSAL) 

.r~rr 
~ 

Elemento 

Losa 
Eje 1 

Trabe 
Muro 
Columnas 

Eje 2 
Trabe 
Muro 
Columnas 

Trabes T 
Muros T 

rrahd "T' 

V"--_ 

W<Tl 

275 .. 6 

13.8 
36.4 
11. 4 

13.8 
36.4 
11. 4 

25.0 
69.7 

493.5 

~.~m 

~J•I 

EJe fil. f""'' 
X Cml Wx 

5.8 1598.48 

o.o o.o 
o.o o.o 
o.o o.o 

9.6 132.48 
9.6 349.44 
9.6 109.44 

5.8 145.00 
5.8 404.26 

2739.10 

X = 5.55 

l 
1 

e = 5 .. 55 - 5 .. 80 C>.25 m (sentido transversal) 

6.9 COMBINACIONES DE CARGA 

Profundidad de desplante 3.00 m 

Wcomp = 1 .. 6 T/m
3 * 3.00 m * 632.2 m2 

Al Cálculos sin considerar el agua 

A.U Sin facto1'Es 

CondicióU estática 

N CP + CVmáx + Wc'm - Wcomp 

3034.6 T 

N 3333.8 + 590.2 - 3034.6 = 889.4 

IN = 889.4 TI 
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Condici6rr d1ná~ 

N CP + CV,n&t W"m - Wcomp 

N 3062.0 + 590.2 3034.6 617. 6 

IN 617.6 TI 
T 

M 

59(1.2 T IT 590.2 T} 

4508.0 Tm IM 4508.0 Tml 

A.2) Con factores 

Condiciórr estática 

N l. 4 (CF' + CVmáx + W=,ml - O. 9 Wcomp = 

N 1.4 (3333.8 + 590.2l - 0.9 (3034.6) 

2762.46 T ¡t< = 2762. 5 T i 
Condició~ dinámica 

N 1.1 (Cf' + CVmáx + WcLm) - 0.9 Wcomp = 
N 1.1 13062.0 + 590.2l - 0.9 <3034.6l 

1286.28 T 

T 1. 1 (59(1.2) = 649.22 

M 1. 1 (4508. (lj = 4958.8 

B> ~álcul.Q§_ con:::;id2rar1do tl ~ 
B.1) Sir. facton,;; 

Condicióo_ est.~tica 

IN 
T IT 

Tm IM 

N CF + CVmáx + W-:-:..m - W=omp + W:::iguo. 

1:286.3 

649.2 

4958.8 

I~ 3::.3:: .• 8 + 590. 2 - ::::o:::".4. 6 + 132:: .• 3 = 

N 221L 7 

Condici6U din§mica 

N CF' + CVLnsl + W-:Lrn - W-=omp + W0-9•..10 ~ 

N 306=.o + 590.~ - 3034.6 + 13~3.3 = 

Ti 

TI 

Tm! 

N 

T 

194 :•. 7 T 11< 194•:>.7TJ 

59Cr.2 T lT 590.:: TI 
4508. C1 Trri ¡M" 4'.:>::.o Tm) 



s . .= Con tc.ctorEs. 

Condiciéio_ c:stbticc. 

(1. 9 Wcomp = 

(1.9 (3034.6) 

t: 4.'..15. 1 T 

11J 4.'..15.1 TI 

N 1. 1 <CF' + CVt.nsl + Wct.m + W;,gua) - o. 9 Weomp = 
N 1. 1 (3062. (l + 590.2 + 1323.3) - 0.9 (3034.6) 

N 2741. 9 T IN 2741.9 TI 
T 1. 1 (590.2) 649.22 IT 649.2 Ti 
M 1. 1 ( 45080. (l) = 4958.8 T IM 4958.8 TI 
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