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En la prictica se ha acostumbrado poner poca atencién a 1la
capacidad de carga (ltima de cimentaciones superficiales
sometidas a sismo. La principal justificacién para esto es que
en el pasado, pocas fallas por capacidad de carga bhan sido
observadas durante los sismos (a excepcidén de las causadas por

licuacidén).

Durante los sismos de 1985 en la ciudad de México se
observaron algunas fallas por capacidad de carga en
cimentaciones- superficiales (Auvinet y Mendoza , 1986). Esto
despertd el interés de algunos investigadores por tratar de
estudiar mids a fondo el problema Yy obtener soluciones
utilizables en la prictica. El desarrollo de estas soluciones es
muy importante para el caso de la ciudad de México donde, dadas
las caracteristicas del suelo, existe gran potencialidad para

este tipo de fallas.

El problema de la - capacidad de carga de cimentaciones
superficiales en zonas sismicas presenta condiciones cri{ticas,
cada una con caracteristicas diferentes a analizar: a. Capacidad
de carga en condiciones estaticas, b. Capacidad de carga durante
el sismo y c. Capacidad de carga inmediatamente después del

sismo.



Las condiciones criticas durante el sismo e inmediatamente
después de &1 son muy problematicas debido a que se presentan

factores que complican el anilisis.

Durante el sismo se generan fuerzas de inercia en el suelo
bajo la cimentacién debido al paso de las ondas sismicas y la
resistencia no drenada varia por efecto del nimero de ciclos vy
de la velocidad de carga. La variacién en la resistencia puede
ser positiva o negativa de acuerdo a como se conjuguen la
ganancia de resistencia por velocidad de carga y el decremanto
de resistencia por el nimero de ciclos. Otro aspecto a
considerar es que las fuerzas debidas al sismo que acfﬁan tanto

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

El estado de la practica actual en la evaluacién de la
capacidad de carga de cimentaciones superficiales sametidas a
sismo generalmente consiste en la aplicacién de las expresiones
convencionales de capacidad de carga afectadas con ciertos
coeficientes de reduccidn _gque toman-en-cuenta--la-excentricidad—e—— —
inclinacién originadas en las fuerzas inerciales que actgan en
la superestructura (Meyerhof, 1963 ; Vesic, 1974). Tales métodos
ignoran las fuerzas inerciales desarrolladas en el suelo y las
cargas generadas por sismo son consideradas en farma
seudoestistica. En general, tampoco se hace referencia a la
variacion de la resistencia por el efecto dindmico, pero puede

incluirse.



Recientemente algunos investigadores han modificado 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)l.

En el caso de suelos cohesivos Pecker y Salengon (1991)
proponen un nuevo enfoque basado en la teoria de la plasticidad,
mediante el cual se define un dominio de cargas en el que el

sistema se mantiene estable.

Una metodologfia que presenta grandes posibilidades en el
ansdlisis 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 cfclica se han realizado algunas
investigaciones para -el-- nimero---de -ciclos. y .. frecdencias_._ ...
representativas de los sismos, espec{ficamente de la ciudad de
México (Romo et al, 1989 ; Romo, 1990 ;3 Diaz Rodriguez, 1989).
En general se encuentra que para las condiciones tfpicas 1la
resistencia no drenada durante el sismo es mayor que en
condiciones estiticas y puede obtenerse en funcidén de la

resistencia no drenada estitica.



Inmediatamente -después del sismo el andlisis de la
capacidad de carga es similar al caso estAtico excepto en que la
resistencia a wutilizar puede disminuir con respecto a la
estitica. El efecto de la carga ciclica sobre la resistencia no
drenada del suelo es generalmente una disminucién de la misma.
La magnitud y origen de tal disminucién todavia no son muy bien
conocidos, sin embargo existen investigaciones de casos
especificos de suelo de donde se pueden obtener comportamientos
qgenerales (Castro y Christian, 1976 ; Pérez BGarcia, 1988 ; Diaz
Rodriguez, 198%). Especificamente en la arcilla de la ciudad de

México falta mads investigacién.

Es el objetivo de este trabajo estudiar los resultados de
las investigaciones en los aspectos mencionados y tratar de
condensar una aplicacién prictica de los mismos. El estudio se
limitard al caso de los suelos blandos tipicos de la Ciudad de

México.

Los principales capfitulos -del--presente ~trabajo--son ‘los
siguientes:

-~ Comportamiento sismico de cimentaciones en suelos
blandos. Se realiza una introduccién al  problema
comentando aspectos como condiciones de esfuerzo
bajo la cimentacién durante el sismo, comportamiento

ciclico vy postciclico del <suelo, condiciones

criticas de la cimentacidn.



— Revisién de los estados limites de falla para
cimentaciones en suelos blandos. Se hace una
revision de los métodos utilizados para el c¢ilculo

de la capacidad de carga (Meyerhof, Vesic, Narmas

Técnicas Complementarias del Reglamento de
Construcciones del D.F. para el Diseflo vy
Construccion de Cimentaciones). Se presentan

también nuevas metodologfas para el c<cilculo de la
capacidad de carga (Cordary y Nancey, Pecker y
Salengon). Se comentan las caracteristicas de
aplicacién de cada metodologia comparindolas entre

si.

- Aplicacién a algunos casos de cimentaciones. Con los
métodos estudiados se revisa la capacidad de carga
de 1la cimentacién de algunos edificios que se
inclinaron apreciablemente durante el sismo de 198S.

'-_Eomoyse observa, el trabajo trata de explora? el efecto de
ciertos factores que no se acostumbran incluir en el anilisis
practico de la capacidad de carga en suelos blandos. En caso de
que tal efecto sea isportante se debe tratar de incorporarlo al

anidlisis préctico.



2 COMPORTAMIENTO SISMICO DE CIMENTACIONES SOBRE SUELOS BLANDOS

21 COMPORTAMIENTO SISMICO OBSERVADO. ‘
El Sismo de México del 19 de Septiembre de 1985 (8.1 en la

escala de Richter) constituyd una provechosa y a la vez dolorosa
opartunidad para observar el comportamiento de cimentaciones
sujetas a solicitaciones extremas y evaluar su vulnerabilidad a
este tipo de eventos. Auvinet y Mendoza (1984) realizaron una
evaluacidn de los daffos reportados en cimentaciones durante este
sismo. Dentro del warco del presente trabajo se harid referencia

al comportamiento observado en cimentaciones superficiales.

En general, las cimentaciones superficiales sobre zapatas
aisladas o corridas presentaron un comportamiento adecuado
durante el sismo. 56lo 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 1losa se reportaron
varios casos de grandes asentamientos no uni formes 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 estaticas conducia a



asentamientos excesivos vy a un factor de
seguridad muy pequefio en falla por
corte.

- 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 corta

distancia de la cimentacién.

En las condiciones mencionadas los elementos de suelo bajo
la losa estin sujetos a altos esfuerzos estidticos y ciclicos
debido al sismo. Estos altos esfuerzos pueden conducitr a
deformaciones permanentes muy grandes del suelo y explican en
cierta forma los asentamientos y desplomes observados. En 1la
seccidn 2.2.2 se comentariad la interpretacién de pruebas de

laboratorio que apoyan esta explicacidn.

En cuanto a las fallas por corte general del suelo es el
objetivo principal de este trabajo el analizarlas y tratar de
establecer una metodologfa para disefMo contra este tipo de

tallas.

También se observaron algunas fallas en cimentaciones
"compensadas". Estas cimentaciones estan constituidas por

cajones desplantados a varios metros de profundidad de tal



manera que el peso del suelo excavado compensa parcial o
totalmente el peso del edificio. Se observaron asentamientos
importantes en varias cimentaciones de este tipo debidos
generalmente a circunstancias similares a las comantadas para
cimentaciones superficiales:

- Fresidn de contacto excesiva en

condiciones estdticas (en muchos

casos se encontrd que la
compensacidén resultd parcial
debido a errores en el

c&lculo de las cargas 0 a la no
estanqueidad del cajén) produ-
ciendo asentamientos grandes
previos al sismo.

- Excentricidades de la carga.

La experiencia del sismo demostré que la solucién de
compensacién 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 cimentacidn que

pueden generar grandes deformaciones permanentes en el suelo.

Ejemplos de algunos dafios observados debidos al mal

compartamiento de la cimentacién se presentan en la Fig 2.1.
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b) Bdificio Zacatecas 74.

Fig 2.1 Ejemplos de dafios debidos al mal comportamiento de
cimentaciones superficiales durante el sismo de 1985 (fotogra-

f{as proporcionadas por el Dr. G. Auvinet).



Considerando las lecciones que se aprendieron del sismo de
1985 debe darse al disefo sismico de cimentaciones una
importancia mucho mayor que la que tenfa en el pasado. Uno de
los aspectos en gque debe ponerse mis cuidado, es el de la falla
por capacidad de carga de cimentaciones superficiales. Este
trabajo es un intento de aproximacién al problema utilizando
mucha de la informacién de laboratorio y analitica que ha sido

generada por varios autores a rafz del sismo.

22 CONDICIONES DEL PROBLEMA

2.2.1 GENERALIDADES.

El problema de capacidad de carga de cimentaciones
superficiales en condiciones sismicas es bastante complejo y ha
sido poco tratado en la literatura técnica (Okamoto, 1973 3
Shikhiev y Jakovlev, 1977 ; Saxena, 1980). La razén de esto
puede encontrarse en 1la falta de casos reales de fallas
reportadas (sin considerar licuacién ni asentamientos dindmicos
en arenas). Sin embargo, en el sismo de septiembre de 1985 en
México se reportaron alqunos casos de falla...por. capacidad--de--
carga que avivaron la preocupacién por el tema (Auvinet, 1990;

Romo, 1990 ;3 Pecker y Salengon, 1991).

Dentro de 1las caracteristicas que hacen complejo el
praoblema de capacidad de carga en condiciones sfismicas estan:
1—- Condicién ciclica de 1las solicitaciones con

amplitud y perfiodo variables.
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2~ Aparicién de fuerzas de inercia horizontales en la
superestructura, la wmasa de suelo y la sobrecarga,
que producen que la superficie de falla y 1la
capacidad de carga varien con respecto al caso
estitico. También aparecen fuerzas de inercia
verticales pero estas generalmente son de wmucho

menor magnitud que las horizontales.

3— La resistencia del suelo varfa de acuerdo a 1la
velocidad de aplicacién de l1la carga, al numero vy
amplitud de los ciclos de carga, al estado de
esfuerzos sostenidos antes de la carga cficlica, a

la trayectoria de esfuerzos, etc.

4- Las condiciones de resistencia y carga antes del
sismo, durante el sismo e inmediatamente despueés

del sismo son diferentes.

Las soluciones practicas propuestas hasta la fecha al
problema de la capacidad de carga en condiciones sismicas son
s6lo  aproximadas y comprenden muchas simplificaciones. En
general se recurre a un método mixto en el cual la solicitacisén
madxima calculada, suponiendo un comportamiento elastico o
viscoelidstico del suelo, se campara de manera seudoestitica con
la capacidad Gltima de 1la cimentacién estimada suponiendo un

comportamiento plastico del suelo.

13



Una metodologi{a cuya utilidad en el estudio de la capacidad
de carga de cimientos superficiales no ha sido bien explorada es
la del elemento finito. Por ejemplo, se podria tratar de
relacionar los resultados de los métodos tradicionales (factor
de sequridad derivado del anAlisis de equilibrio limite) con los
resultados del método del elemento finito (factor de sequridad
derivado de los esfuerzos resultantes en la zona potencial de
falla). Se han realizado algunos esfuerzos por lograr 1lo
anterior pero aplicado a terraplenes (Reséndiz y Romo, 1972).
Otro aspecto en que el elemento finito puede ser de mucha
utilidad es en el cidlculo de asentamientos por deformacién

permanente debida a carga cf{clica.

Ante las limitaciones de 1los métodos tradicionales es
posible que el método del elemento finito presente un gran campo
futuro de investigacién, sin embargo las aplicaciones del método

quedan fuera del alcance de este trabajo.

En adelante se estudiarédn especificamente los casos de
capacidad de carga de cimentaciones superficiales en condiciones
sismicas sobre suelos blandos. Es decir, los suelos con los que
se tratarin tendrsn una permeabilidad tan baja y la carga se
aplicard a una velocidad tan alta que no habrad posibilidad de
disipacién de la presién de porao y entonces el andlisis

¢ =0, C = Su serd vélido.

14



2.2.2 CARGAS Y ESFUERZIOS

Una cimentacién estd sujeta a una carga estAtica sostenida
debido al peso de la estructura m&s cierta carga viva. La accidén
del sismo produce cargas ciclicas adicionales sobre la
cimentacidén debidas al movimiento del terreno y de la
superestructura. Este estado de solicitaciones en la cimentacidén
es muy complejo y en la practica se considera equivalente a wuna
carga vertical N, una carga horizontal T y a un momento de
volteo M (variables en el tiempo) sobre la cimentacidn. Ademis
aparecen en el suelo de la cimentacién fuerzas de inercia I.
Estas acciones pueden representarse esquemidticamente como en 1la

Fig 2.2.

Obsérvese que la fuerza I en la masa de suelo esta
constituida por las fuetrzas de inercia que aparecen sobre cada
particula de suelo a causa del movimiento del terrenno. 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 cimentacidn ciertas acciones de
M y T sostenidas antes del "sismo.-La-fuerza-vertical- N es en su
mayorfa causada por el peso de la estructura y cierta carga
saobre ella. En casos pricticos la N varfa muy poco con el sismo
(aunque en una zapata aislada de borde puede ocurrir lo

contrario).

Una simplificacién praictica adicional muy utilizada por los

15



métodos usuales en el célculo de la capacidad de carga es el
considerar las acciones N, T y M a través de una carga
seudoestética equivalente que posee inclinacién y excentricidad
(Ver Fig 2.3). La fuerza de inercia 1 es considerada como una
fuerza seudoestitica que actda en el centro de gravedad de la

masa de suelo deslizante.

Las cargas estiticas y ciclicas descritas causan una
compleja situacién de esfuerzos en el suelo debajo de 1la
cimentacidén. 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 esquema
simplificado de 1la condicién 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 vy 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 cimentacién sometida a sismo. La superficie
de falla presentada es esquemdtica, sin embargo representa bien
lo obtenido en los anilisis de estabilidad realizados por los

autores citados.
En la Fig 2.4 7 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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Pig 2.2 Accionss en la
cimentacibn.

——aT1 A suslo

Fig 2.3 Acciones seudo-
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directo

Fig 2.4 Condiciones de esfuerzos s 1o largo de la superficie
potencial de falls (Andersen y Lauritzen, 19&8).




El esfuerzo cortante promedio Tﬂ estd compuesto del
esfuerzo cortante inicial en 1la masa de suelo To(pOP
consolidacién anisotrépica) més el incremento de esfuerzo
cortante A?c por la carga que le transmite el cimiento. Este Arc
puede actuar en condiciones drenadas o no drenadas. El esfuerzo
cortante cficlico inducido por la accidén del sismo T, actia en

forma no drenada.

Como se observa, dependiendo de su posicién bajo el
cimiento, cada elemento de suelo presenta una trayectoria de
esfuerzo diferente que debe representarse lo mis fielmente

posible en los estudios de laboratorio.

Es importante afadit que no sdlo a causa de la formacidn de
una superficie de deslizamiento pueden acurrir grandes
asentamientos. Como se verid mas adelante, grandes esfuerzos
(cfclicos mis sostenidos) pueden causar deformaciones tales que

produzcan asentamientos inadmicibles.

2.3 ASPECTOS DEL COMPORTAMIENTO DINAMICO DE SUELOS BLANDOS.

El comportamiento’ dingmico de 1las arcillas se puede

caracterizar completamente con 4 propiedades: 1. la variacién
del médulo de rigidez al corte con la deformacién angular, 2. el
cambio del amortiguamiento histerético con la deformacién
angular, 3. la relacién esfuerzo-deformacidn-presién de poro vy

4. resistencia a la falla dinamica. Especi ficamente en el

17



estudio de la capacidad de carga en condiciones sisaicas es de
fundamental importancia poner atencién a las propiedades I3 y 4

menc ionadas.

2.3.1 RESISTENCIA A LA FALLA DURANTE EL SISMO.

Basicamente existen dos factores muy importantes que hacen
que la resistencia en condiciones dindmicas sea diferente de 1la
resistencia en candiciones estéticas (Rosenblueth y Newmark,
1976): la velocidad de aplicacion de las cargas y el

carécter cficlico de las cargas.

En algunas investigaciones realizadas con el objeto de
estudiar el efecto de cargas muy r4dpidas en la resistencia de
suelos finos se aplican cargas en tiempos que varfan entre 2
seqgundos y algunos milisegundos. Los resultados indican que la
resistencia de los suelos finos en esas condiciones es de 1.3 a
2.0 veces el valor de la resistencia en carga estatica y que la
resistencia crece con la velocidad de aplicacién de 1la carga
(Schimming et al, 19646). Lefevbre et al (1987) y Pérez 6Garcia
(1988) deterainan para tipos -especificos—-de--arcillac—. que. --la
resistencia maxima aumenta linealmente con el logaritmo de 1la
velocidad de deformacién. Mencionan que la pendiente de la recta
(ASu/ciclo logaritmico de EQ esti entre 4 y 147 y depende de
las caracteristicas de plasticidad de la arcilla ensayada.

Otras investigaciones (Seed, 1960 ;3 Seed y Chan, 19&6;3
Andersen et al, 1980) indican que la aplicacién de carga cfclica

causa una disminucién de la resistencia del suelo.

18



Se nota de inmediato que el efecto de rapidez de 1la carga
se contrapone al efecto de la carga cfclica. El que el aumento
de resistencia debido a la rapidez de deformacién exceda a 1la
disminucién de resistencia por carga ciclica depende
principalmente del numero de repeticiones, de 1los valores
relativos de 1los esfuerzos sostenidos y ciclicos y de 1la

sensibilidad del suelo.

Una de las investigaciones pioneras en la resistencia
cfclica de suelos finos fue la de Seed y Chan (196&4). En esta
investigacién se realizan pruebas triaxiales a una serie de
muestras de arcilla limosa de San Francisco. En la primera etapa
las muestras se consolidaron isotrédpicamente al mismo esfuerzo,
y en una segunda etapa, se les aplicé carga axial ciclica de
amplitud simple en condiciones no drenadas hasta producirse 1la
falla (no se aplicéd el esfuerzo desviador sostenido). En cada
prueba se varidé la magnitud de la carga cficlica con el objeto de
ver la influencia de esta en 1la deformacién obtenida. Los
resultados de tales pruebas se amuestran en la Fig 2.5. Puede
verse que los esfuerzos desviadores sé normalizan con respecto-a
la resistencia en comprésién obtenida de pruebas triaxiales

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

esfuerzos ciclicos es menor el ndmero de ciclos necesarias para

la falla y 2. A mayor magnitud de esfuerzos ciclicos la
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deformacitn axial aumenta &ais rapidamente con el numero de

ciclos.

Otra serie de pruebas triaxiales fueron ejecutadas
aplicando carga ciclica a partir de distintas condiciones de
esfuerzo sostenido inicial. El procedimiento fue el siguiente:s
se consolidaron isotrépicamente las muestras, luego se aplico
un esfuerzo desviador axial en condicién no drenada, finalmente
se aplicé la carga cficlica, de amplitud simple en condiciones no
drenadas hasta producirse la falla. Los resul tados se presentan

en la Fig 2.6.

De esta figura se observan las combinaciones de esfuerzo
sostenido Ao - esfuerzo ciclico odc que causan 1la falla para
diferente nimero de ciclos de carga. Como resul tado de
aplicacién a cimentaciones es muy importante el que para un
esfuerzo sostenido dado, el nGmero de ciclos necesarios para la
falla disminuye al aumentar el esfuerzo desviador ciclica.
Igualmente, para un numero de ciclos dado, la magnitud del
esfuerzo desviador a la falla disminuye al aumentar el nivel del

esfuerzo desviador sostenido.

Las pruebas anteriores fueron hechas utilizando esfuerzo
desviador ciclico de amplitud simple (onda de esfuerzo en un
solo sentido) pero se comprueba que el esfuerzo desviador

ciclico de amplitud doble (onda de esfuerzo en dos sentidos) es

20



una tcondicidén mis severa que reduce el namero de ciclos.

necesarios a la falla.

Fara todos estos ensayos realizados por Seed y Chan (19466)
se utiliza una frecuencia de 2 ciclas por segundo. ARlgunos
autores (Thiers, 1965) han encontrado que la resistencia de 1la
arcilla limosa de San Francisco crece con la frecuencia de
aplicacién de la carga cfclica (se reporta una reduccidén del 25%
al rebajar la frecuencia de 2 a 1 Hz). Sin embargo otros autores
(Yashuhara et al, 1984) encuentran que la influencia de 1la

frecuencia de aplicacidn de cargas es muy pequeflfa en arcillas.

A pesar de lo anterior se puede ver que los intervalos de
frecuencias y de niimero de ciclos tipicos de registros sismicos
son muy estrechos. Las frecuencias utilizadas en pruebas estan
entre 1 y 2 ciclos/seqg y el ndmero de ciclos a considerar estj
entre 25 y S50. As{ las estudios pueden avocarse a este intervalao
de condiciones donde el comportamiento de resistencia varfa muy

paco.

Andersen et al (1980) por su parte realizan estudios de
comportamiento ciclico de arcillas pero utilizando una carga de
frecuencia muy baja (0.1 Hz) aplicable al anilisis de
cimentaciones de plataformas marinas. Los resultados de estos
estudios reflejan muy bien el efecto de la carga ciclica sobre

el compaortamiento del suelo pero, por la baja velocidad de 1la
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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
graficas obtenidas (Andersen et al, 1989) es siempre menar o
igual a la resistencia no drenada estatica. A pesar de 1lo
anterior los lineamientos del estudio de Andersen et al (1980)
son muy importantes especialmente en lo que se refiere al

cédlculo de la capacidad de carga.

For otra parte se indica que la resistencia de arcillas
“sensitivas" es mucho mis afectada por el nimero de ciclos que

la de arcillas poco sensibles (Seed y Chan, 1966).

En la arcilla de la ciudad de México se han realizado
investigaciones muy importantes acerca de la resistencia a la
falla dindmica {(Romo et al, 1989 3 FRomo, 1990). Utilizando
ensayos triaxiales dinAmicos de labaratorio en muestras
representativas se puede determinar la resistencia dinidmica del
material. Las muestras contaban con las siguientes
caracteristicas: LL entre 324 y 402%, IF entre 235 y 2Z88B%Z, Wi
entre 293 y 360%Z, vy e entre 7.41 y 9.65. Las profundidades
estuvieron e entre 3I2.59 y 3Z.13m. El1 programa de pruebas
consistid en dos pruebas estaticas (una con consolidacién
isotrépica y otra con consolidacién anisotrépica) y 4 pruebas
ciclicas (dos con consolidacién isotrdpica y dos con

consolidacién anisotrdpica).



En las pruebas estiticas se aplicd la presién de
consolidacién de manera drenada y luego se aplicd 1la carga

estsdtica en condicién no drenada.

l.as pruebas triaxiales ciclicas se realizaron con esfuerzo
controlado y se diferencian de las estiticas en que después de
la consolidacidn se aplicaron a la muestra en condiciones no
drenadas 100 ciclos de esfuerzo desviador ciclico con una
frecuencia de icps. Al finalizar la aplicacidén de los 100 ciclos
se toma lectura de deformacién y se esperan 25 minutos para
registrar la presidn de poro. Posteriormente se aplican otros
100 ciclos de esfuerzo desviador ciclico mayor que el anterior,
y asi sucesivamente aumentando el esfuerzo desviador hasta

alcanzatr la falla dinamica.

La Fig zZ.7.a presenta los citrculos de Maohr
correspondientes a los esfuetrzos ciclicos generados en los
ensayos con consolidacién isotrdpica (Romo et al, 1989) . Se
muestran la magnitud y variacién del esfuerzo cortante en el
plano inclinado a 457 respecto a la base de la muestra durante
cada ciclo. Los esfuerzos principales actuantes sobre la muestra
se invierten en cada ciclo por lo que hay una mezcla de
compresisdn Yy extension en el ensayo. Fara muestras
anisotrépicamente consclidadas los circulos de Mahr se muestran
en la Fig 2.7.b. En estas muestras anisotrépicamente

consolidadas se observa gque existe un esfuerzo cortante inicial
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debido al esfuerzo desviador estitico. A este esfuerzo se
superpone el esfuerzo cortante cfclico T, generado por la
aplicacison de esfuerzo desviador ciclico odc. Adenss, los
esfuerzos principales actuantes sobre la smuestra se invierten si
la magnitud de esfuerzo desviador ciclico es mayor que el

esfuerzo desviador estitico ods.

Estas dos condiciaones de consolidacidn (isotrdpica y
anisotrépica) se trataron de reproducir en el laboratorio debido
a que la trayectoria de esfuerzos que ha sufrido el suelo previo
a la aplicacién de la carga cfclica influye en el comportamiento
dingdmico. S5in embarqgo en estos ensayos no se representan todas

las condiciones mostradas en la Fig 2.4.

Resultados de la investigacion muestran que la resistencia
a la falla bajo carga dindmica es sensiblemente mayor que la
correspondiente a condiciones estaticas. Independientemente de
la trayectoria de consolidacién seguida y la magnitud del
esfuerzo octaédrico de consolidacién, la resistencia a la falla

din&mica no drenada Sud’ “varfia “entre’ 1.20_ y 1.40 veces 1la

resistencia no drenada en condiciones est&éticas S (Romo, 1920) .
u

Para relacionar la resistencia al corte bajo carga estatica

Su con la resistencia bajo carga dindmica S 4 °=° utilizé el
u

diagrama q-p de la Fig 2.8.



Tomando en cuenta que la trayectoria de esfuerzos totales
que se sigue durante la aplicacién de cargas ciclicas, es de
compresién (aumentando el esfuerzo axial) se puede obtener la
siguiente expresién (Romo et al, 198%9):

Sud _ Hd (3 - He )
Su - he (3 - Md ) (2.1)
donde Sud = resistencia ciclica
- resistencia estidtica no drenada

Nd = pendiente de la envaolvente de falla
dindmica en términos de esfuerzos totales.

NE = pendiente de la envolvente de falla
estidtica en términos de esfuerzos totales.

Asimismo los resultados de estas investigaciones muestran
gue Hd = (1.25 - 0.0%9 HE N independientemente de 1la
trayectoria de consolidacidén seguida. Sustituyendo este
intervalo de valores de M en la ecuacién 2.1 se tiene que la

d

resistencia dinAmica puede-estar -entre- los -siguientes valores:- . - —

1.20 (3 - M)
P -

Sud
3 - 1.20 M
e

(2.2)

1.30 (3 — M)
—_——

S
u

s
3-1.30M
e

Estas ecuaciones permiten estimar la resistencia no drenada

en condiciones dingmicas a

partir de ensayos triaxiales
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estiticos en los cuales se obtenga la envolvente de falla de la
arcilla. Estas ecuaciones tienen implicito las condiciones bajo
las cuales se realizaron las pruebas como frecuencia (1 cps),
nimera de ciclos (50 ciclos) y trayectoria de esfuerzos a la
falla (prueba en compresién aumentado el esfuerzo axial) que se
suponen son representativas de las condiciones "in situ" durante
el sismo. Ademis, las ecuaciones 2.1 y 2.2 sdlo son aplicables a

la arcilla de la ciudad de México.

2.3.2 CARACTERISTICAS ESFUERZO — DEFORMACION.

Con la aplicacién de carga dinidmica a una smuestra de suelo
ocurren dos tipos de deformaciones: una transitoria que varia
ciclicamente con la carga y la otra permanente que se acumula
durante la aplicacién de esfuerzos ciclicos. En la Fig 2.9 se

muestran ambos tipos de deformacidn.

Asi la deformacidén ciclica es lo que se emplea para definir
los pargmetros de rigidez y amortiguamiento del suelo, y la
deformacién permanente se usa para estimar los desplazamientos
permanentes en las cimentaciones causadas "por-la accién-—de----los—-. - ..

sismos.

Para un material dado, la deformacién ciclica depende de la
magnitud del esfuerzo ciclico y 1la deformacidn permanente es
funcién de la magnitud del esfuerzo ciclico y del numero de
aplicaciones de este (Romo 1990). Ambos tipos de defarmaciones

estidn relacionados ya que al aumentar la magnitud de la
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deformacidn cifclica, la deformacidn permanente se acumula mas

rdpido.

En la Fig 2.10 se presenta un grifico obtenido por Romo et
al (198%9) donde se muestran las deformaciones permanentes
causadas por la aplicacién de S50 ciclos de esfuerzo para cada
amplitud. En las ordenadas se tiene el valor del esfuerzo
desviador total normalizado (Desviador ciclico I-4 [ 1)

dec

desviador esistico sostenido L dividido entre el doble de

la resistencia estitica no drenada S ). En las abscisas se tiene
u

la deformacién permanente. Este tipo de grificas se obtuvieron

para muestras consolidadas anisotrédpicamente e isotrdpicamente.

Dentro de 1las conclusiones @mas importantes que se
obtuvieron de estas graficas es que las deformaciones
permanentes son importantes cuande se rebasa un esfuerzo total
del orden de 20% mayor que 2 Su para muestras anisotrédpicamente

consolidadas, y del orden de 2 Su para muestras isotrépicamente

consolidadas,

DOtra de las conclusiones es que el comportamiento esfuerzo
deformacién permanente sigue un patrdn que se puede ajustar a

una hipérbola del tipo

de ED (2.3

25u a + bsp

o + o

dc
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donde a y b son parimetros del suelo. Esta ecuacién puede

escribirse también como

ao
£ =
4 1-be (2.4)
que es mis conveniente para evaluar las deformaciones

permanentes inducidas por sismo en wuna cimentacisn. Una forma de
hacer esto serfia calcular el estado de esfuerzos sostenidos en
el suelo impuesto por la cimentacion (ade) y luego con un
anilisis siemico evaluar los esfuerzos dinadmicos (odc). Con esta
informacién y la resistencia no drenada (Su) del suelo se pueden
lograr estimaciones de las deformaciones permanentes inducidas

por sismo.

También se observa que en estas férmulas wva implicito el

numero de ciclos (50) que representa el sismo.

Pérez Garcia (1988) realiza ensayos ciclicos en una arcilla
de tipo caolinita con carga en un solo sentido y para 2
frecuencias (0.1 y 10 Hz). La razon esfuerzo desviador cfclico-
resistencia no drenada estitica 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
gréficas £Z - q, €42 — Au, p'— g, P'— @ y €%Z - N donde £%4 es la
deformacién axial, Au es la presién de poro generada,

q = (a; - a;), p'= (a;+ 2 as')/3, e es la relacidén de vacios y
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N es el nimero de ciclos. Este tipo de graficos presentan en
forma conjunta todos los aspectos importantes del comportamiento
esfuerzo—deformacién y uno de estos graficos puede verse en la
Fig 2.11. Sin embargo, este tipo de ensayos son de naturaleza
diferente a los realizados por Romo et al (198%) en aspectos
importantes come a) frecuencias muy diferentes, b) cargas
ciclicas en un solo sentido, c) amplitud constante en 1la carga
ciclica, d) nUimero de ciclos no predeterminado sino hasta que se
alcance la curva LFR (lugar geométrico de 1los puntos p'-e
correspondientes a los puntos finales de la curva p°— q donde la
tasa de disminucidn de p’ se hace minima). Como se observa ni el

material ni las condiciones del ensayo son representativas para

una cimentacidén sometida a sismo.

2.3.3 PRESION DE PORO DINAMICA

Euando una muestra de suelo arcilloso saturado es sometida
a cargas ecficlicas en condiciones no drenadas se generan
presiones de poro de dos tipos: una presién de poro transitoria
debido a las distorsiones elisticas de la estructura del suelo y
otra presidén de poro permanente debido-a la-continua-degradacién

de la estructura.

Las presiones de poro transitorias no son muy importantes
desde el punto de vista del diseffo de aobras. Cuando el esfuerzo
(ciclico + sostenido) supera un valor critico se originan

deformaciones que degradan la estructura del material y producen
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que la presiétn de poro se incremente monotdnicamente con el

numero de ciclos.

Matsui et al (1980) estudiaron la presién de poro Au generada
por causa de la carga cfclica en un tipo de arcilla (Senri) en
pruebas triaxiales en las cuales el esfuerzo lateral y axial
varian de tal manera que el esfuerzo octaédrico permanece
constante. Se estudié como afectan factores como la frecuencia,
el esfuerzo efectivo confinante, el nivel de esfuerzo cortante,
la razén de sobreconsolidacién, etc. Dentro de los resultados
mas importantes ests la existencia de un umbral en el nivel de
esfuerzo cortante aplicado por encima del cual la preasidn de
poro se eleva mucho mas r4pidamente. Para wuna arcilla NC se
encontré que para relaciones esfuerzo cortante aplicado -
esfuerzo cortante de falla mayores de 0.5 la presidén de poro se
incrementa m&s rapidamente con el logaritmo del nuamero de
ciclos. FPFara arcilla SC al 1inicio se muestra wuna cierta
dilatancis pero con el efecto del numero de ciclos la presién
empieza a elevarse como si fuera tipo NC con el mismo umbral de
0.5. Un ejemplo de estos resultados puede . varse...en-.-la
Fig 2.12. Otro Pesultadu'muy importante es que existe wuna
relacién dnica entre la presién de poro normalizada u/a; y 1la

deformacién cortante ciclica mé&xima ymax dependiendo del OCR.

Matsui et al (1981) encuentran que para la presiéon de
poro acumulada en el N-ésimo ciclo existe una expresién de forma

hiperbélica en funcidén del esfuerzo cortante ciclico.
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Segun recientes investigaciones (Romo, 19%0) la presioén de
poro permanente es funcién del indice de plasticidad y del nivel
de deformaciones inducidas. As{ dada una magnitud de esfuerzo
(ciclico + sostenido) se generarid mayor presién de poro
permanente a menor indice de plasticidad. Tambi#n a mayores
distorsiones mayor presién de poro. Para el caso especi{ifico de
la arcilla de ciudad de Mé&xico {(findice de plasticidad > 250%4)
Roma (1990) obtuvo algunas griaficas de presién de poro acumulada
contra esfuerzo desviador total normalizado (para S0 ciclaos de
aplicacién de carga) y propuso una expresién hiperbsdlica para
representar tales graficas. (Ver un ejemplo de estos gr&ficos en

la Fig 2.13).

De este tipo de graficas se obtienen varias conclusiones:
1~ Las muestras consolidadas isotrépicamente acumulan
més presién de poro que las de consolidacidén

anisotrdépica.

2- Para ambos tipos de muestras las presiones de poro
desarrclladas son moderadas aun para esfuerzos
(o + o tan altos como 25 .
de de u
3~ Si se sobrepasa un valor de esfuerzo umbral, por
ejemplo 2 Su en muestras consolidadas anisotrépica-
mente las presiones de poro se incrementan

significativamente.
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4- Las presiones de poro permanentes también obedecen
una ley hiperbélica de forma similar a la de

esfuerzo — deformacidén.

Con respecto a este umbral de esfuerzos para el incremento
en la presién de poro, Dfaz Rodriguez (1989) observd para
arcilla NC del mismo tipo (aunque para 100 ciclos) wun valor

umbral de esfuerzos totales del orden de 83% de 2 Su.

En ambas investigaciones citadas falta informacidén con

respecto a arcillas preconsolidadas. Anderson et al (1980)
presentan resultados para un tipo de arcilla marina (Ip = 27%)
donde las presiones de poro permanentes disminuyen conforme

aumenta el grado de preconsolidacién (0OCR)Y para una misma

amplitud de esfuerzo ciclico.

2.3.4 RESISTENCIA FOSTCICLICA
El comportamiento postciclico de una arcilla puede

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

los ciclos de catrga) y a largo plazo (cuando se permite la. ..

disipacién de la presidn de poro generada). En esta seccién se
le dara mayor importancia al primer tipo ya que es el que
representa la condicién critica de resistencia. Con el segundo
tipo se presentars un asentamiento y posiblemente un aumento en

resistencia.



En los siguientes parrafos se estudiara la resistencia
inmediatamente después de los ciclos. Las investigaciones de
varios autores indican que existe un deterioro de las
propiedades mecinicas de la arcilla con el namero y amplitud de
ciclos de carga. Unos autores atribuyen este deterioro al
aumento de la presién de poro Au lo cual implica una disminucidn
de la presién media efectiva p° (es decir, un aumento del OCR
equivalente definido como aé/ (a; - Aw)). Otreos autores
consideran que el deterioro es debido a un fendmeno muy

dependiente de la deformacién alcanzada en la carga cficlica.

Koutsoftas (1987) indica que 1la resistencia no drenada
decrece después de la carga ciclica. Para 2 tipos de arcillas vy
deformacién ciclica en dos sentidos del orden de 5% la pérdida
en la resistencia no drenada fue menor del 104 de la resistencia
no drenada estitica. La pérdida es menor entre mayor OCR se
tenga. Este autor afirma que 1la pérdida de resistencia
postciclica es el resultado de una reduccién del esfuerzo
efectivo al someter la arcilla a carga ciclica y la compara con
el efecto de 1la sobreconsolidacidén convencional en la
resistencia de la arcilla. También menciona que la disminucidn
en el médulo de deformacién por efecto de la carga ciclica es

mucha més acentuada que la disminucién en la resistencia.

Matsui et al (1980) y Matsui et al (1981 liegan a 1la

conclusidn de que el efecto de los ciclos de carga sobre el



suelo es una sobreconsolidacién equivalente DCR.q (ya que 1la
presién de porao generada causa una disminucién del estuerzo
efectivo) comparable en resistencia a aquella de arcillas sobre-—
consolidadas intactas (a iguales valores de OCR, w y p°’). Sin
embargo el autor indica que existe cierto dafNo con respecto a la
arcilla intacta debido a la reduccién que se presenta en el
médulo de deformacidén. Los principales resultados de estos

autores pueden resumirse en la Fig 2.14.

LLos autores anteriores atribuyen 1la disminucidn de 1la
resistencia al efecto de la elevacién de la presidn de poro como

funcién de la carga ciclica.

Thiers y Seed (19&68) encuentran que la resistencia
postciclica disminuye conforme aumenta la relacién deformacién
ciclica pico-deformacién a la falla estatica. Se establece para
arcilla de la Bahfa de San Francisco que para relaciones de
deformacidén menores a 0.5 el decremento en resistencia es menor

de 10%4.

Andersen et al (1980) encuentran que la resistencia no
drenada generalmente disminuye después de la carga ciclica, Yy
que la disminucidén crece al aumentar la deformacidén cortante
ciclica y el ndmero de ciclos. Los resultados presentados por
este autor muestran mucha dispersién pero llevan a la conclusidén

de que la reduccién en la resistencia es menor al 257 siempre vy
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cuando la deformacién cortante ciclica sea menor de 3% después
de 1000 ciclos (independientemente del OCR). Ademis se indica
que la carga cfclica produce una cierta sobreconsoclidacién en el

suelo equivalente a una descarga real.

Castro et al (1976&) encuentran que la resistencia no
drenada postciclica es practicamente la misma después de 1la
carga ciclica y que por lo tanto su variacién con el esfuerzo de
confinamiento efectivo (as‘) es pequefia, excepto en arcillas
sensitivas (donde la resistencia postciclica tiende mds bien a
la resistencia en el estado perturbado que le provoca la
deformacidén g). Se sugiere que la resistencia no drenada
podria ser relacionada con el nivel alcanzado de deformacién
permanente y no con la presién de poro generada durante la carga
ciclica. También indica que el mddulo de deformacién s{ sufre

una gran reduccidén con la carga ciclica.

Los ejemplos anteriores muestran que la reduccidn en la
resistencia depende de la perturbacién inducida al suelo con 1la
deformacidn permanente alcanzada durante la carga ciclica. Como
la deformacidén generalmente alcanza grandes valores el efecto de
la sobreconsolidacién (DOCR) deja de intervenir en la disminucidén
de la resistencia, aunque el (ltimo autor citado sostiene que
para ciertos materiales 1la deformacién alcanzada en pruebas
triaxiales comunes no es suficiente para desestructurar el

suelo.
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Al observar que se da una disminucidn en la resistencia con
la deformacién, Pérez Garcifa (1988) propuso que el paradmetro mas
representativo del deterioro podria ser la deformacidén
permanente en lugar de la presién de poro generada durante la
carga ciclica. El autor mencionado llevé a cabo ensayos para
estudiar la resistencia postciclica de una arcilla blanca tipo
caolinita. Se realizaron ensayos de carga monoténica (e°'= & x
107* “./seg) sohre muestras que habfan sido sometidas a cargas
ciclicas y se compararan con ensayos de materiales intactos NC
{o = 2kg/em’) y SC to; = 0.5 kgremy OCR = B). La muestra SC
representaba las condiciones medias (%w, o;, etc. ) de las
muestras previamente sometidas a carga cfclica. Un resdmen de
los resultados de estos ensayos puede verse en las Figs 2.15

y 2.16.

Para la mayorfia de ensayos postciclicos las resistencias
alcanzadas son muy inferiores a las de la arcilla SC intacta.
Esto demostré que a una misma presidn efectiva p° y a una misma
humedad 1la mayoria 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
Férez Garcfa (1988) logra demostrar gque para la caolinita
mencionada: a) la deformacién permanente Ep controla la
reduccién de la resistencia maxima, b) la presién de poro no es

el paradmetro que caracteriza la reduccidn y c) la frecuencia vy
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el numero de ciclos de carga no tienen un efecto apreciable’ en

la resistencia postciclica.

Para el caso especi{ifico de las arcillas de Ciudad de
Méxica, la principal investigacién ha sido realizada por Dfiaz
Rodriguez (1989). Para arcillas NC se encuentra un umbral
de esfuerzos: mientras el esfuerzo total sea menor del 83% de la
resistencia no drenada estatica (ZSU) la pérdida de resistencia

inmediatamente después del sismo no serid mayor de BZ.

El hecho de que haya tanta variacién en los resultados
obtenidos por varios autores puede atribuirse a las diferentes
caracteristicas de plasticidad de los materiales ensayados (Romo

et al, 198%9).

En el estudio de la resistencia postciclica de la arcilla
de ciudad de México, Romo (1990) indica que 1la caida de
resistencia en este material se debe basicamente a la
degradacién de la estructura de la arcilla, que en ensayes a
valumen constante se refleja por la generacién de presién de
poro din&dmica y propone una expresidén simplificada que puede
ser de utilidad en algunbs casos. Su planteamiento es que si  se
conoce la presién de pora dindmica ud y Se supone que la

trayectoria de esfuerzos efectivos (en la etapa de falla) sélo

se desplaza hacia el origen el valor de u entonces la

a°’

resistencia postciclica S se puede calcular como:
up

S = Su - B Yy

uP 2 (2.5)
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donde
Sup = resistencia no drenada postciclica
S = resistencia no drenada en condiciones
estaticas.

M = Pendiente de la linea de falla estatica

en esfuerzos totales.

Para obtener 1la ecuacidén 2.5 se considerd que la
envolvente de falla en esfuerzos efectivos es la misma antes vy
después de la aplicacién de la carga dingmica. Consideracidén que

es aceptable si.la presién de poro generada u, no es muy grande

d
ya gue de lo contrario se presenta un efecto de preconsolidacién
que cambia la lfinea de falla para esfuerzos efectivos bajos.

(Romo, 19920) .

Definitivamente para el caso de la arcilla de ciudad de
México hace falta mé&s investigacién concluyente acerca de la

resistencia post-ciclica.

Pérez Garcia (1988) también considera el efecto de 1a
reconsolidacién en la resistencia no drenada después de la carga
ciclica. Se observé que existe una ganancia de resistencia al
permitir la consolidacién. Cuando se compara la resistencia de
una arcilla reconsolidada con aguella de una arcilla SC intacta
equivalente se comprueba que el dafio por ciclaje es borrado
completa o parcialmente (esto depende de 1la deformacién

permanente alcanzada durante la carga ciclica). Mas allad de un



cierto valor cP la reconsolidacidn no borra totalmente el daho
(£P>15%). No se considera 1la influencia que pueda tener 1la
tixotropfa del matetial sobre el deterioro de la resistencia al
pasar el tiempo. En una investigacidn sobre 1la resistencia
postciclica en la arcilla de ciudad de México la influencia de

la tixotropia serfa muy importante.

2.4 CONDICIONES CRITICAS EN LA CAPACIDAD DE CARGA Y
ASENTAMIENTO DE LAS CIMENTACIONES.

A la luz del comportamiento sfsmico observado de las

cimentaciones superficiales sobre suelos blandos y de los
resultados de investigaciones acerca del compqrtamiento dindmico
de arcillas se puede apuntar cuales son las condiciones criticas
a considerar en el andlisis de cimentaciones. Ya se discutid que
la resistencia del suelo durante un sismo puede ser mayor gue en
condiciones estéticas. For otra parte, la resistencia puede

disminuir después de gue el suelo haya sufrido carga ciclica.

Asi se pueden proponetr tres condiciones para evaluar 1la
capacidad de carga (Romo, 1990):
1- Condicién estitica a corto plazo antes del sismo.
2- Condicion dinamica durante el sismo.
3- Condicién estdtica inmediatamente despueés de

sismo.



FPara la condiciédn No. | se puwde utilizar la resistencia no
drenada del suelo Su de una prueba UU con  un anbli-ii tipo
¢ = 0y los métodos de evaluacién de la capacidad de carga

convencionales.

Para la condicién No.2 se debe utilizar la resistencia
dindmica de la arcilla. Esta resistencia puede determinarse en
laboratorio reproduciendo lo mis aproximadamente posible las
condiciones de carga del suelo o alternativamente wmediante
pruebas estidticas a través de la ecuacién 2.1. En los métodos de
evaluacitdn de la capacidad de carga deben incluirse las fuerzas
de inercia tanto en ia superestructura como en la sobrecarga vy
en la masa de suelo deslizante. En la actualidad es regla
general incluir en el andlisis s&lo la fuerza de inercia de 1la
superestructura. Uno de los objetivos de este trabajo es el
estudio y aplicacién de algunos métodos de andlisis 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 dinidmico 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 sueio deslizante. Segin Romo (1970) y
Auvinet (1990) para las condiciones tipicas de 1la ciudad de
México ambos efectos tienden a contrarrebtarse y, en general, si
la cimentacién es estable en condiciones estiticas lo sera

también en condiciones dinAmicas. Esto tiene su excepcidn para
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cimentaciones con un factor de seouridad menor de 2 en
condiciones dinidmicas y en las cuales las fuerzas de sismo mis
las sostenidas pueden sobrepasar considerablemente el doble de
la resistencia eststica no drenada (2 Su) durante un temblor

fuerte.

En la condicién No.3 se debe considerar 1la resistencia
postciclica ya discutida en la seccidén 2.3.4. Esta resistencia
es algo menor que la resistencia no drenada estatica. Sin
embargo, los resultados existentes no son concluyentes por lo
que este es uno de los puntos donde es necesaria mayor
investigacion. Segun Di az—~Radriguez (198%9) mientras los
esfuerzos totales no sobrepasen el 837 de 1la resistencia no
drenada estitica (2 Su) la disminucién de la resistencia serd de
un 8% de 2 Su. La expresidn 2.5 proporcionada por Romo (1990)
presenta dos inconvenientes de tipo practico: a) la presién de
poro dinamica acumulada M, debe ser pequefia para gue la
expresion sea valida y b) a pesar de que la presién de poro
dinamica puede expresarse con un modelo hiperbolico, a la fecha
no se cuenta con una definicién clara de las constantes a y b

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

Los asentamientos que se podrfan dar en una cimentacidn
durante un sismo por deformacién permanente del suelo estan en
funcioen del nivel de esfuerzos totales (sostenido + ciclico)
alcanzado durante el sismo. S5i se observa el comportamiento de
las curvas deformacién permanente contra esfuerzo total

normalizado obtenidas por Romo (1989) (Fig 2.9), se puede
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argumentar lo siguiente; cuando una cimentacién soporta
esfuerzos menores del doble de la resistencia no drenada
estitica (2 S“) las deformaciones permanentes en la cimentacién
seraén despreciables. Por lo anterior, debe tratarse en el disehfo
de que los esfuerzos en la cimentacién no sobrepasen este umbral.
En las cimentaciones de la ciudad de México es comin que el
factor limitante sean los asentamientos por compresibilidad
resul tando presiones de contacto inferiores a la presiéon de
preconsolidacién. Por lo general se obtienen factores de
seguridad mayores de 2.5, lo que implica una reserva de
resistencia de mis del doble de la resistencia no drenada de
falla. Por esto para este tipo de cimentaciones no se

presentarin grandes deformaciones permanentes.

Si se quieren evaluar los asentamientos permanentes por
sismo en una forma mAs precisa se puede proceder en dos formas:

1. Incorporar en un modelo de interaccidén sualo
estructura una ley de comportamiento
elastoplidstico que describa la acumulacidén de

deformaciones permanentes lo cual tiene
actualmente bastantes complicaciones.

2. Obtener los esfuerzos estaticos sostenidos en
el medio. Evaluar la historia de esfuefzos
ciclicos considerando la interaccién dinamica
suelo estructura mediante un modelo
viscoelsstico lineal .equivalente. Asociar a
estos estados de esfuerzos unas deformaciones

obtenidas mediante pruebas de laboratorio.
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25 COMPORTAMIENTO EXPERIMENTAL DE CIMENTACIONES
SUPERFICIALES EN CONDICIONES SISMICAS.

Existen en la literatura técnica auy pocos estudios
experimentales acerca de la capacidad de carga de modelos de
cimientos superficiales sometidos a condiciones que representan
un sismo. La mayoria de estos estudios estan 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 din&micas (Das, 1983) pero

ese no es el campo de este estudio.

Dentro de 1los estudios experimentales se tienen dos
investigaciones pioneras muy importantes: Shinochara et al
(1960) y Tran—-Vo-Nhien (recopilado por Costet y Sanglerat,
1969). A pesar de que ambos estudics se limitan 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) sus resultados son muy importantes, principalmente en 1lo

que concierne a la forma de la superficie de falla.

Sinohara et al (1960) realizaron ensayos en eadelos de
cimientos superficiales desplantados en arena utilizando cargas
excéntricas e inclinadas. De los ensayos se observé que a pesar
de que las superficies de falla semejaban bastante bien la forma

Circular estas podfan dividirse en 4 casos de acuerdo a la
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inclinacién 6 y a la excentricidad e como se muestra en la
Fig 2.17, Con base en las observaciones, el autor afirma que
es posible utilizar la superficie de falla de forma circular sin
mucho error para el cdlculo de la capacidad de carga con cargas

excéntricas e inclinadas.

Costet y Sanglerat (19469) apoyados en trabajo experimental
de Tran-Vo-Nhien en material friccionante obtuvieron valiosas
conclusiones. Para la discusién de sus observaciones (Ver Fig
2.18) se tomé 1la siguiente convencién de signos: a) la
inclinacion 6 sersé siempre considerada como positiva, b) la
excentricidad e seri positiva si la componente horizontal se
dirige hacia el centro y negativa si es al contrario. Algunas de

las observaciones m&s importantes son las siguientes:

a) La inclinacién de la carga destruye la simetria de
la cuffa rigida que se forma en el caso de carga
vertical. As{ la influencia de la carga inclinada
se traduce en un desplazamiento horizontal y wuna

rotacidén.

b) La excentricidad de la carga tiende a hacer girar la
placa de fundacién alrededor de un eje horizontal
situado aproximadamente a la mitad de la distancia
entre el punto de aplicaciéh y el borde mis alejado

de la placa.
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c) Si se hace variar la excentricidad manteniendo 1la
inclinacidén constante se encuentra un cierto valor
de e, =n donde el valor de Q es mAximo. En este
punto la fundacién no sufre ninguna rotacidén sino
solo desplazamiento y hundimiento. Por el
contrario, cuando la carga @ es aplicada bhacia
"arriba" de L (e > e“) la fundacién sufre una
rotacién cuyo centro queda por debajo de 1la base,
mientras que cuando la carga es aplicada “"abajo" de
L (e < eu) el eje de rotacidén sube. Estas

situaciones y @1 esquema de las superficies de

falla ‘pueden verse en la Fig 2.18 Como se
observa la situacién mas comin en sismos es

e < e, donde la inclinacién esta en la misma

direccién de la excentricidad.

En todo caso, la cufifa se hace tanto mis pequefa conforme la
excentricidad sea mAs grande y 1la base de 1la fundacién se
despega una cierta longitud. Por otra parte, cuando la
inclinaciéﬁ aumenta la forma de la cufia se aplasta. En ambos
casos la capacidad de carga de la fundacion disminuye

notablemente.

ODkamoto (1973) presenta un estudio experimental de 1la
capacidad de carga en modelos de cimiehtos superficiales. En

este estudio el autor representa lo mds fielmente posible las
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Pig 2.18€ Estudio experimentel de las superficies de falle
ante cargas excéniricac e inclinadas realizado por Tran-Vo-
Nhien (Costet y Sanglerat, 1869).




fuerzas de inercia que se dan en una cimentacién ( de manera
seudoestitica) a través de la inclinacidén de la superficie en la
que se apoya la placa. Esta inclinacion del terreno y de la
placa implica la aparicidén de una componente del peso en la
direccidén de la superficie del terreno que representarfia las
fuerzas de inercia. A través de este artificio Yy de
excentricidades en la carga se logra representar las condiciones
duranée 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 inclinacidén del terreno. Este mismo autor
también realizé estudios en arenas sometidas a vibracién y
encontrdé que existe un decremento de la capacidad de carga con
el aumento de _la aceleracién del movimiento arménico y un
decremento mucho mas fuerte al aumentar la inclinacién de 1la

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

Okamoto no utilizé arcillas en su estudio experimental pero
realizéd estudios tedricos de fundaciones sobre suelos cohesivos
que indicaron 1los diferentes tipos de falla que pueden
presentarse: 1— falla de deslizamiento entre 1la placa y 1la
superficie, 2—- falla de deslizamiento en la misma direccidn de
la fuerza de inercia a <través de un plano de falla poco
profundo, 3- falla similar a la anterior pero con deslizamiento
en direccién contraria a la fuerza de inercia y 4- falla a
través de una superficie profunda de acuérdo con el grado de

excentricidad y direccién de las cargas.
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Stavnitser y Karpenko (1975) realizaron prusbas de capacidad
de carga en placas rectangulares de 1 x 1my, 0.7 x 1.42m vy
0.5 x 2m. E1 estudio se llev® a cabo mediante la aplicacion de
cargas excéntricas a las placas apoyadas en un estrato de arena
que es sujeto a vibracién horizontal mediante una placa
vibradora (aceleracién mix. entre 0.18 y 0.22q). En general al
alcanzarse la capacidad de carga de las placas (tanto bajo
cargas centrales como excéntricas) se observa: un abultamiento
lateral en la superficie del suelo, un asentamiento relativo
entre 0.04 y 0,10 del ancho de la placa y una separacién 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 vibracidn y por varias excentricidades indican:
1- Que los efectos combinados de una excentricidad de
1/6 y de la vibracitn (amax = 0.18 — 0.22q) reducen
la capacidad de carga hasta la mitad de la capacidad
estatica con carga central.
2— Fara una excentricidad dada el efecto de 1la

vibracién con una aceleracién midxima de 0.29 reduce

la capacidad de carga estatica en 0.25.

Los autores no dejan claro como representan el efecto de la

fuerza lateral (inclinacidén de la carga)'sobre la placa.
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Finalmente aparece en la literatura técnica un estudio
experimental de la capacidad de carga de cimentaciones sujetas a
cargas ciclicas (Dyvik ®t al, 1990; Andersen et al, 1990). En
esta investigacidn se estudia mediante modelos la capacidad de
carga de cimentaciones de plataformas marinas sobre un tipo de
arcilla marina. En este .caso la carga ciclica 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
dismetro soportados en una base de arcilla de 20 cm de espesor.
El modelo 1 fue cargado monoténicamente hasta 1la falla, el
modelo 3 fue cargado primero cfclicamente y luego
monotsnicamente hasta la falla y los modelos 2, 4 y S5 fueron
cargados ciclicamente hasta la falla. En aestos
casos la carga vertical permanecié constante e igual al peso del
modelo, y la carga horizontal se aplicd a una cierta altura de

la base y tuvo carécter monoténico o ciclico.

Dentro de las observaciones m&s importantes realizadas en
este estudio estan:
1. Para modelos en carga ciclica con alto momento de
volteo, la superficie critica se da con forma

circular y 1la masa de arcilla debajo de 1la
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plataforma moviéndose en direccién ocpuesta a la

direccién de la carga aplicada (rotacisén

representada por la curva 1 en la Fig 2.19).
Para modelos donde el momento de volteo es menor
se tiene una superficie critica mAs superficial
con la masa de arcilla y la cimentacién moviéndose
en la misma direccién que 1la carga aplicada

(curva 2).

2. Para  modelos en carga estética, se tiene una
superficie de falla critica con la masa de arcilla
moviéndbse en la misma direccidn que 1la carga
aplicada (curva 2 en la Fig 2.19) o también igual
de critica la de forma circular {(curva 1 en la Fig

2.19.

3. La reduccidén en la capacidad de carga en el modelo
que se cargd monotédnicamente después de 1la carga

ciclica fue de 117.

Estas observaciones concuerdan bien con las cilculos
realizados a través de la teorfa desarrollada por Andersen y
Lauritzen (1989). Estas observaciones dan una idea general del
comportamiento de cimentaciones en arcillas sometidas a cargas
ciclicas, sin embargoy, no bhay que perder de vista que
corresponde a una condicién de carga especifica (plataformas

marinas de gravedad).
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Pig 2,19 Superficies de falle estudiadas experimentelmente
por Andersen et al, 1950.
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Pig 3.1 Simplificaciérn propuesta por heyerhof (1963) para
considerar las carges excéntiricas.




3.REVISION DE LOS ESTADOS LIMITES DE FALLA PARA CIMENTACIONES
EN SUELOS BLANDOS.

31 ANTECEDENTES.

El problema de determinar el estado de cargas que puede soportar
una cimentacién superficial en condiciones dinadmicas no es un
problema simple, aun sin considerar el efecto del sismo en la
resistencia del suelo. La mayoria de soluciones que se tienen a
la fecha consideran las cargas sobre la cimentacién de una
manera seudoestitica y resuelven el problema para el caso

estatico.

Una de 1las primeras soluciones para el problema de
capacidad de carga de cimentaciones superficiales sometidas a
cargas excéntricas e inclinadas fue dado por Meyerhof (1953,
(1963). Resulta aplicable a 1la condicién sismica si se
consideran el momento de volteo y la fuerza horizontal
inducidos por el sismo sobre 1la cimentaciédn de una manera
seudoestatica a través de una excentricidad y una inclinacidén de
la carga aplicada.

La situacién simplificada puede verse en la Fig 3.1.
Una de 1las principales contribuciones de Meyerhof al
.

cdlculo de la capacidad de carga es la simplificacidén producida

para la estimacion del efecto de la excentricidad. El1 observéd
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que en la carga Ultima de una cimentacién la distribucion de la
presicon de contacto no era ni sigquiera lineal y propuso, con
miras a simplificar el problema, que se considerara una presién
de contacto similar a la de una placa cargada céntricamente pero
de ancho reducido como en la Fig 3.1. Meyerhof (1933)
comprueba experimentalmente que este procedimiento estid del lado
de la seguridad y extiende el procedimiento a cimentaciones con
doble excentricidad. También Meyerhof (19463) considera factores
que disminuyen la capacidad de carga de acuerdo a la

inclinacién.

t.as expresiones propuesta por Meyerhof (1963) son las

siguientes:
cargas verticales (3.1.a2
N
qQ =—-= sd CN_+Sd DN + s d ¥B° N
BL" c e c qaq q yr —_— r
2
cargas inclinadas
(3.1.b)
Nu
= = di CN_ + di DN + d_ i B° N
9 BL" ¢ c c qlq r q v 1? Z_ H4
2

donde Nc, Nq y N son los factores de capacidad de carga

%
N, = (N~ 1) cotg, N=5.14 (3 = 0 (3.2.a)
N, =" tand o * (3.2.8)
N = (N- 1) tan (1.4 @) (3.2.0)
I 4 q

Ng = tan®(n/4 + ¢/2) (3.2.d)
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., -q y -7 con los factores de correccién por forma
c ’
8 =1 + 0.2 N, B'/L" (3.3.a)
< @
e =8 =1 (¢ = 0) (3.3.b)
9 v
s =g m 1+ 0.1N, B/L" (¢ > 10%) (3.3.c)
q r 4
d, d y dr son los factores de correccién por
< q
profundidad
d =1+ 0.2¢Y N¢ bD/L” (3.4.a)
c
=1 ( 0) (3.4.b)
dq .= dr @ =
i (o]
d =d=14+ 0.1 N D/B° (¢ > 10) (3.4.c)
q 4 N @ @
ie, iq y i? son los factores de correccidon por
inclinacién
=i = a- 6/90°)% (3.5.a)
i, = d - 6/¢)F (3.5.b)
B =B - Zen (3.6.a)
L =L - ZEL (3.6.b)
B = ancho real de la placa
L = Longitud real de 1a placa
D = profundidad de desplante
C = cohesién aparente del suelo
7 = peso volumétrico del suelo
Nu= carga vertical N dGltima que puede soportar la cimentacidén.
q = esfuerzo Gltimo que puede soportar la cimentacién Nu/B‘L‘
é = Angulo de inclinacidén de la carga.

.

Aunque las expresiones de Meyerhof llevan implicitas muchas

simplificaciones y no consideran la fuerza de
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bloque de suelo deslizante, han sido muy utilizadas para el
célculo de la capacidad de carga de cimentaciones superficiales

en condiciones wismicas.

Fosteriormente Vesic (1974) propone expresiones similares a
las de Meyerhof con ciertas diferencias en 1los factores de

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

profundidad e inclinacidén. Sin embargo, el efecto de la
excentricidad siempre sigue considerindose por medio del
ancho reducido B’= B - 2e.

La expresién propuesta por Vesic es la siguiente:

N : . . r B’
= = “+ +
a ETE, scchCCNc SqdqquDNq Srdyly -7; Ny (3.8.a)
qQ = Ny = 5.14C (1 + s+ d=— i + D (¢ = 0) (3.8.b)
B.L. < < <
donde N , NQ'N? son los factores de capacidad de carga
<
N= (N - 1) cot ¢ (3.9.a)
c q
N=g" " ? N (3.9.b)
q ¢
N = 2(N + 1) tan ¢ (3.9.¢c)
¥ q
N,= tan? (/4 + ¢/2) (3.9.d)

S 4 S o 5? son los factores de correccién por forma
e <

s=1+ (N/N) (B°/L"),
c qQ c

sé= 0.2 (B'/L") (¢ = O) (3.10.a)
sq= 1 + tan ¢ (B'/L") (3.10.b)
57= 1 -~ 0.4 (B'/L") (3.10.c)
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dq, dY son los factores de correccidn
dc = 1 + 0.4 K, d'c= 0.4K (¢ = 0) (3.11.a)
dq =1 + 2 tan ¢ (1 ~ sen @K (3.11.t)
d =1
r
K = (D/B) i D/B =< 1 (3.11.d)
son los factores de inclinacidén
i’ = (@T) 7/ (B'L'CN) (p= O (3.12 a)
< a <
i =i -1 71 (3.12.b)
€ e N -1
. q
m
i = 1- N ¥ B'L'; €
a o Ot ¢ (3.12.¢)
m+s
io= 1 - T (3.12.d)
y N + B'L‘'Ca cot ¢ -
m = 2+ (B°/LN (excentricidad en (3.12.e)
BT+ B/ el ancha)

ancho real de la placa

= Longitud real de la placa

B - 2e
B

=L - 2eL
= excentricidad de la carga

profundidad de desplante

cohesién aparente del suelo
adhesién entre placa y suelo
componente horizontal de 1; carga

compaonente vertical de la carga

carga vertical N tltima sobre la cimentacidn.

= peso unitario volumétricao del suelo

esfuerzo Gltimo sobre la cimentacidn Nu/B'L'
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Para un suelo cohesivo que es ®]1 caso estudiado se
tiene:

q=5.14C (1 + &'+ d’ - 1') + D (3.8.b)
5 < c

nT
qQ=5.14 C [1 + 0.2 (B'/L") + 0.4 (D/B) - (ETTZ—ETET*E;—) ] + D

(3.13)

Por su parte las “"Normas Técnicas Complementarias para el Disefio
y Construccion de Cimentaciones” (NTCDCC) del Reglamento de
Construcciones del D.F. (1991) (RCDF) proponen expresiones
similares a las de WVesic separando los suelos puramente
cohesivos de 1los puramente friccionantes y wutilizando la

modalidad de factores de carga y de resistencia.

Asi para cimentaciones superficiales en suelos homogéneos

se deben cumplir las siguientes ecuaciones:

Para cimentaciones en suelos cohesivos

INF /A < CNF + P (3.14)
c c R v
Para cimentaciones en suelos friccionantes
INF /A6 < [P, (N- 1) + BN /2] F + P (3.15)
donde

ZNFC= combinacién de acciones verticales a tomar en cuenta,
cada una afectada de su respectivo factor de carga Fc'

A = 4rea del cimiento (m%).

<
(]

presisdn vertical total a la profundidad de desplante por

peso propio del suelo (T/a®).
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;;- presidn vertical efectiva a la misma profundidad (T/m®).

y = peso volumétrico del suelo (T/m") .

C= cohesién aparente (T/m%) determinado en un ensayo
triaxial UU.
B = ancho de la cimentacién (m).
L = longitud de la cimentacidén (m).
Nc= coetficiente de capacidad de carga dado por:
Nc = 5.14 (1 + 0.25 D/B + 0.25 B/L) (3.16)
para D/B < 2 y B/L <1,
donde D es la profundidad de desplante (m).
Si D/B y B/L no cumplen con las desigualdades

dichas relaciones se considerarin iguales a 2 y a 1

respectivamente.

Nq= coeficiente de capacidad de carga dado por:

N = ce™ ¥ Py tan? ( 45%+ gr2) (3.17)
donde ¢ = &ngulo de friccidn interna.
Los factaores de forma son 1 + (B/L) tan ¢ para
cimientos rectangulares y 1 + “tan ¢ para zapatas
cuadradas o circulares.
Ny= coeficiente de capacidad de carga dado por
(3.18)

N =2 (N+ 1) tan ¢
¥ q
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Los factores de forma son ! - .4 (R/L) para cimientos
rectangulares y 0.6 para cimientos circulares o

cuadrados.

F = Factor de carga especificado por las NTCDCC.

Fp= Factor de resistencia especificado por las NTCDCC.

P = tan”' (a tan ¢.), donde ¢' es el angulo con la horizontal
de la envolvente de resistencia y a = 0.67 para suelos
arenosos con una compacidad relativa Dr < 707 & a = 1

para otros casos.

Fara el caso en gue se den cargas excéntricas se tiene
B’ = B - Ze. El mismo criterio se aplica en 1la direccion

longitudinal.

Fara tomar en cuenta la componente horizontal de la carga
inclinada se propone multiplicar Nq Yy Nc por (1 — tan é)zdonde
¢ es la inclinacién de la resultante. El1 factor de correccidn
(1 - tan &) fue obtenido en forma tedrica por Costet y
Sanalerat (196%9) y es vialido para inclinaciones menores de z0°.

La inclinacidn & debe ser obtenida para la carga dltima por 1o’

que el factor tiene caracter iterativo.

fAsi, en resumen, para un suelo arcilloso (p = O) se tiene

INF /JB'L° < 5.14 C F [(1 + 0.25 D/B + .25 B'/L") (1 - tan o)z] + Pv

(2,207

tas factores de carga FC que deben aplicarse estin indicados en
el articulo 194 del Cap III del Realamento de Construcciones del
D.F. (RCDF). Fara estados limites de talla se aplican factores
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de 1.1 al pewo propio del suelo, a 1os empujes laterales y a las
aceleraciones que sufre la masa deslirante de suelo bajo la

cimentacidn.

El factor de resistencia F,l para capacidad de carga de
cimentaciones superficiales es de 0.35 para zapatas de cualquier
tipo en la zona I o zapatas de colindancia desplantadas a menos
de 5 m de profundidad en las zonas I1 y I1l. Para 1los otros
casos de zapatas superficiales se usaris como factor de carga
O. 6.

Las caracteristicas de las tres zonas ya wmencionadas en que
se divide el Distrito Federal (Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal) son:

Zona I: Lomas formadas por rocas o suelos generalmente
firmes que fueron depositados fuera del ambienté
lacustre, pero en los que puede existir,
superficialmente o intercalados, depésitos arenosos
en estado suelto o cohesivos relativamente blandos.
En esta zona es frecuente la presencia de oquedades
en rocas y de cavernas Yy tUneles excavados en
suelos para explotar minas de arena.

Zona Il: Transicidn, en la que los depédésitos profundos se
encuentran a 20m de profundidad, o menos, y que
estid 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 metros.

Zona IIi: Lacustre, integrada por potentes depdsitos de

arcilla altamente compresible, separados por capas
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arenosas con contenido diverso de limo o arcilla.
Estas capas arenosas son de consistencia firme a
muy dura y de espesores variables de centimetros a
varios metros. Los depédsitos lacustres suelen estar
cubiertos superficialmente por suelos aluviales vy
rellenos artificiales; el espesor del conjunto

puede ser superior a S50m.

Las normas subrayan la importancia de la fuerza de inercia
que aparece en la masa de suelo deslizante e indican que es
necesario tomarla en cuenta en el célculo de la capacidad de

carga, sin embargo la ecuacién (3.20) no la considera.

En las siguientes secciones se presentaran 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 SUELO SOBRE LA
CAPACIDAD DE CARGA UTILIZANDO EQUILIBRIO LIMITE.

La mayorfa de métodos disponibles para el calculo de 1la
capacidad de carga en condiciones sismicas se limitan a
considerar el efecto del sismo a través de una excentricidad vy
una inclinacién de la carga sobre la plaga. Durante un sismo se
generan fuerzas de inercia en la masa de suelo debajo del

cimiento que pueden influir en 1la capacidad de carga. @A
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pesar de que este efecto es ampliamente reconocido, los métodos
de anélisis no lo incluyen debido tal vez a la sscasez de casos

reales de falla durante sismo.

En esta seccidn se expondrén algunas ideas acerca de la
influencia de estas fuerzas de inercia en la capacidad de carga.
Con base en el concepto de "equilibrio limite" se obtendrén
expresiones simplificadas que incluyan el efecto de las fuerzas
de inercia mencionadas. Se considerard Unicamente el caso de

suelos cohesivos (¢ = 0O).

3.2.1 QGPACIQADvQE COARGA.

Compo es propio del concepto de equilibrio 1limite 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 actgan fuerzas de
dos tipos: motoras y resistentes. Para obtener el valor wsiximo
de fuerzas motoras que el mecanismo pueda resistir se realiza un
anadlisis de equilibrio entre las fuerzas motoras y las fuerzas
resistentes suponiendo que la falla se ha alcanzado a 1lo 1largo
de toda la superficie.

Para efectos de obtener resultados practicos se supondrs
que la superficie de falla circular es una buena aproximacién de
la realidad, tal y como la sugieren algunos 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) parecen indicar que la superficie de falla real se asemeja
més & la propuesta por Pecker y Salengon (1991) y que se

presentars en la Fig 3.11.

Especi ficamente para este caso, la linea de falla sersd un
arco de circulo que pasard por uno de los bordes de 1la
cimentacién y cuyo centro de rotacién estars situado por encima
de 1la cimentacién. Ge supondréd ademis, que factores como
excentricidad, inclinacidén de la carga y fuerza de inercia en la
masa de suelo sé6lo afectardan el equilibrio 1limite de la
superficie de falla supuesta y no dar&n 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 circulos de falla
se considerarian en los desarrollos analifiticos siguientes es
conveniente tener en cuenta algunas observaciones simples de
Shinohara et al (1960) comentados en la seccidén 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 B° podria hacerlas mas

representativas.

Para definir las {fuerzas resistentes sobre la superficie de
falla es necesario precisar una ley de résistencia a lo largo de
ella. En este caso, por tratarse de suelos cohesivos saturados
sometidos a carga rapida, se aceptard como vélida la expresion:

T = C
f
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Pig 3.2 Superficies de falla consideradas.
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Fig 3.3 Cuerpo libre considerado (longitud
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donde Tr es el esfuerzo cortante a la falla Yy € es la
resistencia no drenada al esfuerzo cortante (denominada
"cohesidn" por costumbre y que en &l capitulo 2 se representa

por Bu).

Por lo anterior los esfuerzos normales no intervienen en
las fuerzas resistentes de la superficie de falla y sélo actuars
la resultante debida a la "cohesisn® ﬁc como se muestra en la

Fig 3.3.

Ademss, se considera el peso del material sobre el nivel de
desplante como una sobrecarga PV que actya coma fuerza

resistente.

Como fuerzas motoras se consideran el peso de la estructura
Ni, el peso de la masa deslizante de suelo wz y las fuerzas de
inercia generadas por sismo en la estructura T;’ en la masa de
suelo T2 y en la sobrecarga Ph' Estas fuerzas de inercia son
consideradas de manera seudoestitica en el centraide del cuerpo
en que son generadas. Todas estas fuerzas pueden verse

esquematizadas en la Fig 3I.3.

Los pardmetros que entran en juegqa en la Fig 3.3 se
definen a continuacién:

radio del circulo consideradoa.

]

semidngulo del arco del circulo.
= peso volumétrico del suelo.

N1= peso de la estructura.
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N1= peso del bloque de suelo en movimiento.
w2= 7p=(e - sene cose)

(X Zx) = coordenadas del centro de gravedad de 1la
estructura (Gx)'

(Xz, Zz) = coordenadas del centro de aravedad de 1la

masa de suelo (Gz).

2 (sen’e) e

iz = 2 (& - sene cose)

(X_, Z_) = coordenadas del centro de aplicacion de la
sobrecarga (Ga)'

| A H componente horizontal y vertical,
respectivamente del coeficiente sismico K
que corresponde al blogue deslizante de
suelo.

Debe tenerse en cuenta que el coeficiente sismico K

disminuve con la profundidad, sin embaroon, para efectos de 1la

siguiente metodelogia se tomard un valor constante.

El considerar la aceleracién mzxima en la superticie del
terreno como representativa de las aceleraciones <(coeficientes
sismicos) en la masa de suelo potencialmente deslizante es
conservador debido a que las aceleraciones miximas disminuven
con la protundidad. Esto es especialmente critico en la ciudad
de Meénico en donde las aceleraciones maximas se amplifican
significativamente en los 12 a 1Sm mis superficiales. Existen
herramientas numericas que pueden ayudar a solventar el problema

(Romo, 19917,



o, 0 t  componentes horizontal 'y vertical,
respectivamente, del coeficiente sismico de
la estructura o.
N t fuerza vertical sobre la estructura.
N = (§ +0) W
1 v 1
N t fuerza vertical N1 que conduce a la falla para

un circulo dado.

T1 : fuerza horizontal sobre la estructura
Tx = ahw‘
Nz 1 fuer:za vertical sobre la wmasa deslizante de
suelo.

N = (1 +K) W
2 v 2

T2 : fuerza horizontal sobre la wasa deslizante de
suelo.
T, = KW,
R : Resultante de los esfuerzos de "cohesién".
M : Momento resultante de Rc.
P : sobrecarga al nivel de la superficie de
desplante.
Pv= D (1 + Kv)
M : Momento debido a la sobrecarga.

B : ancho de la cimentacidén

D = profundidad de desplante.

Se estudiari cuil es la fuerza Q que lleva al sistema a 1la

La ecuacidn de equilibrio de momentos con respecto al punto

sM=36 x R+ T) +86. x A +T ) +mM+mM=0 (3.21)
[} 1 u £y 2 2z 2 < P
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M= - NX -T Z ~T Z +Rp+PX -P2Z =20 (3.22)
] u 1 1 2z 2 c v 8 h'»

-T2 -T2, +Rp+P X —PZ
N = —12 - - = (3.23)

u

Observando la Fig 3.3 se pueden obtener algunos de los

términos mencionados:

T’Z! = T’ (p cose — H)

— o 3 8 ~
TzZ2 = ZKhyp sen e/3

Rp = Zepzc

c

P X =D (1 + K) (Zp sene - B) (B/2)
v 8 v .

tha = D kh (2p sene — B) (p cose)

X1 = p sene® - B/2

Luego
[ —Tl (p cose - H) - ZKhypﬁsenae/S + 2ech + D (1 + Kv) (20 sen® -~ B)
(3.24)

N =

u

(B/72) - rDKh (2p sene — B) (p cose) ] / Eo sene - B/2]

Una simplificacién muy utilizada en la practica es

despreciar el efecto sismico en el sentido verticail, es

decir Kv= 0, resultando:

N = [ ZepFC + »D (2p sene — B) (B/2) - D Kh (2p sene — B) (p cose) -

T, (pcos & - H) - 2}<hyp3-_=.enae/3] / [p sene — 5/2] (3.26)

"

Es importante sefialar aquf que la simplificacién anterior

(despreciar la componente vertical de 1la aceleracidén sfsmica
L4
Kv= 0) puede no ser representativa de la realidad para zonas con

temblores con foco cercano o superficial. Por esto, es necesario
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estudiar cuidadosamente el tipo de temblores que se dan o pueden
darse en una _zona antes de realizar la simplificacién
mencionada. Para el caso de la ciudad de México la
simplificacidn es aceptable y son aplicables las ecuaciones

siguientes a la 3.26.

Cada c{rculo definido por un radio p y un semidngulo e
determina una carga de falla Nu. Puede pensarse en encontrar una
Nu minima variando p y e, sin embargo, se observa que 8i p
tiende a infinito Nu tiende a menos infinito y no es posible

minimizar N .
"

En la realidad dificilmente se encuentra un estrato
infinito de “cohesién" constante, por el contrario, es comin la
existencia de capas duras que limiten el estrato o una cohesidn

que aumente con la profundidad.

Cordary y Nancey (1987) resuelven el problema mediante una
simplificacién: suponen que la superficie critica no es
influenciada por el efecto del sismo y adoptan el mismo circulo
critico que para el caso estitico. Este circulo es aguel cuyo
centro estsd sobre la vertical que pasa por el borde interno de
la zapata y con un semidngulo e de 66.8° (Jusrez Badillo y
Rico Rodriguez, 1973). Un esquema del circulo critico
considerado se presenta en la Fig 3.4.

Considerando la Fig 3.4 se tiene:

o = &6.8°

p = B/sen 66.8° = 1.088B
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y la ecuacidn 3.25 se convierte en:

N = 5.52CB - T _ (0.8572 - 2H/B) + yDB (1 - 0.8572 K,) =~ 1.3334 Khsz
N~ DB = 5.52CB — T  (0.B572 - 2H/B) — »DB K, (0.8572) - 1.3334KhrBz

Si se denomina g = Nu/B Y Pv= rD se tiene:
q - p = 5.52C - T1 (0.8572 ~ 2H/B)/B ~ 0.8572 KhyD - 1.3334 Kh?B
v

(3.26)

que es la ecuacidén de capacidad de carga en condiciones sfsmicas
obtenida por Cordary y Nancey (1987). Como se abserva de la
ecuacion 3.26 1la capacidad de carga estadtica para una
cimentacidén superficial en arcilla (q - pv = 5.32C) es reducida
en condiciones din&micas por 3 factores:

i. La carga lateral T‘ debida a las fuerzas de inercia

sobre la estructura.
2. Las fuerzas de inercia sobre la sobrecarga.

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

Cordary vy Nancey (1987) proponen conservadoramente
considerar la altura de aplicacidén de la carga lateral igual a
cero (H = 0) obteniendo la ecuacidén:

a-p, = 5.52C - 0.8572 (T1/B + KhyD) - 1.3334 KhyB (3.27)
que resulta muy prictica para el cdlculo de la capacidad de

carga en condiciones sismicas.

Considerando la ecuacidn 3.27 pueden obtenerse expresiones

para 1la capacidad de carga y el factor de seguridad en
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la ecuzcién 3.32 (Rosenblueth, 1985).




condiciones dindmicas en funcidn de la capacidad de carga y el

factor de seguridad en condiciones estéticas.

Si se denomina capacidad de carga estdtica a, al término

5.952c y capacidad de carga sismica q, a la expresitén 3.27 se

tiene:
0.1553 (T /B + KyD) _ .

a = 5.52c [1— 2 Q‘—"ﬁ‘—l‘f’—'\”—ﬁ] (3. 28)
] [ =4 [ =4

q, = q [l - 0.1553 (T‘/B + KyD) /¢ — 0.2416Ky B/C] (3.29)

La expresién anterior puede ser expresada en forma similar

a la utilizada en las NTCDD <(utilizando factores de carga 9

resistencia):

IF N =< qgA'F [1 — 0.15353 F (T /B + KyD) /F c¢ - 0.2416 F Ky B/F C]
c L R < 1 r c r
(3.30)

Ademss se pueden relacionar los factores de sequridad en

condiciones estidticas y dinadmicas asi:
9 _ %
q q

[1 -~ 0.1353 (T‘/B + KyD)/c — 0.2416 KyB/c]

FS'= FS. [1 - 0.1353 (T1/B + KyD) / c ~ 0.2416 KyB/C]
* (3.31)
Como se observa para una cimentacién dada el factor de
seguridad disminuye linealmente con el aumento en el coeficiente

de aceleracién del terreno K.
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Rosenblueth (1985) considerando una superficie de falla
compuesta como la mostrada en la Fig 3.5 obtiene una expresion
del tipo:

q,= a, [1—a—§——] (3.32)

F a b¥
SFN £ g A'F, [1 - S 2o ] (3.33)
R
F ., F: factores de resistencia y de carga de las NTCDCC
a : aceleracidn mixima del terreno.
: aceleracisn de la gravedad.
t min Cd, 1.2h, 20ml
d s+ dimensidn del area de contacto reducida en la
direccién gque se analiza.
h : profundidad desde el nivel de desplante hasta 1la
capa dura.
c : cohesidn media entre la profundidad de desplante D

y la profundidad D + b.

4 t peso volumeétrico medio en el aismo intervalo de
profundidad.
o T caeficiente obtenido del anslisis limite gque

originalmente Rosenblueth (1985 propone coma

0.12 y luego Auvinet (1990) propone como 0.097.

.

Con respecto al coeficiente a en el apéndice 1 se muestra

un anidlisis no riguroso donde se abtiene un valor de « de 0.195.
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La definicidn de b weria min [d, 1.4h] i las aceleraciones
del suelo fueran independientes de la profundidad, pero el hecho
de que varien hace reducir el coeficiente de 1.4 a 1.2 y
estipular que no es necesario considerar b mayor a 20m. Esta
dltima dimension proviene del concepto de que los
desplazamientos son nulos para una profundidad de A/4 (A es la
longitud de onda de corte de propagacién vertical) y de que las

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

estén entre 60 y 100 m/s.

Seguiin Auvinet (1990) para las condiciones tipicas de 1la
ciudad de México 1la expresién propuesta (3.33) implica una
reduccidn en la capacidad de carga menor de 10%Z, la cual queda
ampliamente compensada por un aumento de la resistencia por
efecto dindmico. Es decir, el cédlculo de la capacidad de carga
en condiciones sismicas sin considerar la fuerza de inercia
sobre el suelo y usando la resistencia no drenada estatica no es

tan insegura si se usan factores de seguridad adecuados.

Ademis, debe tomarse en cuenta que, dificilmente la maxima
fuerza de inercia sobre la estructura se darid en el wmismo
instante y direccidén que la médxima fuerza de inercia sobre 1la

masa deslizante de suela.
3.2.2 CARGA LATERAL MAXIMA

Es importante notar que las ecuacidnes 3I.30 y 3.33 no

consideran la falla por deslizamiento entre la placa y el suelo
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por efecto de adherencia entre ambos. Para esto debe compararse
la fuerza cortante T con el producto caB donde € es la

adherencia entre la placa y el suelo y B es el ancho reducido.

Segtin la ecuacidn 3.246 se obtiene una carga vertical m&xima
en funcitdn de las fuerzas de inercia en la estructura y en la
masa de suelo. Esta forma de obtener los resultados es muy (til
pero, segun Pecker y Salengon (1991), estid mis de acuerdo con la
realidad el obtener una fuerza lateral maxima (fuerza de inercia
sobre la estructura) en funcién de la carga vertical y la fuerza

de inercia sobre la masa de suelo.

FPara obtener el valor miximo de fuerza lateral que puede

aplicarse scbre 1la estructura se retomarid la ecuacidn 3I.22.

De esta ecuacién puede despejarse T1 = Tu suponiendo
N = N = constante.
u 1
- - + -
Tu= _ELE; Tzzz ch r vas tha_ (3.34)
z

1

Considerando el ci{rculo de falla simplificado de 1la Fig
3.4 y haciendo las mismas suposiciones que en la ecuacién 3I.26

se puede llegar a la ecuacidén

T - 9-52CB - N+ yDB (1 - 0.8572 K
Y (0.8572-2H/B)

. 2
h) 1.3334 KhrB (3.35?

Ad

Si la sobrecarga es nula se tiene

2.7601 BC - (0.5N + z KyB%)

u (0. 4236 - H/B)

T
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T 2.7601 - 0.5 (2 - 2, (KB
=Y = cB » £ (3.36)
T B 0.4236 — (H/B) .

Con esta expresién se puede construir la Tabla 3.1, en la
que se puede observng que este modelo de falla no representa
bien el efecto de altura de aplicacién de la carga H. Segun el
modelo, al aumentar H aumenta la carga mixima T hasta una altura
H = 0.4286 B, mas arriba de esta altura se invierte la direccidén

de T.

Por otra parte se tiene que el valor de T/CB varia muy
ampliamente (para H/B = 0 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
direccidén que la fuerza de inercia en el suelo y uno porque 1la
resistencia al desplazamiento de la zapata por adherencia no

debe sobrepasarse.

En vista de 1los problemas anteriores, una solucidén
aproximada para considerar el momento podria obtenerse
utilizando el concepto del ancho reducido B°'= B-2e (para

excentricidades pequefias). La superficie de falla utilizada
pasaria por el extremo del ancho reducido. Asi la excentricidad
podria calcularse como e = M/Q = TH/Q.

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

(utilizando el ancho B‘'= B — 2e) se tiene

-

N
= 6.5158 — 1.1804 (c—;a) - 1.5738p (_5_5__) (3.35)

o

B

0
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oS x®/C o : 2 Py
0.0 A\G 24 0.0k -\ag
(<X} 5.44 276 008 -2.5A
0.2 7.87 299 o.12 -3.7Te
0.3 14.24 1.22 ©.22 -6.719
O.4 74.58 37. 86 113 -3%.59
0% - 2305 -—Hiq - 035 10.99

Tabla 3.1 c.arga lateral dltima T/CB que puede resistir

la cimentacién dados N/CB = 2 y ¥ = 1.3 T/m3.

Table 3.2

N/ce T/cs xB/c

fo) o) 318
) 2\6

{ (o] 2.61

| 2.1

2 [e) 2.03

i 1.54

3 O 1.45

| 096

Fuerza de inerciz ufximz KB/C cue puede resistir

la cimentacién dados N/CB y T/CB suponiendo H = 0.




Como ya mencionamos ®1 valor miximo de T/Cﬂ debe ser de 1 y
el minimo debe wer O, por lo que la wexpresion 3.35 puede
transformarse para estimar el intervalo de valores de (KB/C) que
puede resistir el sistema entre los valores mencionados de T/CD.

Asi se tiene:

N T
KB _ - —1y _ = —1
r C C ) = 4.1402 0.7500 ( CB) 0.6354 ( CB (3.36)

Con esta expresion se construye la Tabla 3.2 en la cual se
observa que seqgun este modelo el valor m&ximo de (KB/C) que
puede resistir el terreno sin ninguna carga (@ =T = 0) es de
3.18. Sin embargo, se nota que estos valores de (K B/C)

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

3.2.3. CALCULO DEL DESPLAZAMIENTO

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.é6.a en un suelo puramente cohesivo
se tiene

ZMO = - (T’Z1 + TZZ2 + Nux1) + ch = —Jw (3.37)
donde J es el momento de inercia del sistema con respecto al
punto O ¥ W es la aceleracidén angular

WK Zo- WK Z-W (1 +K X +'ch = —Jia

1 he 1

Considerando ﬁx = Rz = ®% se tiene
—(WZ +WZIYK -~ MWMXI1 +K) +Rp=-J
1 2 2 2 [ 14 4 v c

73



81 R = Re. coeficiente sismico critico, entonces w = 0
- MW Z +WZ)K -~ (W X)) (1 +K )+ Rp=20
1 3 z 2 he [ § ve c
Por diferencia de las dos expresiones anteriores se tiene:
(WZ +WZ) (K-K )+ MWX)(K-K )=Jw
1 1 2 2 h he L 1 v ve
S5i me define:
X = WB/g como aceleracién adimensional
n = Kv/Kh= ch/th
M= (WZ + MW Z)
2 171 272

M = (WX
1 171

Luego
J X g/B = Mz (Kh— th) + H1 n(Kh— th) (3.38)
™ nM
o S Mop
X = Io (Kh th) (3.39)
¥ = cC (Kh - th)

Los valores de Kh pueden idealizarse en forma de pulsos.
Cordary y Nancey (1987) integran la ecuacidén 3.39 para
diferentes formas de pulsos que se muestran en la Fig 3.6.b
Los resultados se dan en forma grafica como un desplazamiento
adimensional U en funcién del valor de Kh maximo (Km) del pulso.

2

Asi el valor de rotacidén miaxima es ¢ max = Uc Km to qg/B donde

todos los parametros ya han sido presentados.

Los desplazamientos unidimensionales calculados para los
diferentes pulsos mencionados en 1l1la Fig 3.6.b tienen poco
interés practico, sin embargo, es posiﬁle la estimacién del
desplazamiento de un madelo de cuerpo rigido (como el estudiado)
para un registro de un terremoto dado o para un conjunto de

registros escogidos. E1 procedimiento para 1lo anterior fue
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Pig 3.6.a Condiciones
consideradas en el cél-
culo del desplazamiento

(wy) (Cordary y Nancey, 1987).

Pig 3,6.b Diferentes pulsos
considerados y deterninscién
del desplazamiento adimen-
sional FCordary y Nancey,
1987).
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1inicialmente propuesto por Newmark (1965) aplicado al  cflculo
del desplazamiento en taludes. Posteriormente, Richards y Elms
(1575) 1o utilizaron para estimar el desplazamiento de muros de
aravedad en condiciones sismicas. El1 grafico para obtener el
desplazamiento normalizado presentado 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  lugar de un pulso

determinado.

£1 procedimiento mencionado da lugar a un criterio de
disefio con limite en el desplazamiento: se fija cuial es el
desplazamiento madximo tolerable y se calcula 1la aceleracidn
m3xima para que no se sobrepase tal desplazamiento. Tambieén
podria estimarse cusl seria el desplazamiento adicional (dafio
cualitativo) si se excede la aceleracidn méxima de disefio.

La aplicaci¢éen de este procedimiento al cadlculo del
desplazamiento de cimentaciones superflciales en uwuna regicén

determinada podria ser objeto de una investigacion posterior.

& 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 sismico critico) para que
se desarrollen desplazamientos. Sin  embargo, en la practica,
muchos si1stemas con factores de seguridad mayores gque uno sufren
deformaciones importantes durante los sismos (especialmente en
suelos blandos). Los desplazamientos debidos a tales
deformaciones no pueden ser considerados por metodologias como

la presentada en esta seccidn.



3.3 NUEVO ENFOQUE PARA LA ESTIMACION DE LA CAPACIDAD DE
CARGA DE CIMENTACIONES EN CONDICIONES SISMICAS,

S:3.1 INTRODUCCION

tos métodos més usados en la actualidad para la evaluacion
de la capacidad de carga de cimentaciones en condiciones
sismicas utilizan la expresién tradicional de capacidad de carga
(q = ch+ rDNq+ i yﬁNr) afectada por coeficientes de reduccidn
que toman en cuenta la excentricidad y la inclinacisn de la
carga originadas por la accién 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 sfsmicas. En la seccidén 3.2 se
revisé un método aproximado para evaluar la capacidad de carga
que considera las fuerzas de inercia desarrolladas en la masa de
suelo basada en el equilibrio limite de superficies de falla

circulares.

Fecker y Salengon (1991) presentan un enfoque totalmente
diferente a log anteriores para el andlisis de la capacidad de
carga de cimentaciones superficiales en condiciones sismicas. El
estudio se 1limita a cimentaciones superficiales de largo
infinito desplantadas en arcillas que obedezcan el criterio de
Tresca (¢ = 0). La solucidn presentada estid basada en la teaorfa
de 1la plasticidad utilizando prinéipalmente un enfogue

cinemidtico. El desarrollo tedrico utilizado es algo complejo vy
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queda fuera del alcance de este trabajo el profundizar en &1,
sin embargo, algunos de los principios utilizados para obtener
los resultados fueron desarrollados en otras referencias, por

ejemplo Salengon (1977).

Pecker y Salencon (1991) dividen su presentacién en tres
partes: 1—- Obtencién de nuevos resultados para el cdlculo de la
capacidad de carga bajo cargas estaticas excéntricas e
inclinadas, 2- Extensidn de los resultados obtenidos en la
primera parte para el caso en que se incluye 1la fuerza de
inercia que aparece en la masa de suelo y 3— Estimacién de la

deformacién permanente en la cimentacién.

3.3.2 DEFINICION DEL PROBLEMA Y METODO DE ANALISIS.

Generalidades

Como modelo de anidlisis se tiene una cimentacidn rigida de
ancho B y largo infinito sobre la superficie de un semiespacio
homogéneo. Sobre la cimentacién actyan tres fuerzas externas
independientes que definen el vector de carga ﬁ H la fuerza
normal N, la fuerza tangencial T y el momento de volteo M. {(Ver
Fig 3.7). Comao se observa, el vector (W] representa las cargas

que la superestructura 1le transmite a la cimentacidn, por

ejemplo las fuerzas inerciales generadas durante un sismo.

El problema a resolver es la dete;hinacién de todas las
posibles combinaciones de Ny, Ty M que 1la cimentacidn pueda

resistir.
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Pig 3.8 Criterio de resistencia de Tresca en el espacio de
esfuerzos principesles {Pecker y Salencon, 1951).
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Fig 3.9 Represeptacién tridimensionzl del dovini
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Se considera que el material del semiespacio homogéneo
cumple con el criterio de resistencia de Tresca con o sin
resistencia a la traccidn. Los dominios G(x) de los estados de
esfuerzo permisibles correspondientes se presentan en la Fig

3.8.

Las ecuaciones de estas superficies de falla o funciones de

fluencia estan dadas por:

- Material con resistencia a la traccion
t (o ) = Sup {ori-— oj—ZC)} (3.40)
i,3 = 1,2,3

— Material sin resistencia a la traccidn
f (& ) = Sup {o.- o~ 2C, o} (3.41)
t 3 s
iyd = 1,2,3
donde C es la resistencia no drenada del suelo, o (*) es

es el vector de

X4

el tensor de esfuerzos en el punto x,
posicisén del punto x y el esfuerzo de traccién es considerado

positivo.

Puede verificarse que las superficies representadas por las
expresiones (3.40) y (3.41) y representadas en 1la Fig 3.8
forman un prisma hexagonal paralelo al eje (1,1,1)

.

El dominio 6B(x) de los tensores de esfuerzo admisibies

& (%) es definido por

f (o) £ 0 (3.42)
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Se supone que la superficie de contacto entre cimentacidn y

suelo s rugosa y sin resistencia a la traccién.

El peso del suelo no es considerado, sin esmbargoc puede ser

probado que esto no afecta la solucién (Pecker y Salengon, 1991)

Método de analisis

En el

desarrollo del trabajo se utiliza la siguiente

nomenclatura:

Q

Q¥

=4}

[=Y]}

B}

e

representa la geometria del sistema suelo-cimentacion
con una frontera S.

campo de esfuerzos en el punto x.

campo de velocidades cinemiticamente admisibles. En
plasticidad, es convencidén comin denominar campo de
VElDeidad al campo de incrementos de desplazamiento
que resulta de un incremento en el proceso de
deformacién.

campo de tasas de deformacién asociado a u.

salto de U cuando se pasa una superficie de
discontinuidad de velocidades X en el punto x
siguiendo la normal no(x).

vector de carga.

vector de tasa de desplazamiento asociado a a,
utilizado para expresar el trabajo de 1las fuerzas

. —_—
externas en el campo de velocidades U.
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La solucién al problema ests representado por un dominio
de cargas potencialmente estables como el representado en la

Fig 3.9.

Este dominio K de las cargas potencialmente est;bles puede
ser acotado desde el exterior usando el enfogue cinemstico de la
teoria del disefo a fluencia (Salengon, 1977) derivado del

principio del trabajo virtual.

El principio de trabajo virtual eatablece:
~ para un campo de esfuerzos estiticamente admisible &
en equilibrio con ﬁ,
= para un campo de velocidades cinemiticamente

admisible U,

f?m().a:;>dn+f[6¢;<')l.Z‘rt;».-h'(;c—)dz= & . §
[¢] z

Como se ohserva esta expresién representa la igualdad
entre el trabajo de las fuerzas internas y el trabajo de las

fuerzas externas.

Introduciendo las funciones 7 con las siguientes
definiciones
L
n (%3 @ o) = Sup {; 0 . Qo 4 S0 € B ¢;)} (3.44)

n (x; 0 6o, [ Ulx) 1) = Sup {t Ul . 540 « noo 7 590 € B a0}

(3.4%)
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para diferentes me-

canismos cineméticos.

Pig 3,10 Enfooue cinew&tico y aproximaciones desde fuer:
(Sulencon, 1977).

M ecanismo A.

Mecanismo B.

Pig 3.11 VFecanismos cinemfticos m4s representativos (Pecker
y Salencon, 1501},




Para un campo de velocidades virtuales G el mAximo trabajo
resistente ®s expresado por:
PW = n (3 8 GNda+ [n(xyntd, LU GII)dE
Q z

(3.468)

que lleva al establecimiento de que para cualquier carga
potencialmente estable Qe Ky para un campo de velocidades
cinemsticamente admisible G'y con un vector asociado E "))

Q.4 W <P W (3.47)

El método consiste entonces en la construccidn de campos de
velocidades cinematicamente admisibles y en minimizar el trabajo
P para obtener la mejor aproximacién del dominio K (Ver

Fig 3.10).

La aplicacién del en foque cinematico requiere del
conocimiento de 1las funciones n y de 1la construccién de
mecanismos cinemdticos. Los segundos seran presentados en la
siguiente seccién. Las funciones n  son calculadas por

Salengon (1983) y no se consideran en esta trabajo.

3.3.3 RESULTADOS OBTENIDOS PARA EL CASO ESTATICO

Los autores desarrollaron nuevas metodologfas para el caso

de cargas excéntricas e inclinadas en condiciones estaticas que
L]

a su vez sirvieran de base para el anjlisis en condicidén

si{smica.
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Dentro de los mecanismos cinemdticos probados los dos més
significativos para el anédlisis en condicidn sismica se

presentan en la Fig 3.11.

Estos mecanismos llevan a la mejor aproximacién del dominio
K para ura fuerza normal N positiva (hacia abajo), una fuerza
cortante T positiva y un momento positivo M como en 1a Fig
3.7. La combinacién de fuerzas considerada corresponde al caso
de una cimentacién inicialmente cargada con una carga centrada y
sujeta a una fuerza horizontal aplicada a una elevacién H  sobre

su base.

Ambos mecanismos son bisicamente idénticos y s6lo difieren

en la posicién del centro instantidneo de rotacion Q.

El mecanismo A se asocia con 1.- una rotacién con
velocidad angular «» del sistema de cimentacién A'A — voldamen de
suelo IJA, 2.- un levantamiento de la cimentacidn a lo largo de
A‘l y 3.— un sector circular AJK y un triidnguloc ALK con campos

de velocidad puramente tangencial.

El mecanismo B presenta un centro de rotacién cuya
proyeccién en la superficie queda fuera de la cimentacién AA’.
Difiere del mecanismo A @n gque no se produce una contribucién al

trabajo resistente por zona levantada.

Es importante mencionar aguf{ que en algunos de los casos

observados durante el sismo de 1985 las estructuras se
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Pig 3.12 Aproximacién del dominio X desde el exterior utilisando diferentes mecaniemos
pare las condiciones estdticns y mnterial sin resistencia a la traccién (Pecker y %alen-~
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inclinaron en la misma direccién en que se abultéd la superficie
del terreno (Auvinet, 1991) lo cual puede asociarse a 1los
mecanismos de falla presentados en la Fig 3.11. Los wmovimientos
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 parémetros independientes
mostrados en la Fig 3.11: oy, ¢ ¥y A= (1+b) /B para el mecanismo
A; oy, [ y ¢ para el mecanismo B. Por lo tanto, el midximo trabajo
recistente es una funcidén de estos 3 parsmetros. Por ejemplo, la
expresidn analitica para el trabajo resistente en un material

con resistencia a la traccidn es (Pecker y Salengon, 1991):

n 1 n i
= 2.2 = - g+ = tan p o+ (= - ) ———— ] +
P(U) = o CB™A [ 2 2 2 cos?a
» CE°A (1 = A) tan o (3.48)

Los autores no proporcionan la expresidén para un material

sin resistencia a la traccioén.
También, el trabajo externo debido al movimiento rotacional
E.E(G)=m[1N+T(1+b)tana] (3.49)
Relacionando las ecuaciones (3.48) y (3.49) a través

*
de la expresisn (3.47) se puede llegar al limite superior para T

T H N (3.50)
ts = ¢ p cp)
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donde los r son expresiones en términos de los pardmetros
1

mencionados.
La funcién ¢ debe minimizarse en términos de los paradmetros

Le forma en gqgue se presenta la ecuacidn (3.50) se
seleccioné intencionalmente debido al hecho de que en el
anidlisis de cimentaciones en condiciones sfsmicas la fuerza
vertical N y la elevacidén H de la fuerza vertical pueden ser

consideradas aproximadamente constantes.

Pecker y Salengon (1991) presentan los resultados de las
minimizaciones como curvas proyectadas sabre el plano NT del
dominio K (para material con resistencia y sin resistencia a 1la
traccién). En la Fig 3.12 se presentan las curvas obtenidas en
funcién de 1la excentricidad de carga para material sin
resistencia a la traccion (se consideran otros mecanismos ademis

de los dos ya mencionados).

De este estudio se mencionan 1las siguientes conclusiones

importantes (Pecker y Salengon, 1991):

- En  un material con resistencia a la traccidn y para
excentricidades nulas, tanto el enfoque estitico como
el cinemidtico producen resulxados similares. Cuando
la excentricidad se incrementa la diferencia entre

ambas metodologias aumenta, sin embargo, para
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excentricidades moderadas (e/B < 0.25) y cargas
normales del orden de 5.14CB con factor de
seguridad minimo de 3 la diferencia es pequeffla y se
Justifica el usc de 1la aproximacién cinematica.
Tambi#n se observd gue la regla usual para cargas
excéntricas que consiste en la sustitucidn del ancho
B por un ancho reducido B'= B - 2e es errénea y

sobreconservadora.

~ Para un material sin resistencia a la traccién las
mismas  conclusiones pueden ser aplicadas. Sin
embargo el uso del concepto de ancho reducido

sobreestima la capacidad de carga real.

3.3.4 CAFACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES SISMICAS

Definicion de la excitacidn sismica

En la derivacion de la seccién anterior no se tomd 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 definicién de la fuerza de inercia que
actuari saobre la masa de suelo se supondréd que es valida la
thipsdtesis de propagacidn vertical de la onda de cortante
produciéndose sélo movimientos en la direccién horizontal. En
estas condiciones la fuerza sismica deﬁ;nde de 1la coordenada

vertical, sin embargo, se considerarid esta fuerza constante a lo
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largo de la profundidad. Esta suposicién es vélida hasta para
una profundidad de cerca de 1/10 del espesor del depdsito de

suelo (Pecker y Salengon, 19%1)

ta fuerza sismica constante sobre la masa de suelo se

denotara fx e donde éx es el vector unitario en la direccidén x.
x

Evaluacién de la capacidad dge carga en condiciones sfigmicas
Los dos mecanismos anteriormente presentados (Fig 3.11)
serin usados para la evaluacién de la capacidad de carga
sismica, suponiendo que el efecto de la fuerza de inercia en la

masa de suelo no provoca variaciones en la forma del mecanismo.

As{, el madximo trabajo resistente P (U) desarrollado en el
campo de velocidades G es el mismo para el caso estatico. Sin
embargo, al trabajo de las fuerzas externas debe agregarse el
desarrollado por las fuerzas de inercia en la masa de suelo.

Entonces la ecuacién 3I.4%9 debe ser modificada:
Q-q(U):w[1N+T(1+b) tana]-rj'_fbfxex.udxdy
(3.31)

donde D representa el volumen de suelo que se mueve en el
.
mecanismo correspondiente. La evaluacién de 1la integral para

cada mecanismo queda fuera de los limites de este trabajo.
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Suponiendo que la fuerza vertical N es aproximadamente
constante durante un sismo, la mixima fuerza horizontal 7T
aplicada & una elevacién H sobre la base de la cimentacidén puede

estimarse mediante:

tfB

Jd_ ¢ (ryr.,yrs« N , H, _x_) (3.52)
CcB . * ? “rp B
Fecker y Salengon (1991) proporcionan las expresiones

obtenidas para la funcién ¢ para ambos mecanismos y para
materiales con resistencia a la traccién. Tales expresiones, que
no se reproducen aqui, deben minimizarse para encontrar el T
miximo. Los vresultados de tales minimizaciones de ¢ son
presentados por los mencionados autores en forma grafica y se
reproducen en las Figs 3.13 y 3.14. Estos graficos representan,
para una fuerza normal dada, 1la variacién de 1la fuerza
horizontal como una funcién de la altura de aplicacién H y de 1la
fuerza sf{ismica horizontal fx. Estas graficas son las que se

utilizarin en la practica.

Las Figs 3.13 y 3.14 muestran que existe un valor mé&ximo
de la-fuerza sismica mas allid del cual el equilibrio no puede
ser alcanzado. El valor limite de esta fuerza sismica puede
obtenerse minimizando la ecuacién 3.47 con N = T = 0 vy el

resultado es (Pecker y Salengon, 19%91)

c (3.55)
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Mg 3,13 Capacidnd de cergas en condficio-
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con, 1991).
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Pig 3.14 Capncided de carga en condicio-
nes sismicas considerando un material sin

resistencin a la traccién (Pecker y Salen-
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Este valor limite corresponde a la méxima fuerza sismica
que puede resistir el suelo, sin embargo al aumentar la fuerza
vertical N la combinacién de esta con la carga sismica fx impide
el equilibrio para valores m&s pequefios de fx. Esto es: entre
mayor sea el valor de N m&s cerca estarsd el sistema suelo
fundacién de la falla y cualquier perturbacién puede llevarlo a

la superficie del dominio K de cargas potencialmente inestables.-

También es notable que la influencia de la carga sismica es
poco significativa para pequefios valores de carga vertical N
peroc crece aprecialmente para altos valores de N. Esto significa
que para cimentaciones bien diseffadas (FS 2 3) el efecto de 1la
fuerza sismica es muy pequefio, sin embargo, para cimentaciones
disefladas con altos niveles de esfuerzo (por ejemplo F5 < 2) el
efecto de la fuerza sismica puede llevar mds facilmente a 1la
falla. La superposicién de este efecto Junto con el
comportamiento dindmico del suelo (seccidén 2.3.2) podria ser la
causa de que en la practica actual de célculo de capacidad de
carga {(altos factores de seguridad y no inclusién de las fuerzas

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

3.3.5 ESTIMACION DE LOS DESPLAZAMIENTOS

Pecker y Salencon (1921) indican de una manera esquemitica

como podrian obtenerse los degplazamientos permanentes.

.

Suponiendo un comportamiento inicial elAstico seguido de

otro perfectamente plastico con respecto a N, T, M y fx, la
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superficie del dominioc K puede ser considerada la condicidén para
la aparicién de deformaciones plé&sticas. Para el andlisis del
comportamiento pléstico del sistema =se seguirsa utilizando el
mecanismo cinemdtico asociado con las cargas limites y el

concepto de trabajo y energia.

Si K(U) es la energia cinética del sistema, P'(G) y Pi(G)

el trabajo de las fuerzas externas e internas entonces

o) o+ P = = i (3.58)
e i d t
Puede demostrarse (Pecker y Salengon, 1991) gue la energia
cinética del sistema es

2
= . 1 _ 1 2 _4
KW = 3 fpf p Udxdy = 5 p o BK

donde K depende de 1los parametros r\L que definen el

mecanismo.

El trabajo de las fuerzas externas durante el wmovimiento
plastico puede ser estimado por la ecuacién 3.351 reemplazando

T por la carga lateral m&xima 1.

Asi se tiene que la velocidad angular de 1la cimentacidén

alrededor de Q es:

A tan a . t T(),
w () = ——— T f [ _— -1 1 dr (3.55)
b: | 4 >
e B” K o L T

donde X = (1 + b)/By T (to) =T
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Integrando 1la ecuacidén entre to y - t‘ (tal que
w (t‘) = 0) se obtiene la rotacién permanente mixima de la
cimentacidn. Esta rotacién depende de un término relacionado con
la geometr{a del mecanismo y otro relacionado con la historia de
cargas T (7). Se puede asi obtener una definicién 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 Salengon (1991) mencionan la existencia de
programas de computadora desarrollados para la evaluacién de las

expresiones presentadas.

34 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 cilculo de 1la capacidad de carga en
condiciones s{smicas.

La primera modalidad esta constituida por los métodos
tradicionales (Meyerhof, Vesic, Normas Técnicas Complementarias
del Reglamento de Construcciones del D.F.para el Disefio y
Construccidén de Cimentaciones) que se distinguen por el uso del
ancho reducido para tomar en cuenta fa excentricidad de 1la
carga. Estos méetodos son los m&s utilizados actualmente vy

generalmente no consideran el efecto de las fuerzas de inercia



desarrolladas en la masa de suelo (excepto las Normas que

suglieren un factor de correccidén por este concepto).

La segqunda modalidad revisada consiste en un anédlisis
limite utilizando superficies circulares de falla. Para el caso
de suelos cohesivos la superficie de falla crftica en
condiciones sfismicas se considera igual a la superficie critica
en condiciones estiticas (se supone que las fuerzas laterales no
modifican el circulo de falla). La superticie de falla
considetrada es séio representativa de inclinaciones y
excentricidades pequeffias. Mediante esta metodologia se puede
utilizar el concepto de ancho reducido y considerar las fuerzas
de inercia en la masa de suelo. S5in embargo, los resultados son

s6lo aproximados y presentan algurnas incertidumbres.

La tercera modalidad presentada es un nuevo enfogue para el
célculo de la capacidad de carga de cimentaciones superficiales
sometidas a una carga normal, una carga lateral y a un momento.
Esta metodologlia estsd basada en la teorfia de la plasticidad
(aproximacion cinemidtica) y su desarrollo es complejo, sin
embargo los resultados obtenidos son claros y practicos. La
forma de presentar los resultados tiene diferencias con las dos
metodologias anteriores ya que se obtiene 1la maxima fuerza
lateral T que puede resistir la cimentacién dadas 1la fuerza
vertical N, la altura de aplicacién H y Ha fuerza de inercia en

el suelo.
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Los métodos tradicionales (metodologia 1) tienen como dato

de entrada el vector de carga maximo d - N.T,H}. Este vector se

traduce a una resultante R inclinada un &ngulo 6 con respecto a
la vertical y que actua a una distancia e del centro del 4rea de
la placa. La manera de calcular 6 y e es elemental:

& = tan ' (T/N) y e = (M/N). El1 ancho reducido es calculado a
través de la férmula B’z B-2e. Como resultado de estoe métodos
se obtiene siempre una fuerza vertical méxima Nu (dada una
fuerza lateral T) por debajo de la cual el sistema se mantiene
estable. Los componentes Nu y T forman una resultante R
inclinada un Angulo & con 1la vertical. Esta fuerza vertical
sin

mixima es conocida en la literatura técnica como Quu'

embargo en este trabajo se denominarid N .
u

En la metodologia propuesta por Cordary y Nancey se da como

vector de carga sobre la cimentacién ﬁ = {N,T} ya que la altura

de aplicacién 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 1la fuerza de
inercia sobre la masa de suelo para lo cual debe conocerse el
coeficiente de aceleracion K (aolg) del terrené. En generalb se
considera s6lo la componente horizontal del movimiento sismica
de tal forma que el vector de carga sobre el suelo es 1 = sz
aplicado en el centro de gravedad del blpque que desliza. Ademis
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 abtener estAn: fuerza vertical méxima sobre ia
cimentacidn (Nu) dada una aceleracitn del terreno, y el tfactor
de seguridad sismico en tuncién del factor de seguridad
estatico. Podria obtenerse también la fuerza horizontal maxima
dados ciertos valores de N y K pero ocurre que para valaores muy
grandes de T la superficie de falla considerarda ya no es la

adecuada.

El método de Pecker y Salengon considera como vector de

carga a @ = {é, Ty 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 ios mas
representativos y para ellos se encuentra el daminio de cargas ]
que hacen ngue el sistema sea estable. Los resultados se
presentan en forma gqrafica dada 1la complejidad de las
expresiones algebraicas. En general para un valor de N dadao se
puede estimar el valor de Tu por debajo del cual el sistema es
estable en funcién de la altura de aplicacién de T y de 1la
fuerza sismica fx. Como se nota este tipo de resultado (Tu) es
diferente del tradicionalmente buscado (Nu), sin embargo tiene
un sentido m&s practico ya que durante un sismo el wvalor de N
casi no varia. Otro aspecto impartante es que este método no

utiliza la simplificacién del ancho reducido.

Debido a que las tres metodologias proporcionan resultados

de diferente tipo es dificil hacer una comparacién de manera
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directa. S5in embargo, para efectos de comparacién se utilizars
un ejemplo hipotético sencillo mediante el cual puedan
apreciarse las diferencias Y similitudes de los tr‘ks
procedimientos. Se supondré una estructura rigida 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 obtendrin expresiones
especi ficas para la relacién Nu-/Nue en funcidn del coeficiente
sismico K con cada una de las diferentes metodologfas. Nu. es la
carga vertical ¢gltima en condiciones sfsmicas y Nu. es la carga

vertical dltima en condiciones estiticas.

VESIC

N = 5.14c (i ) B, N = 5.14 ¢ B
us d < ue .

2N tan &
i o= [ - =45
c S5.14 CdB'

2N tan &
su
S.14 c P

N,_=5.14 ¢ [1 -

um

] B'= 5.14c B° ~ 2N tan &
d us

NE (1 + 2 tan 6) = 5.14 ch'

u

5.14 ¢ B’
N = — d
us (1+2 tan &)
. .
Nus ~ c_ E 1 ) m R
N c B (2+2 tary - (242 K)
ue -
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Eﬂi _.:Lji__ (3.56)

N =5.14C, (i) B'y, N = 5.14 c B
us d c ue L3
i_= (1 - tan &%= (1 - K?

N =5.14ac, (1 - KB
us

d
N c .
= - Eﬂ* —% (4 - K% =mR (1 ~ K)?
ue e
NUS
e =eR - ? (3.57)
ue
CORDARY
N = 5.52 c B’ — 0.8572 (KN ) — 1.3334 Ky (B)%Z , N = 5.52c B
ue d us ue -
N + 0.8572 KN = 5.52 ¢ B’ — 1.3334 Ky (B)?
us ue d
5.52 c B'~ 1.3334 Ky ()
N~ (1 + 0.8572 K)

Sin inercia

S5.52 ch

Nee™ T1+0.857250

N,  (1+0.8572K) ) (3.58)

on inercia

-5.52 € B’ 1.3334 Ky (B")
N,.= {1 + 0.5872 K)




1-0.2416 KyB'/c
1 + 0.8572 K

"] (3.59)

KER
Dado que los resultados de esta metodologia lo que arroja
es un valor de T maximo no es posible compararla directamente
con los otros métodos. Ademds, como los resul tados se
proporcionan en forma grafica, no se presenta una expresion

algebraica.

Con las expresiones 3.535 a 3.59 y con los datos de 1la Fig
3.15 se obtienen los resultados de la tabla 3.3. Para el
cilculo de esta tabla se tom® en cuenta que 1la relacién entre
las resistencias no drenada dinidmica y estitica esti entre 1.2 y
1.4 (Romo, 1990) por lo que conservadoramente se tomé un valor

de m = 1.2,

Con los valores de la tabla 3.3 se realiza la grafica de la
Fig 3.16. De esta figura pueden sacarse las siguientes
conclusiones:

- La expresién de Cordary sin ancho reducido proporciona
capacidades de carga en condiciones sismicas muy
grandes en comparacién con las demis expresiones. Si
se toma en cuenta que las demés expresiones ya han sido
comprobadas experimentalmente la expresién de Cordary sin

.
ancho reducido puede resultar inadecuada.
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Bstructura rigidas

Te XN
} e KH
s tar'n Pig 3.15 Rjemplo para
B'sB-2¢ comparacién de los mé-
T e /B todos estudiados,
_—— o —i]
5 Resistencia no d.renaga
g Dindmica: Cd=3,0T/m
N Rethtica: Cex2,5T/m?
m= Cd/Ce= 1,2
€1l Tim?

’ K= O %r.08 | Xr.10 | Kr 4D s 20| Kr .25 [ 2% -3
Metodo m £:0° | §°208°] &5 1°|g-88" | g-\1.B%ga14.0° |16, T
N t.O 1.0 .82 0.¢7 0.54 0.43 0.33 0.25

esic .2 L2 0a8 | oo | ows ] 051 | 040 | O30
c 1.0 1.0 o 81 ob% 0.5 0.38 | 0.28 0.20
NTeDec 1.2 1.2 oQ7 078 | o o4 | 034 | ©24
. .o 1.O 0.6s 074 0.L2 0.31 O.4l ©. 32
Cordary sin I L2 2 | Lot |oe3 | o014 | o | 042l c38
1.0 Lo oo | 6es | 052 | 04z | 0232 | 0.2¢
Cordary con I w2 1.2 ocw® | om ol | os2z | o.atl ©.32
, 1.O 1.0 [oX-2] o8l 074 0.9 0.bb o.LS
Cordary ainTI y sin B L2 v2 | o8 | oaa | 092] o1 | 083 | o8
Tabla 3.3 Relacidén Nus/Nue obtenide por varios métodos,
N/CB N {,8/C £ (T/en®) - Tlea Ta
2 60 0.0 o o5 16.8
1.0 .30 0.53% 15.9
0 0.60 0.5! 15.3
3 q0 0.0 o 0.55 1e.s
.0 0.30 0.49 4.7
2.0 0.60 - -
4 120 0.0 e} 0.40 12.0
o 0.30 0.08 2.4
2.0 0.0 - -
Tubla 3.4 Resultados de la metodologil: de Pecker y Salencon.




4 Cordary sin ancho reducido.
2 8 N x Cordary con ancho reducido sin
reduceién por inercis,
8 Cordary con ancho reducido y con
reduccifn por inercia,
A e e Yesic.
© NTCDCC sin reduccidn por inercia.

os 4 —— : N

: o N !

Conciderando C4 = Ce = 2.5 T/m3. ?\ §,
— — Considerdndo Cd = 1.2Ce = 3.0 /0.3, ~ ~

02 4-- - . . : . [ S A" S
. ' | | | |
| | | - |
o.l i ’ ’ :
1 1 M J Ll

.10 20 so K

Pig 3.16 Relacién Nus/Nue en funcién de K (2/g).




Las expresiones de Vesic y de las Normas arrojan
resul tados similares y siempre por debajo de los
resultados obtenidos por Cordary sin reduccién por

inercia.

Especi ficamente para las expresiones derivadas de Cordary
se nota que hay gran diferencia entre los resultados que
incluyen el efecto de inercia y 1los resultados que no

(ambos utilizando el ancho reducido).

E1 aumento en la resistencia no drenada por efecto
dinidmico afecta apreciablemente el valor NuS/N . Para
w

todas las expresiones.

Al observar los resultados se puede apreciar cual es el
efecto neto al incluir una disminucién por fuerza de
inercia y un aumento por resistencia dinémica. Fijando
la atencién en las expresiones de Cordary se nota que
los resultados obtenidos usando la expresién sin inercia
y sin resistencia dindmica son siempre inferiores a 1los
obtenidos al utilizar la expresién con inercia vy
resistencia dinidmica. Es decir, el aumento generado por
el uso de la resistencia dindmica siempre es mayor que
el decremento causado por el efecto de las fuerzas de

inercia (excepto para K mayores Be 0.20).
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Las observaciones anteriores estan basadas ®n un caso
particular y por lo tanto es necesario tomarlas con cuidado.
Para comprobar algunas de estas observaciones es necesario
aplicar las metodologias a casos practicos representativos de la
realidad en la Ciudad de México. Esta aplicacién se discutirs en

el siguiente capf tulo.

Con respecto a la metodologia de FPecker es diffcil
compararla con las otras metodologias a través de los resultados
presentados en forma griafica por los autores. Esto se debe a que
se considera que durante un sismo N es aproximadamente constante

y lo gqgue varia es T y fx.

Asi para el caso de la Fig 3.19 1lo que se puede calcular
es f contra fx para valores dados de N. Se debe considerar que
el valor fx es la fuerza sf{smica por unidad de volumen y puede
ser relacionado con K (fuerza sismica por unidad de peso) de

la siguiente manera‘fx= K ® y.

Utilizando las graficas de la Fig 3.14 para material sin
resistencia a la traccidén con H/B =1, C = IT/m” y B = 10m {de

la Fig 3.15) se tienen los resultados de la tabla 3.A.

La resistencia a una fuerza lateral no puede ser mayor que

.
el producto c¥B (30 T en este caso) que representa la
resistencia al deslizamiento lateral a lo largo de la superficie

suelo-cimentacién.
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El aspecto préctico mgs importante es que a mayor valor de
carga vertical N la capacidad de carga lateral disminuye
apreciablemente. También cabe mencionar que el valor de H/B
(altura de aplicacién de la carga lateral) afecta mucho el valor

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

4.1 GENERALIDADES

El objetivo de este capitulo es la aplicacién de las
metodolog!fas revisadas para el célculo de la capacidad de carga

en condiciones sismicas a casos reales.

Se escogieron & edificios de la ciudad de México que
sufrieron asentamiento e inclinacién durante los sismos de 1985.
Dentro de las caracteristicas comunes de los edificios escogidos
estaban cimentacion a base de losa corrida con profundidades de

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

En este capitulo no se intenta hacer un estudio sobre el
combortamxento preciso de las cimentaciones durante el sismoc de
1985, se trata m&s bien de estudiar los niveles de seguridad que
presentan las cimentaciones ante el estado 1limite de falla
utilizando 1las acciones que indica el Reglamentao 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 parrafos siguientes se harid una breve descripcidén de

cada uno de los edificios escogidos:
A) Edificio Duranago 64

Localizacidén:

Calle Durango No. 64 esquina con calle Mérida, colonia Roma.
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Descripcidn general:

Edificio de planta baja y 5 niveles destinado a vivienda.
Las dimensiones aproximadas son 16.75m sobre la calle Durango
por 14,10 sobre la calle Mérida. La-altura es de 17.00m.
Estructuracion y cargas:

Edificio estructurado a base de columnas de seccion
circular, losas macizas y trabes de concreto reforzado. De
acuerdo con el RCDF el edificio pertenece al grupo B y su
estructuracién es tipo 1.

Subsuelo y cimentacién:

El subsuelo corresponde a la zona 111 (zona de lago). La
cimentacién es a base de una losa corrida de 20 cm de espesor.
Profundidad de desplante de 1.1m.

Comportamiento previo al sismo:

Desde antes del sismo mostraba desplome y asentamiento
excesivo como lo amuestran los dos escalones (aprox. 0.46m) que
se colocaron en la esquina de la planta baja. Cuatro afios antes
del sismo se realizdé una excavacién con bombeo para un
registro telefénico que incrementd los asentamientos
diferenciales.

Comportamiento durante el sismo:

Después del sismo se observaron movimientos adicionales.

El asentamiento total mAximo medido en la esquina nor-oriente

es 1.12m. El desplome es de 5.2% hacia el oriente.

[}
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B) Edificio Mérida No. f1,
Localizacion:

Calle de Mérida No. &1, colonia Roma.
Descripcién 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 sobre la calle
Mérida. La altura total es de 22.50m.

Estructuracién y cargas:

Edificio estructurado a base de columnas rectangulares vy
losas reticulares. De acuerdo con el RCDF el edificio
pertenece al grupo B y su estructuracién es tipo 1.

Subsuelo y cimentacidén:

El subsuelo corresponde a la zona IIl (zona de 1lago). La
ciméntacién es a base de una losa corrida de 20cm de espesor y
con una profundidad de desplante de 1.350m.

Comportamiento previc al sismo:

Desde antes del sismo mostraba desplome y asentamiento con

un maximo de 0.58m.
Comportamiento durante el sismo:

Después del sismo se observd que el edificio habfa sufrido

un hundimiento de magnitud excepcional, perdiéndose medio
entrepiso. El1 asentamiento maximo medido es 1.02m. E1
desplome es de 6.3% hacia el oriente. Entre las esquinas

.
Sur—oriente y Nor-poniente se midid un asentamiento diferencial

de 93cm.
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B6e muestran indicios de falla por corte local: juntas de
las losas de concreto del pavimento adyacente ligeramente

abiertas.

C) Edifjcio Mérida No. 65
Localizacidn:
Calle de Mérida No. 65, colonia Roma. -
Descripcién generals
Edificio de planta baja, 6 niveles, destinado a vivienda.
Las dimensiones aproximadas 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.
Estructuracién 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 estructuracién
es tipo 1.

Subsuelo y cimentacidn:

Subsuelo de la zona II1 {(zona de lago). Cimentacidén a base
de una losa corrida de 20cm de espesor con una profundidad de
desplante de 1.1m.

Comportamiento previo al sismo:

Antes del sismo mostraba desplome y asentamiento.
Comportamiento durante el sismo:

Después del sismo se observé que ef edificio habfa sufrido

un hundimiento adicional. El asentamiento miximo durante el
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sismo es 0.37m. Entre las esquinas sur-poniente y nor-orisnte

se midiéd un asentamiento diferencial de 0.91m.

Como pudo observarse de las localizaciones, estos 3 edificios
(Durango 64, Mérida 61 y Mérida 65) son adyacentes y ademas

presentan caracteristicas muy similares.

D) Edificio Zacatecas Np. 74
Localizacidn:

Calle Zacatecas No. 74, colonia Roma.
Descripcién general:

Edificio con sétano, planta baja, 8 niveles y azotea. Uso
de vivienda. Las dimensiones del edificio son aproximadamente
13.10 al norte sobre la calle Zacatecas y 40.40m al 1lado
oriente.

Estructuracion y cargas:

Edificio estructurado a base de muros de carga y columnas
de concreto reforzadao, con losas reticulares. De acuerdo al
RCDF el edificio pertenece al grupo B y su estructuracién es
tipo 1.

Subsuelo y cimentacién:

El subsuelo corresponde a la zona II1 (zona de lago).
Cimentacién a base de una losa corrida de 0.32m de espesor
desplantada a 3.85m de profundidad.

Comportamiento previo al sismo:
Durante su construccién, en Agosto de 1978, al 1llegar al

o .
5 nivel se presentd un asentamiento diferencial de 0.21im Yy un
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desplome hacia el oriente. Cuando se llegd a la altura total,
en Mayo de 1979, el desplome fue de 0.465m. E1 asentamiento
promedio fue de 0.25 a 0.30cm.
Comportamiento durante el sismo:

Después del sismo se mostrd un desplome de 1.2im en su
altura total lo que representa un 4.24 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 pueden deberse
a heterogeneidad en el subsuelo ©o a 1los procedimientos de

excavacién.

E) Edificio Cananea No.7

Localizacidn:
Calle de Cananea No.7, entre Canal del Norte y Cabre,
Colonia Nicolads Bravo, Delenacidén Venustiano Carranza.
Descripcidén generals
Edificio de planta baja, 6 niveles vy azotea. Uso de
vivienda. Las dimensiones del edificio son 25.0m en el lado
sur y 30.0m en el lado oriente.
Estructuracién y cargas:
Edificio estructurado a base de marcos de concreto, losa
maciza y trabes de concreto reforzado. De acuerdo con el RCDF
el edificio pertenece al grupo B Yy su  estructuracién se

clasifica en el ¢tipo 1.
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Subsuelo y cimentacidn:

El subsuelo corresponde a la zona III (zona de lago).
Cimentacison a base de losa corrida con profundidad de
desplante de 2.60m.
Comportamiento previo al sismo:

Edificio construido en 1971. Tres afios después, se didé un
asentamiento del orden de 0.40m a consecuencia de una
excavaciéon con bombeo para un colector que pasa por la calle

Cananea.

Comportamiento durante el sismo:
Se presenté un desplome de 0.35m hacia el suroeste y un
hundimiento apreciable. El1 asentamiento méximo acumulado fue

de 0.93m en la esquina suroeste.

F) Escuela 159
Localizacién:
Zona cercana al Palacio de los Deportes.
Descripcién general:
Edificio de planta baja, 3 niveles y azotea, destinado a
escuela. Las dimensiones del edificio son aproximadamsente
11.60m en el lado oeste por 54.30m en el lado norte.
Estructuracién y cargas:
Edificio estructurado a base de columnas, losas macizas vy

trabes de concreto. De acuerdo al RCDF el edificio pertenece

al grupo A y su estructuracién es del é&po I.
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Subsuelo y cimentacion:

El subsuelo corresponde a la zona 111 (de lago) con nivel
tredtico a 1.60m de profundidad. Cimentacidén a base de 1losa
corrida desplantada a una profundidad de 3.00m. Se encontré el
cajijén de cimentacidén inundado con el nivel de agua a una
profundidad de 0.5m.

Comportamiento previo al sismo:
Asentamiento pequefo y uniforme.
Comportamiento durante el sismo:
Asentamiento relativamente uniforme con valo; maximo de

0.47m en la esguina Nor—poniente.

Un esquema con la planta de los 3 primeros edificios (Durango
64, Mérida 61 y Mérida 65) se muestra en la Fig 4.1. En esta
misma 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 andlisis utilizando un rectangulo equivalente de igual
érea y momento de inercia que la planta original (Ver Apéndice
2). Desde luego en el an&lisis se utiliza la condicién critica
que da el momento de inercia minimo. Esta simplificacién puede
parecer poceo precisa pero es la herramienta mis practica a 1la
mano.

Otro esquema con las plantas de los tres tltimos edificios
se muestra en la Fig 4.2. Estos edificios (Zacatecas 74,

Cananea 7 y Escuela 15%9) presentan una | planta rectangular de
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forma reqgular, sin embargo los edificios Zacatecas 74 y Escuela
159 presentan una dimensién mucho mayor que la otra. El anslisis
se realiza en la direccién de momento de inercia minimo, es

decir, en la direccién del ancho.

El cadlculo de las cargas permanentes, variables y sismicas
se realizé de acuerdo al RCDF. En los dos primeros edificios se
tiene informacidn bastante precisa en cuanto a dimensiones Yy
acabados, 1o cual permite tener un mayor grado de confiabilidad
en los resultados. Sin embargo para el resto de edificios la
informacién fue muy escasa y los resultados obtenidos pueden ser

menos confiables.

El cdlculo de las fuerzas sismicas en cada nivel se realizd
por el método estitico indicado en el RCDF de donde se obtuvo el

cortante en la base y el momento de volteo por sismo.

El perfodo fundamental de vibracién de 1los edificios,
necesario para el célculo de las fuer:zas sfismicas, se obtuvo en
la mayorfia de casos por férmulas aproximadas (Meli Firalla,
1985) aunque en los dos primeros casos se aplicéd una férmula que
toma en cuenta la rigidez lateral de los marcos. De cualquier
manera, se observd que en el intervalo de perfodos que poseen
los edificios el coeficiente si{ismico no var{a.

.
Todos 1los célculos referentes a estimacién de cargas

permanentes, variables y sismicas para cada edificio aparecen en
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el Apéndice 4 y un resgmen de las acciones resultantes se da en
v

la Tabla 4.1.

En cuanto a la resistencia a utilizar se considerd en
tforma simpliticada que para profundidades menores de 20m se
puede considerar con una resistencia no drenada “Su" de 2.5 T/m*
y un peso unitario de 1.2 T/m®. Lo anterior se determiné

observando el registro de una perforacion cercana a los

edificios de la calle Mérida que se presenta en la Fig. 4.3.

Este valor de Su= 2.5 T/m2 implica wuna clasificacién de
consistencia de la arcilla entre "muy blanda” y "blanda". Para
arcillas blandas Terzaghi recomienda utilizar en las férmulas de
capacidad de carga un valor de C.= 2/3 C para tomar en cuenta 1la
posibilidad de falla local (falla en la cual no se desarrolla
totalmente la superficie de corte). Sin embargo 1las NTCDCC no
incluyen esta recomendacién debido a que las arcillas saturadas
sujetas a carga ripida son realmente incompresibles. Se recuerda
que en las expresiones de capacidad de carga el simbolo c es el

equivalente de la resistencia no drenada Su (para carga rapida).

Los cdlculos en el presente capifitulo se dividen en 4 grupos
de acuerdo a las condiciones criticas de la capacidad de carga
mencionados en el capitulo 2. Se tienen asi los siguientes
grupos de célculos: .

a) Capacidad de carga estiatica (antes del sismo).

b) Capacidad de carga en condiciones sismicas.
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Tabla 4,1

Resumen de las acciones sobre las cimentaciones (Apéndice &),

Edificio T min Area Condiciones estéficas Cendiciones s{emicas
(m4 (m® I Nt [BNM [ N T | MEm [N [ RT () [mom
Durange 64 | 2506.0 205.0 1461 2226 1357 188 1790 \ D04 zo9q 1aed
Merida 6-1—-~~——-;é;-3--~-~« ;zC\.o- IIZ‘\.b { 1858 1130 _&:\_“ \_e\b 1305 177 1998
;;:::6; \be\'a | ‘lbz‘:é 140?: %";1—;5“ N :2;7 _ 180 .\Q’ra 1484 1a8 21T\
[Zacateces 74 wﬂat.e 5359 3484 e,zq—z_ 4 3oez N 620 10631 E LTV ns {164
O — [ . . o -1 —
focalecas T4 77816 5359 4303 7439 3a01 6%0 10631 a8s7 TS 11694
bc:n;#-rﬁ .—3;—0_62.‘5 g;';g;—'_;;-réw '_V-reao 403’1 638 7371 6372 102 si08
Cananes 7| 30625 | 7500 | meee | 9496 | wm226 | wse | 731 | em12z | 702 | eios
Eacoetatsn] 708ai | wazz | e8a | 2765 | e | meo | 4sos | i12se caa | 4a=a
Ervela S| 1ogay | ca22 | 2054 | 433 | 1se2 | sao | asoe | zert aa | 4asa
Notas: Ta carga N toma en cuentn el peso de la cimentacién y del material excavado

por lo ocue puede considerarse aplicada al nivel de desplante.
T y M estfin aplicadns a nivel de superficie del terreno.

T.as acciones

Fn los edificlos %acntecns 74, Cananen 7 y Rscuela 159 se consideraron dos

ccs061e

cajén de cimentncién seco y cajén de cimentacién inundado (con agua).
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c) Estimacidon de las deformaciones permanentes
bajo la cimentacién a causa del sismo.

d) Capacidad de carga postsismo.

~ En el caso sismico se considera una aceleracion en la masa
de suelo deslizante igual a un cuarto del coeficiente sismico
(c/4) como lo indica las Normas Técnicas Complementarias para

Disefo por Sismo (NTCDS) en su seccidn B.9.

Antes de empezar por los cdlculos debe observarse que los
desplomes observados en los edificios se dieron hacia el este
seglin un eje norte-sur (aproximadamente) que no es precisamente
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 presentd mayor amplitud que 1la N-S, b— 1la
existencia de edificios adyacentes que representan sobrecargas
sobre los potenciales superficiales de falla. Sin embargo el
andlisis se realiza con un coeficiente sismico igual en todas
direcciones y en el caso de que no existieran edificios
adyacentes. El caso mias critico de anidlisis puede tenerse cuando
las fuerzas sismicas actdan en el sentido de minimo momento 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. S6lo se tienen 1los asentamientos

totales y la inclinacién después del sismo.



42 CAPACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES ESTATICAS.

En esta seccidn se calcularid la capacidad de carga en
condiciones estaticas de las cimentaciones de los seis edificios

mencionados en la seccidén anterior.

Fara el cédlculo de la capacidad de carqoa se utilizaridn las
expresiones de Vesic, de las NTCDCC y de Cordary utilizando para
todos los factores de resistencia indicados por las NTCDCC
(FR= 0.6).

As{ las expresiones para capacidad de carga utilizadas son:

Vesics

q=5.14 c (1 + 0.2B/L + 0.4 D/B) F'l + Pv 4.1

NTCDCC:

q = 5.14 c (1 + 0.25 B/L + 0.25 D/B) Fn+ Pv 4.2)

Cordary:

q = 5.52 ¢ (1 + 0.25 B/L + 0.25 D/B) Fll + Pv (4.3)
donde los parametros B y L estan dados en funcién del 4rea

y del momento de inercia (Ver apéndice 2).

Como acciones sobre la cimentacién se tienen las cargas
verticales generadas por la carga permanente mAs la carga
variable. El cidlculo de estas cargas se hace en el Apéndice 4 vy
los resultados aparecen en la Tabla 4.1. Ge presenta el valor de

v
la carga vertical N como el de la carga vertical multiplicada

111



por ®su correspondiente factor de carga (Fc). Esta carga
considera el peso de la estructura, el peso de la cimentacién vy
el efecto de compensacisn, por lo que puede considerarse
aplicada a nivel de desplante.

Teniendo en cuenta las condiciones anteriores debe

cumplirse gue

(4.4)
NFLoo g

A

para que se llenen las condiciones de seguridad necesarias que

marcan las NTCDCC.

En la Tabla 4.2 pueden verse los valores de q obtenidos
utilizando una resistencia C de 2.5 t/m°. Los resultados se

comparan con el valor NFc/A.

Puede verse que los tres primeros edificios (Durango 64,
Mérida &1 y Mé&rida 65) no cumplen las condiciones de las NTCDCC
en ninglin caso. Los edificios Zacatecas 74 y Cananea 7 si
cumplen con las normas excepto si se considera su cajén de
cimentacién inundado. E1 edific?o de la Escuela 159 cumple con

las normas en cualquier situacidn.

El enfoque que se da al utilizar factores de resistencia y

de carga es bastante racional porque considera por separado las
L4

incertidumbres correspondientes a cada tipo de carga o tipo de

resistencia. A pesar de 1lo anterior, el uso del factor de
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Tabla 4.2 Capacided de carga de las cimentaciones en condicién estétice (3in excentr,)
: Capacidades Actienss| Capacidad A
A Tmin B L D R rS.
L"/"“’ Cmt) | (m®) [ m) | (M) | (m) |(r/m) CNc Fa + & NFR/A cNer R N/A
Vesic |NTcDCC Vasic |NTCPCC |Gordery Yesic

Ovrena® | 2050 [2506.0| 1211 [ 1643 | Lio | 132 | 1041 | 1058 | 127 [10.86 | 16.48] 16Te | 1T90| 743 | 231 | 233| 25
'“":“ 120.0 | 8873 | 9.08 | 1421 | 150 | .80 | 11.00 | 11.0L] 1174 [ 1440 | IT.14 | 17.23( 1837 Q.42 1.82 | 1.83 | LD
"':‘“‘ 1620 | 168.2 L \6 | 14.52 110 1.32 |1052 1070 | 11.40 11223 | 1665] 1696] 1811 | B | 142 | 1.96 | 2.04
Seca Toonq
14 535.9 |7T78l.6| 13.20] 40.60| 285 | 462 [ 13.73 (13252 1418 | |1.7T4 | |9.80( {345 | 2095 bm0 | 305| 239 | 316
"’74 )535}3 T78Lb| 13.20 | 4060 | 385 | 462 | 1373|1252 1418 | 12.88|19.80 | 9.45| 2055 Bo3 | 24b| 2.42| 2.5
-n ogua
o [750.0 (390625 25.00 | 30.00( 260 | 3.2 | 1244| 12,64 | 1334] 1044 | 1B.6S | 1898 | 2045 | 597 | 312 | 318 [ AF
Conanes
] T 750.0 |30L25( 2500 (3000 | 260 | 312 [12.44 | 12.04 | 1334 | 12. 66 | 1B.65 | 1BA8 [20.19]| 7.55 | 24T | 24% | 247
DN agua)
',,,m ©32.0 | 70091 [ 11.bO [ BASO | 300 | 3.60 | 12.44 | 12.22 | 1286 | 4.3T7 |18.33 {17.96 [[9.03| |.41 { 13.00|12.74| I3.90

o
59 6220 | 7081|1160 |54.50| 3co | 360 |12.44 [1222 [ 1286 | T.17 |18.33 (1796 {19.03 | 8.4 | B.37| 527 | axg
on aga)

Nota: Se utilizé ¢ = 2.5T/m?, ¥= 1.2T/m3, P, = 0.6 y Po = 1.1.




seguridad (FS5) propio del anslisis limite proporciona una forma
m&ée tangible y usual de ver que tan cerca estd la cimentacioén
del estado lieite critico (FS = 1). En la dltima columna de la
Tabla 4.2 se utilizé la razén
cN_+ P
FS = —_Eﬁ——l (4.5

como un indice de la cercania de la cimentacién a un posible

estado de falla.

De los factores de seguridad calculados puede verse que los
tres primeros edificios (Durango 64, Méride 61 y Mérida 65)
tienen factores de seguridad muy bajos (mencres del 3 usualmente
aceptado). Los edificios Zacatecas 74 y Cananea 7 tienen
factores de seguridad altos excepto si se consideran con agua en
el cajon de cimentacidn. El edificio Escuela 159 tiene un factor

de seguridad adecuado aun en las condiciones mds criticas.

En la Tabla 4.2 no se considerd 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 traté de considerarla en

el cdlculo.
La excentricidad puede ser causada por varios factores como

*
a) distribucién de la carga permanente en planta, b) desplome

del edificio, c¢) heterogeneidades en el terreno de cimentacién,
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d) cambio en el uso de diterentes zonas de un mismo edificio,
®) caricter aleatorio de la cargae varisble, ) etc. En el
momento de diseflo del edificio el primer factor s calculable,
los otros dificilmente se podrén estimar. Auvinet y Rossa (19%1)
sugieren un valor de 0.5% de B en la desviacién esténdar de la
excentricidad como una tendencia observada en muthos casos

pricticos.

En la Tabla 4.3 se tratd de estimar la excentricidad de
las diferentes cimentaciones en el sentido del ancho B del
recténgulo equivalente. Los valores sélo deben tomarse como una
apraximacidn dadas las incertidumbres en algunos datos de las

edificios.

En la Tabla 4.4 se presentan de nhuevao los resultados de
capacidad de carga tomando en cuenta las excentricidades
estimadas. Las condiciones de seguridad no var{an

sustancialmente con respecto a los de la Tabla 4.2.

Caomo se observa, las condiciones de seguridad de 1los tres
primeraos edificios siguen siendo muy malas, en especial las del

edificio Mérida 61.

4.3- CAPACIDAD DE CARGA EN CONDICIONES SISMICAS.

En esta seccidén se utilizaran las Hiferentes metodologfas

revisadas para el cédlculo de la capacidad de carga de

cimentaciones en condiciones si{ismicas.



Tabla 4.3 RExcentricidades estimadne (antes del sismo).

En el sentide B (Imin) En o santido L (Imdx)
Edificio
€ desplome € carea e-03%B e €desplome | € camo e:ow.s e,

Durango 64 * [oX-¥ 0 Ob 0.08 » on 008 0.19q
-;ﬁwou * O 24 &M 0.2% » 0.\8 0.07 0.2%
_Z;IZ;G';;'”" _& - “;;-’ I 006 0.06 » L] 007 0.01
Zecotacestd| 032 - oor | o039 . en | oz0 | ow

Conanea 7 * - 0.a3 0.13 » » o> 0.1%

[ lcu:l_;——l-sﬂ - 0.25 0.0b 0.3} - [e] o.21 ©.27
Notas: ¥alores de e en metrosn.

* aunoue existe desplome antes del sismo no se menciona su megnitud,.

%% no se cuenta con informacidén precisa para obtener una estimaciédn de
1la excentricided de la carga permanente,



T=bla 4.4 Capacidad de carga de las cimentaciones en condicién estdtica (con excentr.)
I e al o o o Capacidades A Capacidades Aocs s
Edificio Y min | &y - v cNc Fe + R NE/a cNc + R, -
4 N/A
(m2) | (ma) m) | (m) (m) m) (m) (tlwt) eeic oo evic
¥ 12050 [z506.0| 008 |01 | 1195 | 1655 | 110 | 132 | 1042 128 [ 1126 | 16.49] 1679 739 |229|237|242
’“:“" 129.0 | 8873| 0.25 |0.25 | 858 [ 1271 | 1.50 | 1.80 | 10.98 n fiseof i |1 10.34 | 1.um | 1.6 | 177
"';;“' 1b2.0 [1681.8| 0.0b{0.07 |11.04 [14.38] 110 | 1.32 |10® 1.92 | 1326] 16,65 | 1695 8.83((.86[191]| 209
Zacatecas N
T4 | D3259|778l.6| 039 [Q20 |12.42 [40.20| 3.85 | 4.62 | 137\ 14.14 | 12.61 | 19.76 | 19.40 698 | 2.83] 2.78) 2.9
2acatuces)
{wzgm 5359 [TT8lb| 0.29 [ 020 |12.42 | 40.20( 285 | 462 | 12T} 14.14 | |4q0 | 1276 | \Q.40 B2 |229|225(2.37
Cananee
7 ]750.0R02s| 013 | 015 | 2474 | 2470 | 260 | 302 | 12.44 13.34 | 10.6b | 18.65 [ 18.98 k10 [3.0b[310(330]
Canenea
feo 9’)750.0 39062.3| €12 | 0.1 {2474 (2970 | 2.60 | 312 | 12.44 13.34 [1232 | 18.65 | 1838 T |2.42] 2.46[2.61
n a aq
‘l‘:’;" o322 [708%.1| 031 [027 [ 1098 |5336| 3.00 | 360 | 12.42 12.84 | 4.6 | 18.30( 1793 150 [12.2011195{ 1264
£scval
(1-1 “) 632.2 |7084.1| 0.31 {@271 {1098 [5340L| 3.00 |2.60 (12.42 12.84 [ 1.65 | 18.20] 1793 304 | 503483522
<O Qgue,
Nota: Se ntilizé ¢ = 2.57/m2, ¥= 1.21/m3, Py = 0.6 y P, = 1.1.



Las expresiones utilizadas para la estimacién de las
condiciones de seguridad de las cimentaciones se presentan a
continuacidén:

Vesic
q = 5.14 cF- [1 + 0.2 B'L" + 0.4 D/B - (mT) / (5.14 c F'B'L')] + Pv

(4.6)

donde m= (2 +B°/L) / (1 + B'/L")

NTCDCC

q = 5.14 CF' [(l 4+ 0.25 B'/L° + 0.25 D/B) (1 — tan &%

0.195 Kyd F

(-——")~

donde tané es la inclinacidén de la carga en su

4.7)

condicidn ltima, sin embargo puede usarse como

primera aproximacién tané = T/N°'.

La obtencién del factor de correccidén por
fuerzas de inercia en la masa de suelo se

presenta en el apéndice 1.

Cordary .
0.1553 F_(t/B +KyD)
q = 5.52 cFR[(i + 0.25 B'/L’ + 0.25 D/B) [1 - = -
R
. 0.2416 F_Kyd
2eeRNe Tetre
cF ]] * Pv
} 3
(4.8
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donde t = T/L = carga lateral por unidad de

longitud de cimentacidn.

Dbsérvese que en la expresién de Cordary se usan los mismos
factores de forma y profundidad que en las NTCDCC.
En estas expresiones los simbolos tienen el siguiente
significado:
~N, T, M: acciones sobre el nivel de desplante de
la cimentacién. N es la carga vertical (ya incluye
el efecto de compensacién), T es la carga lateral y
M es el momento de volteo.
=N* carga vertical sin incluir el efecto de

compensacion.

—FR y Fc son los factores de resistencia vy
de carga respectivamente (En las expresiones
Fn= 0.6 y FC= 1.1).

~d = min (B'y 20m) para estos casos.

Los dem&s simbolos ya son conocidos.

Los momentos M y cortantes T al nivel de la superficie del
terreno aparecen en la Tabla 4.1 y es el resumen del cilculo de
cargas en condiciones sismicas efectuadas en el Apéndice 4. Para
abtener los momentos al nivel de desplante Mb, los momentos al
nivel de superficie N deben corregirse considerando la

profundidad de desplante.



Las Tablas 4.5 y 4.6 muestran las acciones corregidas al
nivel de desplante de las cimentaciones distinguidas por un

subindice b.

Debe recordarse que la revisién del estado limite de falla
se harsd en el sentido de menor momento de inercia utilizando 1la
simplificacién del recténgulo equivalente 1o 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 1la calle Mérida puede
existir una interaccidn entre 1los tres. Considerar esta
interaccion en el cilculo de capacidad de carga es muy complejo
y en el anidlisis se considera como condicién critica la de cada

edificio aislado.

Para los métodos que incluyen una aceleracién por inercia
en la masa de suelo bajo la cimentacién se utilizarid el valor de
aceleracién recomendado en las NTCDS de un cuarto del
coeficiente sismico (c¢/4). En todos los casos de los edificios
estudiados ¢ = 0.4 (a = O.1g ¥y K = a/g = 0.1) excepto en la

Escuela 139 donde ¢ = 0.6 (a = 0.15g y K = 0.15).

Ademis, la resistencia no drenada incrementa su valor en
condiciones dinimicas. En el caso espec{fico de 1la Ciudad de
México la resistencia no drenada en condiciones dindmicas est4&

.
entre 1.2 y 1.4 veces la resistencia no drenada en condiciones

estaticas. En los cdlculos se considerd el extremo conservador

de 1.2 § .
u
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Tabla 4.5 Acciones sismicas en la base de las cimentaciones (incluyen fmctores de carga).

¥p = M + TD.

! e * s
Edificio 8 L b N Ne T ™ Mo c-e'\:hd Mot d.‘a:-u € . -
mY | (my | (e (r) (r) r) re) (+m) "y (rm) (o) tm)y ™y [T
Derange (4] 1211 1083 | 110 18eq 1S4 209 169 2199 0.08 2350 1.24 0.19 .63 1. %5
— —— _)_ — - S
Mdrida 6] 08 | 142V | .30 1583 1205 V17 1aaa 2264 0.2% 2660 1.68 0.2% AT12 187
L__.___ﬁ_..‘_,_,’,_,._,_ e e e S, PN SN —
[Merida 6B] 1116 | 1452] 110 \T40 1484 198 2171 2389 0.0b 2443 143 0.07 8. 30 VA 39
E;anficn" 12.20 | 4040] 385 | (503 39506 75 116324 | 14447 039 | 16983 2.6\ 0.20 1.8% 40.20
P — e - BRI SN
"‘““m‘g;!‘ 13.20 } 40.00| 385 | T404 4657 s 11694 | 14447 | 029 | 17335 234 | o020 82 40.10
b - Ly L -t cm— call e ca e
CananenT] 25.00| 3000| 20| 1872 | D004 02 grog | 99383 {013 | 10956 | 189 | ois | 22.22 | 2970
- S SN SN S .
Conanee 7| 2500|3000 260 | 4160 | ¢372 | 7Toz | Bioe | 4933 |ous | i1126 | 121 | ois | 2258 | 2070
N U R S e . —
scvela 199 (1,60 [S4m0| 3.00 | 4017 1286 649 4959 t90b | 0.3} 815) 203 | 0.27 T1.%4 58 44
e 160 | s4s0f 300 | mace | 2677 | e4a | 4953 | w900 |03 | 8282 | ts% {027 | B4z | maqe
Notas: N' no incluye 1la compensacién.




Tabla 4.6 Acciones sismicas en la base de las cimentaciones (no inecluyen factores de carga).

Edificio | B | £ D N' Np To ™M Mo | Cs M, + e JO. e - i\
(my ) ) (m) r (S 2 (N (rm) (rem) tm) (Te) tm) () () te)
Durengo 12,01 | 1ea3 | 110 T 1357 188 \ T30 1a9q7 0.08 2134 .24 o1q a6 16.5%
U U NN N S I
Marida 61| 308 | 1421 | 150 | 1429 1130 161 18l i 2058 025 2418 168 | 0.2% 532 3T
leida‘!:—;lt\(; 14.52 "l.—\o 159:.2- - _\m'r- 180 1a73 z\';_ 0.06 | 226b 143 | oot 8.30 14.38
[ZaceTecan TA{ 13.20 | 4060 3755 | 5qll‘—_3—t;8;._ ;;o _|<A3;3#\ 13133 o0.x:m |54 38 2.6} ©0.20 7.496 40.20
F"a‘;f,’@," 13.20 | 4060 38; w130 ’ '3561” bSB lioust | 12133 |09 | 15438 | 234 | 020 es2 | a0z0
CananeaT | 2500 3ooo 260 TIS7 403:10‘ _b;;‘ 7371 Q030 o.u3 Q2 L0 .89 O.\% 22,22 14.70
C?g:i‘;::;' zsoo 3;; 260 "e_;A;w ‘_522(-;‘ eéér :r_a'rT q030 | 03 |01 1.21 .15 22.%¢9 29.70
DR R S N A - .
Pocvelai®| || ol wamol 300 | 3652 ot | a0 | 4%08 | v278 | 0% | 7410 2oz | o0.21 15¢ | =946
E,-;vn-g-sg,' 1140 | 5450} 3.00 Qqﬁvnb“mééi a0 4%08 6278 oa 7820 | LST | 021 846 | made
Notas: N*' no incluye la compensacién.

Mp =M +« TN




Tabla 4,7 Capacidad de carga de las cimentaciones en condiciones s{smicas
(enfogue con factores de carga y factores de resistencia).

w 2 o
B' ! N N R VT B 4 * ¥ Y

Ed;ficio B L D R . v * Yesic nNTCP»OE | MrTcewoc <o

(™) tmy (m) tm) | {(Tim® (T < (G B (T /ent) Tren®) rien®y ¢TIl CTimsy [l o)
Ovrango 64| 1211 | 463 | 1655 | 110 132 1289 1564 209 9.8\ Q.84 B8.44 2.69 a.sg a.q
Merida el | 308 | B72 | 1371 | LS50 .80 1563 | 1305 V77 1o.64 3.4 .77 q.49 8493 q.48
Mérida 8| 116 | B830| 1428 | Lio .32 1740 { 1484 | (a8 12.4% a.29 8.40 2.8 Q.19 a.27
R P SN ST S N -
Zocatecas74 13 20 | 798 | 4020] 285 | 462 6503 | 3956 | TIS 12.33 1123 .48 11.ai 11.58 1. 37
Eacatacsw™| (550 gmy | 4020|382 [ 462 | 7404 | 4857 115 14.18 .s3 1,74 12.09 1T 11.43
(con ogua)
Canansa T | 2500 [22.22 | 22.70| 260 | 3.2 1872 | 5004 102 161 12.47 10.88 q.77 1.9 9.94
%2:2;:3 25.00 {2258 {2970 | 2.60 | 212 3180 | 372 | To2 a.50 12.52 112 .47 12.00 Q.38
Escvalais?lii.oo | 754 |5396 | 3.00 | 2.0 | 40\7 1286 b4aq 3.1k . o7 Q.5 4.59 11.07 lo.l4
ﬁﬁﬂ;fy‘hbo 842 15396 | 300 | 260 | 5408 | 2677 | 49 5. 89 1,43 1019 10.08 1.27 10.08

Notas: N' no incluye el efecto de la compenssacién.

a* = cflculo aue considera la resistencia no drenada estAtica (Su) y nue no

incluye el factor de correccién por inercia en la masa de suelo,

cdlculo .que considera 1 esistencia no drenada di S
: ; BETISIRETS SUTAR. 1SR (3000 ¥ oue ot

Q s
incluye el factor de correccién por inercia en la masa

Su = 2.5T/m2, Sud = 3T/m2 y ¥= 1.2T/m3,




Con las anteriores consideraciones en mente se obtuvo la
Tabla 4.7 que muestra los resultados de capacidad de carga de
las cimentaciones de los & edificios estudiados.

Para las 3 metodologf as debe cumplirse que

(4.9)
segun las NTCDCC.

Fara las metodologi as que pueden incluir correccién por el
efecto de inercia en la masa de suelo (NTCDCC y Cordary) se
calcularon dos valores de capacidad de carga: el primero
denotado como q. donde se utiliza 1la vresistencia no drenada
estatica y no se corrige por inercia en la masa de suelo (este
es el cidlculo generalmente acostumbrado) y el sequndo, q, en
el cual se utiliza la resistencia no drenada dinidmica y el
factor de correccién por inercia.

Si se calcula el factor (g — q.)/q’ para ambas metodologfas

se tiene lo siguiente:

Edificio Factor (q — q )/q" (%)
. NTCDCC Cordary
Durango 64 +2.96 -1.98
Merida 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 1359 +0.31 - 8.40
Escuela 159 (con agua) ° -1.08 -10.56



Puede verse gue para la mayor{a de casos el efecto conjugado
de utilizar correccidn por inercisa y resistencia no drenada
dindmica #s una variacion en la capacidad de carga Que No pasa
del 10% excepto cuando el ancho de la cimentacidn es muy grande

(caso de edificio Cananea 7).

Se observa también que el hecho de considerar los cajones
de cimentacién inundados en los edificios semicompensados
Zacatecas 74 y Cananea 7 provoca gue no se cumpla la expresion
4.9 indicada por las NTCDCC. La Escuela 159 cumple las NTCDCC

por un gran margen incluso considerando el cajién inundado.

La experiencia de los sismos de 1985 es que muchos de los
cajones de cimentacidén aparecieron inundados por lo que las
NTCDCC indican gque en el disefo los cajones deben considerarse
inundados si na se garantiza lo contraric rellenando con
material liviano no saturable los espacios libres del cajén.
Desde este punto de vista y observando la Tabla 4.7 se tiene gue
ningtGn edificio excepto al Escuela 1592 cumple con las NTCDCC.

En vista de la utilidad que algunos adtores le dan al
parimetro denominado factor de seguridad en la Tabla 4.8 se
realizd el cé&lculo de la capacidad de carga sin el uso de
factores de carga ni factores de resistencia. Como resultado se
cbtienen factores de seguridad de acuerdo a las diferentes

metodologias de cilculo. En general los factores de seguridad



que consideran resistencia dindmica y el efecto de las fuerzas
de inercia (FS) son similares a los factores de seguridad que no

los consideran (FS.). Asf calculando el factor (FS— FS.)/FS. e

tiene:
Edificio Factor (F§ - FS)/FS" (%)
NTCDCC Cordary
Durango 64 +10.32 +8.38
Mérida 61 +11.83 +11.93
Mérida 65 +1¢.83 +9.52
Zacatecas 74 +8.38 +6.35
Zacatecas 74 (con agua) +8.33 +5.59
Cananea 7 ‘ +1.15 —4.55
Cananea 7 (con agua) +0.95 -4.52
Escuela 159 +6.92 +3.03
Escuela 159 (con agua) +56.19 +1.64

Se ve que para todos 1los casos el efecto conjugado de
utilizar la correccién por inercia y la resistencia no drenada
dindmica es un aumento en el factor de seqguridad que no pasa del
12% excepto cuando el ancho de 1la cimentacién es muy grande
(caso de edificio Cananea 7) en que se da una disminucién del

factor de seguridad.

El efecto en el parametro factor de seguridad (enfoque sin
factores de carga ni resistencia) es diferente del efecto en los

resultados que utilizan factores de carga y resistencia. Esto
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Tabla 4.8 Capacidad de carge de las cimentaciones en condiciones sismicas
(enfoaue cue utiliza cargas sin factores y un factor de seguridad).

a e v D P o W, T Vesic NTCDCC Covdary
Edificio N, /el
ifiei tm) [ Um) [ tm) | () He®)] Y ) D [y &/Fs | /s | q/Fs qQ*/es” | /¢S
V71 13.22, 14,53 .29 V1.
lDorango 64} 1211 | 963 | 1655| 110 | 132 | 17 {1257 | 188 | 851 202 55 A“ /\.q( SZ.ov
. 16,.02 {341 15.41 5. b, 3.
Mérida 61| 408 | 572 [ 1371 |.5.o 180 | 1439 | 1130 | 10\ | 14.4] N /o_q3 /\,04 /\oq ‘,7!’.22

-

16,65 1212/ | 1450, 15.95 \1.50,
Mérida 65| 1.\0 | 830 | 14381 110 | .32 | 1582|1297 | 180 {1081 /14-,.3 /1.20 /\,3—5 147 /I.b|

- 1813 16.05 17 4 8.1 a4
facatecas 74 13,20 | 1498 | 4020 385 | 4z | 531|082 | w50 A6l |1 1aq |Vt [T g [ ga | o

. .0 A . 18.34 19.4%,
412 | 1303901 | 630 | R |'? Zx’/\.b‘l e %.44 " Bs/.,:.;,,, 16! /l.‘lo

facafecas 74| (3 10 [ 852 | 40.20

tcon agua)

[ U A . 1997 \L.0S 16.22 18.8b 18.04
CananeaT | 25300 [22.22 | 2470] 260 | 312 | 7157 | 4037 | 638 | 6.2 /3.2b /2.(,2 2.65 /305 /2‘!4

I R ‘ ] o2, 1842 18.0¢
CananeaT | 2500 | 2258 | 2970 | 260 | 312 | 8346 5226 | 638 | 719 |2%°%, ‘6452.11 213 /""“3 /232

(con aguo)

R U N e T T 18.69 1353 14,47, 13.43 V9
Fm-/af59 .60 | 150 | 5396 3.00 | 360 | 3652 618 | 590 | (.5 /vz.uA. T eaw /1.58 /‘___,4 /\\.3‘7

N 18.69 462 552 17.62 1.2
1882 | 590 | 4.12 /{.%4 /3'55 A'-,-, 4.28 4.29

Notas: H' no incluye el efecto de la compensacién.

Escvela 159

(on agua) | 1100 | 8.4b1 5396 300 | 30 4976

¥ = cdlculo nue considera la resistencia no drenada estdtica (Su) y oue no incluye
el factor de correccidén por fuerza de inercia en la mnrsa de suelo.

a = cAlculo cue considera la resistencia no drenada dinfmica (Sud) ¥y cue s{ incluye
el factor de correccibén por fuerza de inercia en la masa de suelo.

Su = 2,5T/m2, Sud = 3.0T/m2 y ¥ = 1.2T/m3.



puede deberse a que la correccién por inercia se hace miés grande
conforme crece Fc y disminuye Fn' De todas maneras el intervalo
de variacién en ambos casos g pequefo.

Fuede hacerse una comparacién de los tactores de sequridad
obtenido con las NTCDCC
Edificio Caso estatico Caso dinamico

(c = 2.5T/a%)

FS FS FS
Durango 64 2.37 1.55 1.71
Mérida 61 1.66 0.93 1.04
Mérida 65 1.91 1.20 1.33
Zacatecas 74 2.78 1.67 1.81
Zacatecas 74 (con agua) 2.25 1.44 1.56
Cananea 7 3.11 2.62 2.65
Cananea 7 (con agua) 2.46 2.11 é.l3
Escuela 159 11.95 8.96 ?.58
Escuela 159 (con agua) 4.93 3.55 3.77

Como puede verse todos los edificios excepto la Escuela 159
presentan en condicidén estidtica (con cajén inundado) factores de
seguridad menores de 3. En el caso dindmico los factores de
seguridad disminuyen apreciablemente con respecto ai caso
estético, sin embargo no en todos 1los casos es menor de 2
(Cananea 7 y Escuela 159). Tomando en cuenta lo anterior y lo
que sucedié en la realidad no es tan seghro que manteniendo el
factor de seguridad (en condiciones dinidmicas) por encima de 2

no se den grandes deformaciones permanentes.
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Metodologia de Pecker

Como se discutid en el capitulo 3 esta metodologia presenta
sus resultados en forma grafica tal que pueden ser utilizados
fdcilmente en la practica. Ademés se tiene que loas resultados
que se obtienen con este método son de diferente tipo que .los
obtenidos con los método anteriores: los graficos proporcionan
una fuerza lateral maxima (Tu) por debajo de la cual el sistema
posee estabilidad (dadas una cierta fuerza vertical N, una
altura de aplicacidn de la carga lateral H y una fuerza de

inercia por unidad de volumen del suelo fx).

Con los parametros N/CB, H/B vy fxB/C se entra a los

graficos de las Fig 3.13 y 3.14 y se obtiene el valor Tu/CB.

Los resultados de 1los célculos realizados para 1los 6

edificios estudiados aparecen en la Tabla 4.%9.

Es evidente que la cota superior para Tu estid dada por 1la
resistencia al deslizamiento lateral
T=F_ CBL
| 3
Las graficas son proporcionadas s$lo para valores enteros
de N/CB (2, 3 ¥y 4) y resulta dudoso interpolar entre los
resultados de dos graficas de acuerdo al valor de N/CB. En 1los
resultados de la Tabla 4.9 se utilizaron las grificas de

.
material sin resistencia a la traccidén.
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Tabla 4.9 Célcwldo de la fuerza laternl méxima (Tu) por método de Pecker y Salengon.

gdificio | No | My B | L | H |RewafRien | we [fpjc (Yo st el op et | T | wen
(M (rem) tm tm) Yy | r/md N/ce /T/‘=° (3] (¢3) T w
vrango 64| 1357 | 1997 | 120 | 163 | o2 | Bous| 220 | oss |048 |2/ .l 2/oma]| 054 | 200 | 207 | 3eq
RN WS RSN NN A . . 5
Mérida 61 | 1130 | 2088 acg | 4.2y [.1278 | 14521 292 | 141 | 036 |“oss| Foas | 028 | 88 | 1171 | 232
| I e — .
Mérida 8] 1207 | 2071 | nie | 1452 | 1200] 8932 | 267 | o8 | 044 |Yoaq |Tpaa | 04a | 143 | 138 | 292
_ 1 B
ZocatecosTd| 3082 | 13133 | 1320 | 4040 | 20.20{ 7591 | 192 | 153 | 053 | /oaq| — | 037 | 357 | 715 | ae4
ocatecas T4 1, B T 2 3
tomagey | 2701 | 12133 | 1320 | 40e0 | 2020 | F60B| 243 | 153 | 053 | /g Joa7| 037 | 35T | TS | 964
Cananea? | 4037 | Q030 | 2500 20.00| 1415 | 13457 118 | 057 | 1.00 [Ho1| — |O7T6 |10z | 702 | 13%0
- I *, f_ . ; 3
c:.(:-;;;l) 5226 [ 4030 2500 | 30.00 | {4.1b |\7T420| 232 | O5T | 1.0 | “/p10 /o,cs 013 | 986 | T0Z) 1?50
Escvalol®| 618 | 6278 [ 11.60 | 5450 | 1064 | 11.34| 033 | 042 | 070 |%/ouq| — | O0=a | ©T1 | 49| 1138
” P S S S S
fucuslai®?| 1882 | 6278 | 11.b0 | 2450 | 1004 | 3453 099 | 092 | 070 [Howa| — [o0=a]| Tt | 43 | ni3e

Notas: El método utiliza cargas por unidad de longitud { N = N/L y T = T/1L ).
fx = K¥ = 0.12 en todos los casos excepto en la Rscuela 159 en la cual £y = 0.24T/m3.
Para todos los casos C = Sud = 3,07/m2,
H es la altura de aplicacién de la fuermn lnteral T y en este caso se calcula

como K/T.



Para un valor de carga vertical dada (N/CB) el valor de
Tm&x es muy sensible a aumentos en e) valor de H/B. Para H/B
mayores de 1 la Tu que reciste el sistema disminuye répidamente.
De igual forma para un valor dado de #H/B el valor de Tu

disminuye répidamente 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

FTCF *T
< R Q

Debe mencionarse que este método no toma en cuenta la

sobrecarga y que las expresiones son deducidas patra un cimiento

de longitud infinita.

4.4 ESTIMACION DE LA DEFORMACION PERMANENTE BAJO
LA CIMENTACION

Es una tarea muy importante el tratar de estimar las
deformaciones que se generan durante un sismo baijo la
cimentacién, sin embargo esto no es sencillo. Una de las maneras
de estimar deformaciones permanentes es obtener la historia de
esfuerzos cifclicos 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 practico 1o
anterior es dificil de realizar. '

Como se discutié en el capitulo 2 existe un umbral en el

nivel de esfuerzos que no debe pasarse durante la carga ciclica
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1 Nno se auiere tener grances deformaciones permanentes. Fara
la arcilla normalmente consolidada de la ciudad de Mauico

(consclidacion anisotropica), este umbral parece ser del orden

de 1.2 de la resistencia no drenada (25 ) (Romo, 1990).
i8]

Con lo anterior se puede pensar en gque se debe limitar el
esfuerzo desviador méximo bajo la cimentacidn (durante un sismo)
a un valor menor que 1.2 (ZSU).

Es posible hacer wuna estimacidn grosera del nivel oe
esfuerzos bajo una cimentacion utilizando la formula de la
escuadria. Esta estimacisn presenta graves defectos como § 1) no
necesariamente el esfuerzo obtenido con el uso del coeficiente
sismico es el niQel de esfuerzo de la carga ciclica durante el
sismo, y 2Z)1la distribucién de€ estuetzos bajo la cimentacién no
es ni cercanamente lineal. A pesar de esto, la Tférmula de 1la
escuadria es un; herramienta sencilla gue da una indicacidn del
nivel de esfuerzo baio la cimentacisn,

La Tdérmula mencionada se exptresa como

o= N/6 T Mx/T
y es vzlida sélo si existe una relacidén lineal entre el esfuerzo
v la deformacién (lo cual es cierto en suelos. sdlo para muy
pequetias deformaciones). Sin embarco la Térmula se usa a
sabiendas de que en lugares donde se darn grandes estuerzos

ocurririd una plastificacion del suelo y una redistribucidn de



Tabla 4.10 Rsfuerzos en la superficie de desplante (utilizando férmula de la escuadria)

Edificio A Tmin B @R’ N, Teatdti Mo HerBoan| &
{m? (m*) (m) Trm) ) (Time) re (Tims) (%)

Durango o4 2050 | 2500.0 1241 137 257 j64/63 | 1897 | nw8/-is| 197
Mérida 6! 129.0 8873 9.08 . 360 1130 |10.6/ 03 | 2058 |i1a.3/-.8{ 322
Mérida €5 12.0 | 16818 11k 95 1297 8.3/ 17 217y |1s2/-08| 293

Zacatecas T4 535.9 1781 6 13.20 2305 3082 T1/328 | 13133 |iba/-54 282

Zacalecas 14| 5359 | 7786 | 13.20 | 2025 | 2901 | 45/s.0| 12133 |i18a/-39] 307
Cananea 7 7500 | 29062% 25.00 930 4037 57/ 3.1 49030 83125 \38
< SR S ,

priing- ik 7500 #0625 | 2500 | 1083 5226 | 13/66 | Q030 | qa/a) 165
Escuela 199 6322 T089.1 [l.eo 13z 68 1.4 /04 L278 Gi/-4.2 \o2
Escvela 19% 2 5 -

o aguos 6322 | 7089. Lo | 1542 1882 | 4211 | 278 | 81/-z22| 135

Notas: Esfuerzos calculados debajo de los bordes de la cimentacién,

No se consider$ exceniricidad en el sentido L.



los esfuerzos. En la fédrmula x es la distancia mfs alejada del
eje de rotacién e I es €l momento de inercia de la seccidn que

en el caso critico seré el minimo.

En condicién estitica la excentricidad puede considerarse
como un momento 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

combinacién de cargas con sismo.

Como se observa la excentricidad estitica puede afectar
bastante el valor de los esfuerzos bajo la cimentacién por 1lo
cual es de mucha importancia conocerla con precisién, sin

embargo, la excentricidad es uno de los parametros de mas

diffcil estimacidén.

De los resultados se ve que los esfuerzos obtenidos en el
extremo mis critico del recténgulo equivalente (para el caso de
sismo) sobrepasan el valor de (ZSu) aun para la Escuela 159 que
cumplia las NTDCDCC. Comparando estos resultados con lo que pasd
en la realidad podria pensarse que los altos niveles de esfuerzo
arrojados por 1la férmula de 1la escuadria pueden ser una
indicacién de que se tendran deformaciones permanentes
apreciables.

Es posible obtener una estimacidn de las deformaciones

permanente utilizando un procedimiento simplificado basado en
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otro sugerido por Jaime et al (1987). El1 procedimiento es el
siguiente:

a) Obtener las acciones resultantes sobre la cimentacidén
mediante un andlisis seudoestdtico como el indicado en
el RCDF.

b) DPividir en estratos de espesor adecuado el suelo bajo la
cimentacidén.

c) Calcular los esfuerzos en 1los puntos wmedios de 1los
estratos utilizando 1las distribuciones de esfuerzos
proporcionadas por la teorfa de la elasticidad para cada
tipo de accidn.

d) Para los puntos medios aobtener los esfuerzos cortantes
originados por el paso de las ondas de carte de
propagacidén vertical.

e) Superponer en cada punto los esfuerzos obtenidos para
cada accién sobre la cimentacidén.

f) Obtener los esfuerzos desviadores totales.

g) Mediante el modelo hiperbédlico propuesto por Romo (1990)

obtener las deformaciones permanentes en cada estrato.

El procedimiento tiene el incanveniente de que se utilizan
esfuerzos obtenidos mediante la suposicidn de un comportamiento
elistico en el cilculo de deformaciones permanentes. Sin embargo
se tiene como antecedente el procedimiento generalmente aceptado
para el calculo de deformaciones por consolidacién en el cual
también se utiliza la teorfia de la elasticidad para obtener 1los

esfuerzos en cada punto.
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Las cimentaciones estudiadas estsn sujetas a tres acciones:
una carga vertical N, una carga lateral Ty un momento M gue
actia en la direccicdn de la carga lateral. Se supone que la
carga vertical N produce una presién de contacto de valor
uniforme q = N/BL y que la carga lateral T produce un esfuerzo
cortante uniformemente distribuido en 1la supertficie de valor
t = T/BL. Adem4s se supone que el momento M produce una presién
de contacto p = Mx/1 (férmula de escuadria). Las acciones N, T y
M junto con las presiones de contacto supuestas para cada una de
ellas pueden verse en la Fig 4.4.

Para cada configuracién de presién de contacto de puede
encontrar una distribucién de estfuerzos en la masa de suelo dada
por la teoria de la elasticidad (suponiendo un medio
semiinfinito, elidstico, homogéneo e isotrédpicol). Un compendio de
soluciones de distribuciones de esfuerzos mediante la teorfa de
la elasticidad esta dado por Poulos y Davis (1974). Expresiones
para los esfuerzos en las tres condiciones de carga wmencionadas
se presentan en el apéndice 3. Para cimentaciones de forma
irregular es posible utilizar cartas de Newmark para el casoc de
carga vertical (también presentadas por Poulos y Davis, 1974),
sin embargo para los casos de momento y carga lateral se utilizé
el concepto de rectingulo eqguivalente (apéndice 3. Debe
mencionarse que para la presién de contacto debida al momento
sobre el rectangulo no se encontraron expresiones para los
esfuerzos cortantes, por lo que se recurris a wutilizar los
presentados para una carga linealmente creciente a lo ancho y de

longitud infinita.
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g) Acciones en la losa de cimentacién,

Puntos B
(bajo el
Puntos A (bajo el centro)~\\\\ N // borde)

b) Pragiones de contacto generedas por las scciones (supues—
tac).

Cargs laterzl T Carge vertical N Yomento ¥- - - - -

-p
‘?;T/BL /q,f N/BL <T\ 4= Hnel2

—— _anw)

Pig 4,4 Acciones y presiones de contacto en la cimentacidn.




El anédlisis utilizado no considera la ;aria:ién de la
rigidez éon la protundidad ni la anisotropia del suelo, lo cual
constituye otra discordancia con la realidad.

Se supone que los puntos criticos desde el punto de vista
de la magnitud de los esfuerzos estin bajo el centroide de la
placa (mayor esfuerzo por carga vertical) y bajo el borde en la
direccisn de menor momento de inercia {(mayor esfuerzo por efecto
del momento).

Los esfuerzos cortantes horizontales por efecto de la onda
de corte de propagacioén vertical se consideran por medio de la

expresisdn aproximada propuesta por Seed e ldriss (1971):

a
max

* r

Tav = 0.65 * y * Z + 4

donde®

Tav = esfuerzo cortante promedic originado por las ondas de
corte durante el sismo.

r = factor de flexibilidad que esti entre 1 y 0.5 y es
funcidn de la profundidad.

los demis simbolos tienen el significado acostumbrado.

Para el cdlculo del esfuerzo desviador total en un punto
bajo el centroide de la cimentacidén (puntos A) se superpondrin
los esfuerzos penerados en las situaciones mostradas en la Fig
4.5. En el caso de puntos bajo el borde de 1la cimentacidn
(puntos B) se superpondrin los esfuerzos generados en las

situaciones mostradas en la Fig. 4.4. El andlisis de esfuerzos
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se hari en un plano vertical cuya direccién es la de menor
momento de inercia de la cimentacion y no se consideraran

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 esté esquematizado
en las Figs 4.5 y 4.6. Como se observa el esfuerzo principal
mayor ya no actya en la direccién vertical sino que forma un

adngulo o con la vertical.

La Tabla 4.11 muestra los esfuerzos gqeostiticos y loas
producidos por las ondas de corte. Para el cédlculo de esfuerzos
por onda de corte se considerd una aceleracién mixima del
terreno de 0.1g (c/4 segin las NTCPS) aungque también se
considersé el valor de 0.2g como el m&ximo registrado durante el

sismo de 19835.

Las Tablas 4.12 y 4.13 muestran 1los esfuerzos (a varias
profundidades) causados por 1la carga vertical N, 1la carga
lateral T y el momento M.

Fuede observarse que lgs esfuerzos dehidos al peso propio
del suelo y a la onda de Lorte aumentan con la profundidad
mientras que los debidos a las acciones sobre la cimentacién
disminuyen con la profundidad.

En las Tablas 4.14 y 4.15 se bbtienen los esfuerzos
desviadores resultantes de la superposicién de todos los

esfuerzos.
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a) Condiciones de esfuerzos en un punto bajo el centro de

la cimentacién.

¢
|

B

'I
s
.'
|
™5

b) Fsfuerzo desviador méximo.
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(1+2+ 3+ 4+5)
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Pig 4.5 @Eeiimacibén del esfuerzo desviador en un punto bajo

el centro de la cimentacién.




a) Condiciones de esfuerzos sn un punto bajo ¢l borde de
1r ci-éntuidn.

] & <
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s%éq de corte.

b) Bsfuerzo desviador méximo,

(Y]

4
Al

Q= 0Jr AU"& Af + o Tt
- Ol ATY IROAPX

(1+2+3+4+5) e T T TS

Ja=2 fv-“’u)'l‘»T'z
(%,7) :

o

(
©

9

Pig 4.6 Estimacién del esfuerzo desviador en un punto bajo
el borde de le cimentucién.




Tadbla 4,112 Cdlculo de esfuerzos geostdticos y por onda de corte,

Nivel de | Prof. | ¥3 | u DV B VR B ' I TR R e A
Edificio desplante

tm) (m) (r/e® | (Tt} | i) | (TIe?) | (Trem®) | (TIen?) (T/mt)

Iy3 1.10 360 | 4.32 1.10 3.22 | 432 \. b\ 27V | 098 | 0.28
8.,0 | 10.32 6. \0 4.22 | 10.32 2.1\ 8.2 043 | 0.62
1220 | 1032 § 1.10 | 522 | 32 | 260 |12V | 080 | o8S

- 1860 | 2232 | 110 | b22 |2232 | 341 | 1921 | Ous | 04a4

2360 | 2832 | 2710 7.22 | 28.32 3.6\ 247V | 057 .05

] 2840 | 3468 | 26.10 | 858 | 3466 | 4.29 | 8037 | 050 | 13

T2 ﬁ 180 | 40| ae0 | 10| 220 | 480 | 165 | 315 | 047 | 0.20

q00! 1080] 650 | 480 | 1080] 215 | BLes | 082 | 0.5
14060 | 1680 .50 ] 830 | weo| 265 [ w415 | 079 | 086

19.00 | 2280 1.50| 630 | 22.80| 3.5 | 19.65| ©O.b4 | 0.9%
B 2400 | 2880] z150 | 730 | 2880 | 3.v%5 | 25186 | 085 | t.03

| Z400] 3520} 2650 | 810 | 3520 | 435 | 2085| 050 | 114

4 385 885] o6z | ¢35 497 | low2| 2.4 | BA9| 042 | O.L4
18.85| 2262 | 1035 | w27 | 2262| 514 | 1a49 | 04 | oaq

2805 | 3501 | 2635 | Bowb | 2501 | 433 | 3068 050 | 114

T 3885 | 4.0l | 3L.35 | |1.6b | 4801 | s83 | 4248 [ 050 | sk

T 4985 | 61,0V 4b35] kb | oot | 733 | 53.68] 050 | 198

5 260 | 7e0| 912 | 500| 4oz | g2 20 | 71w | 083 ] 055

"l meo ]z |50 o2 | 2z | 3o [ iell | o | 085

2760 | 3338 | 25.0 | 828 | 3338 | 414 | 2224 | o5\ | L

1 3760 | 4638 | 3510 | 1.28 | 46.38| 5.64 | 4074 | 050 | 151

T T Tl 4areo|sas8| 4510|428 | 5938| 714 | m224 | 050 | 193

| 6 | 300 | eoo| a0 sm0| 410 | aewo| 205| 155 083 | oss
1 | goo| zeeo | i5m0| 0 | 21.60| 305]| 18s5| 061! 044

. | zBoc]| 33a0]| 2ss0| e4ac]| 33a6] 420| 20| o5 | 2
T 1 s8.o0| 4cq0] 3550| 140 4690| 570 | a4l.20| 050 | 152

agoo| saa0 ] 4556 1a4c| 5390 | 720 sz70| O©s0 ] (.95

Noiaz: §7 = 1,2T/m2, K, = 0.5
Nivel fredtico a 2.5r y distribucién hidrostédtica de presiones.

Tav= 0.654¥vzergr+a/e , a = c/4 = 0.1g (seglin NTCDS).
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Fara la estimacién de las deformaciones permanentes se
utilizard el modelo hiperbdlico propuesto por Romo (1990):
ac

rp- 1 - bo

donde para el caso especi fico de consolidacién anisotrdpica

(2.4)

(K°= 0.5) se tiene:
a = 0.00031/25u
b = 1.1‘?5/25u
o = esfuerzo desviador normalizado definido
por la expresion 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 consolidacién anisitrépica el
esfuerzo normalizado o que se tiene que introducir en la
expresion 2.4 es la diferencia entre el esfuerzo desviador total
normalizado y el esfuerzo desviador de consolidacién
normalizado. Si se observa la curva o - sp (esfuerzo desviador
normalizado - deformaciédn permanente) de la Fig 4.7 se tiene que
£ =0 corresponde con el valor del esfuerzo desviador de
consolidacidén normalizado. Esto también puede observarse en 1la

Fig 2.9.
Como se puede notar, para 1la aplicacién del modelo

hiperbélico es necesario estimar con bastante precisién 1la

resistencia no drenada del suelo.
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Tabla 4.12 Céflculo de los esfuerzos bajo el centro del éres,

Carga vertical Carga \aVsral Momanto
Edif 'E ’E 'E ? Prof. % ATy AQx | t ATy ATx T P Tua Notas
NEA AR Al A
Jlalacl 8] e [Tt rind) | Grrmt) [Cried)] Gty | (el [ (Tt Krimt)| (rim®)
{ 25 (602|042 | 3.62 |0g2| 043 | 062 | 0.48 |483|-Los
1.5 4T _| 105 020 | 005 | 0.0 -o73 | &
B3 Pl g NP 3.1 0.34 008 | oot | 003 -0.37 | ¢,
. . v
<9 N slo| 175 2.10 ©.15 0.04 ©.00 ©.01\ -0.2\ [
22.5 .55 .04 ©0.03 o.00 { 0.00 —-0.14 i{ﬁ
S -
215 1.22 ~°_'QE‘J 0.01 ©.00 0.00 | - 0.09 >\§
w 5
2 00 | 053 | 05} hosy -2.381 v ¢
o_:@ | oo03 ©.07 -\ 2 N
iy [ 006 | o.00 | ©.00 ~0.51 “;8
SIEIB | 006 | o0 | ¢
tlele 003} 090} 000 027 | ~ g
= o0 | 000 ]| ooo ~o.47 <@
ool | ooo .00 -0.12 3
o - [,y “g
— 2%
3 25 [8oo| T44 | 2% 10 | 057 | oes | os4 [F20]-159 | I
75 4 L0 0.8 o2l | 05| 010 -0499 | §J
[ 75 S St . .G} o0 -
Blojelepzs] | 203 | 034] ] oo7 | oo | ooz]| [-eaal ¥}
v el b N IR 214 | ocia 004 | o000 | S ot | g
-]~ " T M I SRS S A — — v
22.5 1.52 oo | 0o | 000 —o.v1 c "3‘1
215 L N R - N N R
4 5 |127 | w47 Jo5° | 028 | 034 |wial-z37
-0.74
olo -0 3\
ot D \3 9’ ~0.1b
S|w|s|s e
AN N -0 ]
-0.0L.
ERERER ok |
ol0
S15{R18
8 J
IR
6 _ﬂ -4
Otlo
nloio|Q
A ol 4
o =[]




Tabla 4,13 Oflculo de los esfuersos bajo el borde de 1la cimentacién.

Corga Vartical Corga \ataral Memento
" Prof.l q | AT [ A% | Taw |t | 0G | &6 | Tas e % | O | Tae
L TP rmb] trtm® [ Crien®) | trim) ot (rim ] (rrm® | trimt) [emem | termtt ] crimn | crrey
I -1

| Jeslew2] 227 ?._—"’3_[‘.'.,37.__0“_@ 026 | oeo | 033 |483] 1.80 | 042 |04
75 210 Jos1 | w8 | [ ow | oz ] ora 0.84 ] -042 |o.023

25| j 182 | 038 o1l 010 | oo4a ] ©.0% ©0.34 -o.i0 |-o.11

1.5 .22 1 01| o c0% ] c.o1} 003 014 ]-0.04 [-0.11

| |225) 1085 | 0.07 | 023 004 | 00O | o.0\ 0.08 |-0.03 }-o.09
215 043 | 004 | 0.4 003 | oo | 000 0.04 {-0.01 {~0.07

2 )25 {876} 428 | 275 | 221 ]125] 037 | 0.3 [ 029 [o=3] 392 | c0aa ] v18
151 131} ose] 133 | o20| 00a} 012 | 18 1-0.27 |-0a¢
251 . j202 | o21} oen ) | ooB| ool joo4] 033 |-0.10 {-0.2%
5] ] 127 | otlo]| o= 0.04 | Q_ccgj 7o,cnﬂ 012 [-0.04a |-0.19

25| |08 | oos| o7 0.03 | ooo| c.00 0.06] 0col-0.a4
21.9 ©. bt 002 o.l10 0.0l o.oc] 0.00 0.02 | ©.00 {-0.10

$ [25]800 332 | 270] 234 [ 1 652 oev | 098 [720] 208 | oca | 1o
15| | so05| o] 1407 Jozafoow|o] .24 | -019 [—o0.01
125 204 { 03k ) OFi [ J ool 004]lo005| | o40)-0.l-07
st 437 10151038 1 005p 00 ]eo02] | oy }|-00|-0lb
22.% joa4 006} 021 002 | 0.00] 0.0l . 0.07 |-0.03 0.2

[ |2t 068 | 004|013 oot Joow | coo] | ooa] oo -c.0a

S . - PRPERE T —_— - e [ R -

4 1o |20] 554 | 1aa ] zoo Tv21] o34] 0a1 | 034 || 748 |-oic | 073
L J1s | |2e2 | 228 {oaz ] ol | oot} ocal "o 84l -028] 027
251 11 | oz | oao ooe] 002 oo3] T} 072 008|020
2>]  J108 | co4 | 019 003] oo | coo 012 |~0.04 [-6.13 |

4% 10713 ooz | ooq 003 | ooo| ooo 004 | 000 |-c08
55 | 0.52% 0.0 | oo6 .00 ‘909, .ﬁ’-_f’: 1 5{9? I oo -0.06

5 | 5 |693{243 | 244 | 200 Joes| 0.25 | 055 | 029 |284| 108 | .20 | 045
s 2.74 l.oo | 1.320 otk | o012} 012 ©0.50j-0.07| 0.0%

25 ] L8a 033 | o7y | oo0q | 003 _0.041 ) ©.20 |-0.06 |-0.0¢

35 {130 o7 0.29 o004 | 001 | 0O 004 |-0.03 |-0.07
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Tabla 4.14 CAlculo de los esfuereos desviadores (bajo el centro).

Condicidn eftaTicea | Condicicn dindmica| Dnda Totul
ol @ | G T8 At At [ T T | @ | G | T | @

(m) {(tim®) | trim®) | (Tim®) [ (Timt | (rrems) | Crien®) | tvams) | (T /m®)| cTimt) | CY/enB) | CYTme)

Edif.

| |260] 1074 | £33 | 441 | 048 | 02 |-05T | 028 |11.23 | 695 | 085 | 4.6l
8.60| 15.03] 926 | %77 ]| 020 | 003 |-0¢3 | 062 [ 1523 | a3V | 1.25 | 648

12.60| 19,431 1405 | 38| 008 | 001 |-034 | 085 95 [ 4oc| ria | 545

.60 24.42] 143 | '5.06| 004 | ©.00|-020 | 0aa | 2a4c| 19s6] 114 | ssa
23.60[ 29.87] 24.80| 3507 | 003 | 000 [-0.14 .05 |2990] z480( 119 | 563

280| 35.90] 30.43| 545 | 0.0l | 0.0 |-00A | 112 | 2541 | 30.45| 122 | 548

2 | 40| 1258] 631 | 627] 00| 053 |-1.87 | 0.30 | 13.18] 84| 2.7 | T.68
90} 15.93 452 | 641 | 018 | 003 |-1.05 | 0.5 1b. V) 9.5% .70} 3.29
140} 2024| 1449| 575] 0.0L 0.00 |-05) ©.86 | 20.30| 1449 137 | & 42

190 | 25.25| 1379 | 84c| 003 | 0.60| 027 | 095 | 2528 19.79| 1.22 | .0l
240) 3059] 25.24| 535 0.0l | 0.00]|-0.17 | 1.03 | 20.60] 25.24| 1.20| 5,87
29.0| 3c.e2| 3018|| 57| 0.0! | D.OO |-0.12 | 114 s6.63| 3091 V.26 | 6.25

3 | 360 f7¢ | 42| 5341 057 | o3 |-1.04 | 028 | 12.33] To7| 1.32 | =89

Beo aaz | am| 573|021 | ©905|-083 0.z | 15.3] 24| 181 cez
360 19.35] 1405| 530| 007 | 0.01|-047 | O.85] 13.4Z| 4.0 1.32]| 597

BLO| 2z4.4L| 1235 511 | oo4| ocool-o2Ll oa4 | 2430 9.35| 120 | 5.68
2360| 29.84| 24.80| 504 | 001 2985| 2480| 1.22 | 5. 6!

2840 3391 | 3045| 5.4t] 001 | To.00| onz | 113 | 3597 so4sl 125 | ol
4 11.5A) 10718 2.7 | 86D
 26.14] 22.5B] 1.65| 4.85
_5!:.“13 30.73 1.44 b.84
49.20f 4214 172 | 7.8] |
L1.79 | 53.494| z.07 | Q.10
5 =51 7(55) 1134] oxz [ =8
2585 | 18.93] 1.3\ F.40
3b.09| 29.44[ V.3) TS
48.0%] 40.80] 63 | 3.92
B 0.45 52.27| 202 | .12
| 6 | 89| 2.7 | joa2| 203| ewol| cu8|-c82| 058 \77'7#{5_:_'_@;_].40 373
18.0| 2290 18.b1| 4.29| o.07 0.02| —0.24| ©QA4 | 22.97| 18.63 g 4.94
L jlo) 227 A.27] Lol of 0=y Cezal
28.0| 84.67| 29.72) AA45| ©0.041 ooo | -oul) $12 | 347\ 29.92] 1.23]| S.S6
38D 47401 ai21]| £.1] 000]| ocoo]|-0.05 152 47.40] Arz21] 157 | 6.94]
4B.0| 024} 52.70] 734| 0.00| 000|003 195|024 5270 138 | 852
T T4 T acd . act T4 THAT?



Tabla 4.15 Cédlculo de los esfuersos desviadores {bajo el bords),

Condicion estdtica Cond. dinamica | Onda Totales

ATl I i B Sl Ll Vol IV B ol e o I O B OO B g R 7
m) | cremdy | crimn) | ivimt) | crimm | cram] crimt) cr/ant) | (rimt] (rimt) | crimty (Tia™y (rim®)

£dif.

| {2.0] 722|504l a7 {acd|2oe| 103] 107]| 018 &TE?L 07| 3832] 7.54
86012021 918 | 1128 | 442 ] 102 | ool | 017 |02 [14.04] 9.1Q) 260 ] 311
1360[18.24 | 1404) 071 | 43 | 044 [-o0L|-0.0L] 0.85]1BeB]14.03] 1 .50} 5.3
B60{23.62]119.38| 039 ] 4.34] 019 |-003|-008] ©0.94 | 23,84 14.35] 1.25 | S5.14
2340 29.2% ] 24 .16 0.2% | 451] 0.2 |-003 |.008] 1.05] 29. 7 '_.'{.1]31 \.20 } 5.22
7840|35.37] s043] 014 | 4.as| e07}-00i | 001 133544 3042 120 | 5.5C

€ | aco] 4.06] 540|231 594 430|157 | 757 6.30] 13.38] 747] 4.38 | 1057
Q00) 1399 9.5 .33} 5.2t | 1.38)-018 |-Q03| 0.65] 15.37] 9.33] 1.95{ 7.19
14.00| |8 82| 1442] O.b! | 457 | ©0.41|-0.09])-0.21]| 0.8t | 13.23] 14.33] 1.2¢ | 55|
1900] 24.09{)975 | 03! | 438| 0.1L |-0.04}-0.18 | 0.95] 2425} 14.7i] .08 | 5.03
2400|2947 [25.20] 0.17 | 44B] 0.04| 0.00}-0.14] 1.03 ]29.76| 25.20] LOL [503
230l 3581 |3087] 0.10 | 494 | 0.03 | 0.00]|-010| 114 | 35.84] 30.87] 1.14 547

3 |340] 824 541 234] 541| 300] \30] 123 | 028 | 11.24] ¢ | 401 a2
846011337 19.22| 140} S5Oi| 1.48]-013] 012 | 0.62) {483 3.09] 2.14 | 7.18
120 1830 [ 1407] 671 | 452[ 050| o07|-0.12] 0.85] 18.8¢] iacO| 144 | 5E5

| i8] 239) @3] 0381 440) 0.27]-005[ -0 14| cas| 2z w3 1B 517
0l 297 |2477( 0.21] 45 | 0041003011 | 1.05] 79.35] 2474] 1.5 | 5.15 |
2840 3550 :aoz.s4 03 | 454 q.oﬂ 0060|206 113 | 3541 3043] 117 | 550

4 1883141, |1048] 200|544 332|021 ] 107 ] ova| 1748 1o/ 371 |aag

18 85| 25.24 ;!.jq 047 "3._575{ 1.00 |-0.22]-018 ] 044 2. 24| 2155]| 1.8 | 577 |

4140] £0.22]5232] 013 7.98) 0.08[~0 02|00k | 193 | 037 5230| 2.10] A.10

6 | 800 1 05 83 |0 | 3.16| ve3 [020] 00| 0s8] 1248 85I | 181 | 5.LO
180] 2265 [187V | 034 [4.00| 0: |-0.0t[~008] 0,34 | 25.04 18.65] 119 | 4.9
2600 3400 %.74 | 045 [ 4.67| 0.4 ]-002]_ 007|112 |24 46] 29.72] 120 ] 5 3
3809 43 3L+4>|7.z_>2j_‘o;o~§ 6.5 | 007 |-00i o 05| (52 [47.44[ 4.21] 155 ] caw

5211 | 004 [7.52]| 0.03 |-0.01 [-0.03| 145 {¢o.Z {5270 14852

4 Bl B B
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Vos 1.285 (Sur 0.1."_k,/m-)

/b= 0.827 (S.r 0.50 Kgkmt)

Yi= 0.418 (sy: 025 Kg/:m')

Bsfuerzo desviador de consolidacién inicial
(normalizado).

T ~r T

a2 4 6 1 .8

"
a4
=
-]
L
b

aQ
EP - _—l—bﬁ'
5 11dacié  sotrdni e = 0.00031/25,
o l :
ara consolicacidn anisoiropica b = 1.195/25u

Pig 4.7 Kodelo hiperbélico para la deforzecién permanente

(Romo, 1950).




En el caso de las cimentaciones estudiadas unicamente se
cuenta con valores Su obtenidos de pruebas UU (Ver Fig 4.3).
Estos valorese de Su son representativos de la resistencia no
drenada antes de la consolidacién por causa del peso del
edificio., Fara el caso del sismo de 1985 todos los edificios ya
tenfan bastante tiempo de construidos y la consolidacién del
suelo bajo la cimentacién habfa tenido 11a oportunidad de

ocurrir.

Como no se cuenta con resultados de pruebas CU para estimar
la resistencia del suelo consolidado se recurrié a un estudio
estadistico de angulos de envolvente de falla en pruebas CU
realizado por Marsal y Mazari (195%) para las arcillas de la Cd.
de México. En la Fig 4.8 se presenta la correlacién entre el
contenido natural de agua y el &ngulo ¢cu obtenido por los
autores mencionados. Para los contenidos de agua del suelo

considerado se pueden asignar los siguientes &ngulos:

Frof. (m) ¢ inferior ¢ medio ¢ superior
o - 25 15° 17° 19°
25 - 50 16° 18° 20°

Estos &ngulos ¢Lu fueron aobtenidos para presiones altas
donde no intervienen los efectos de preconsolidacidn. De hecho
si se utiliza ¢ superior las resistencias Su obtenidas son
inferiores a las medidas en las pruebas UU. A pesar de esto se
escogié el ¢ superior para la estimacién de la resistencia a

largo plazo.
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Fig 4.t Correlacién entre el Angulo de friceibn en
pruebas consolidadas no drenades y el contenido natu-
rel de ggue en arcilles de Cd., de México (¥arsal y
Mezsri, 1959).




Con el objeto de aplicar una correccién en la resistencla
no drenada por etecto de 1la consolidacién anisotrédpica ‘e
obtiene la pendiente Ht de las envolventes de falla en el
espacio p’ - q:
M =6 sen ¢/ (3 - sen ¢
y la resistencia no drenada isotrdpica:

S = -3 MP /2(M — 3)
ur ©

Asi se tienen los siguientes valores:

Prof. (m) ¢ ™M s
cuU t ul
0 - 25 19° 0.73 0.48P_
25 - 50 20° 0.77 0.52F
Para tomar en cuenta el efecto de 1la consolidacién

anisotrépica en la resistencia se utiliza la expresiédn (Romo y

Ovando, 1988):

Los parametros 'y, O, A son pardmetros del estado critico
cuya obtencion puede verse detallada en la referencia citada, y
P;K v Pé! son las presiones de consolidacién ;nisotrépica e
isotrépica respectivamente. Fara los valores de las

exponenciales existe muy poca informacidén pero se utilizarin los
14
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presentados por Romo et al (1989) obtenidos en dos pruebas

estiticas: .
%= -o.s59, TN =o0.682
M ]
| 4 I
para P = F° se tiene:
oK [ 4
S ¢ (-0.559)
uk - _ e - = 1.11
S exp (-0.662)
ul

Se obtienen asfi las siguientes resistencias a utilizar

Prof. (m) S
uK
o0 - 25 0.53 P
o
23 - S50 0.58 Po

El wvalor de 1la resistencia SuK depende entonces del

esfuerzo P de consolidacién. Se revisarain dos casosi
(-3

a) Fipal de construccién, donde Po es debido Unicamente a
los esfuerzos geostaticos. Sin embargo, en este caso se
utilizaron los valores de resistencia no drenada de
pruebas U.U.

b) A largo plazo, donde Po es debido tanto a los esfuerzos

geostiticos como a la sobrecarga del edificio.
14
En ambos casos las resistencias calculadas aparecen en 1la

Tabla 4.16.

Una vez obtenidas 1las resistencias se evaluan las
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Tabla 4.16 Célculo de la resistencic Su de acuerdo & los esfuerzos
de consolidacién.

Inicio de oenstroccion | Frnal de consolid. (cantre)| Final de consolid. (borde)
ait|pet| T° Tu Sy T, T Su T, Ta S,
(my | (Trms) CrimV) | trm®) | (rim® | (rim®) | trie®)Y | trim®H] trim®) | Crim®)
1 (30| 214 16! 113 [ _e70 4.4\ 335 | 443 | 464 2.35
8.0 2.8 2.1 1. 49 508 517 2.69 4.2% 462 2.24
3O 348 [ 26 184 | 474 | s3e | 251 433 | 429 [ 229
8.0l 4.15 3.4 2.20 4.95 5.0 2.42 4. 9 4.34 2.49
23.60| 4. 81 3.6\ 2.2\ 539 | 501 | 2.8 5.7 4.5\ 2.74
28w 572 4.28 3.3\ .\ .45 3.58 596 | 4.49% 3.47
2 {400 220 | 165 | 117 630 | ©27 36k | 500 | saa | 25
Qoo 287 | 215 .52 Sk 64l 213 4.38 | 5.2 2.32
woo| 353 | 265 | 187 | 44l ZwO | 436 | 457 | 23
9. 4.20 315 223 511 | 270 | 4.9 438 | 2.49
2400 4 87 3 b5 2.58 5.52 2.9% S.19 448 | 275
Rool 560 | 4351 336 63 | s T30 &5 494 3.34
3 [ 30| 214 lel 113 710 | =534 376 4.8 s4T| 255
860| 2.8 2.11 1.49 500 | 533 25| 43| s0 | 2231
13.601 248 2.6l 1.84 472 | 5320 2.50 4.36 4.92 2.3)
860 405 3.1 2.20 4.95 S 2.62 4, 69 4.40 2.49
2360 4.8 3.61 2.21 538 | S04 | 285 S.L 4.5t 2.33
8o 572 | 429] 331 | 7] sac| 3358]| sa1] 434l >a4c
4 |ses] z85| zia]| vs1 | L35 | esa| 237 | Sob| s4a | 218
iges] 418 304 | 222 | co4| s45 | 220| 0| 393 | 345
2885 577 4.33 235 | 644 b7 3.4) 640 | 5.93 339
| {885 777 | S83| AS0 | 817 £A8 | 474 8.6 688 4.7%
46.85 Q.77 7.33% 482 | 1004 ]| BO] 5.82] 10.0% 8.04 5.82
5 T.60 2_@8 2.04 1.42 _LW_'I.__B_C:A = 3.40 SA0 S0 270
1T.60] 400 3.01 2.1_3__T k03| L7 | 320 5481 542 2.90
230 552 | 4.4 3.20 33| 659 3.46 .38 5.92 3.22
31.80| 7.52 _5.t4 4.%b _B.O | _T20 | A.TO .06 (=1 4 L8
| (410l 452 | 744 ) 5SZ ) 984 8.7 574 4.87 | 7.98 513
- do ] NS U SN SR .
| b {80l 273 | 208 | 145 | 530 | 205 | 281 | 365 | 3\ | 1493
| 890} 407 | 305 j 2L | AS4 | 423 | 24\ ] 45 4.00 237
280 5.0 420 3.2% EACK 4.9% 2.4 S.8b 4.87 3.1
380 160 | 870 441 | 177 | ¢.1a | Aasi 717 LIS | 4.5
sed b0 | 720 soa | a] wss] se3 | 8i2] Ts2) Sed

Nota: para el cdlculo de Su sa supuso Q= 19 a 20°



deformaciones permanentes potenciales mediante la expresion

hiperbdlica. Los resultados aparecen en las Tablas 4.17 y 4.18.

£l acortamiento de cada estrato se obtiene entonces como
AH = £ # H donde H es el espesor de cada uno de los estratos
3 P v i

considerados. E1 acortamiento total se obtiene por una sumatoraia

de los AHU

De los resultados obtenidos puede verse que para el final
de la construccién la situacién es critica tanto para los puntos
bajo el centro como para los puntos bajo el borde. En 1los
estratos superiores los esfuerzos desviadores normalizados son
muy altos y sobrepasan los valores previstos (1/b) del modelo
hiperb&lico. Esto puede deberse a que los esfuerzos son
determinados a través de un comportamiento elastico obteniéndose
altos niveles de esfuerzos para los cuales la deformacidén

permanente dada por el modelo hiperbdélico se indefine.

Para la condicidn 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 1los estratos superiores). Las
deformaciones bajo el centro se mantienen en una magnitud
relativamente pequefia (menor de 3cm) aun cuando se utilice una

aceleracidén madxima del terreno de 0.2q.
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Tabla 4,17 Deformaciones potenciales bajo el centro.

Tnicio de construccion largo Plaso
c i (3 hd

LrETEE R g o E ] ] g
(m) |tr/md) (%) | (cm) [¢r/m?) v VL ow Jamd
13wl 25| 032 J o032 | 00 » » |36} 00L) ] 064 | 0.03 (000 |0.00%
B0 25 | 042 | 1.29 hui ot 0.004 [0.04%
3.0 25 | 052 | 119 o o |03
et 25 | 062 | 112 | o - ©.0%A 0044
2340 50 | 036 | 056 20 ©.007 [0.034
0.0 | 0003 jo.017
i Xl

2 154 . 0.0!| {o.057
148 | .09 0.017 |08,

128 0.010 [0.049

_1.20 0.007 |0.037

J.o5 0.006 [0.030

0.3 ©.003 |c.017

R = - 5T

3130725 032 | 118 |oB. | = | = |38] 070 | 078 | 0.08 |oc0a|c0m
gL 25 | 042 | 132 | 09D e e |27 ] 106 | 123 ©.17 |o.0lb D078
225 | os2 | 18 o6l | w |~ 125 1o | 114 | 013 |o.0z|oose
8.4 25 | 0.62 4 1 052 | = e 1261 098 109 0.1\ | o.0A|0.044
2360501 036 | 0% | 0.20 j0occBloo4l | 29| 081 | 047 0.10 | 0.007]D.034

| 1286059 o433 | o0 | 017 foobbloza| 36| 075 | 0.83 0.08 | 0.004[0.020
N Y T R ) - | 0.253

4 [88525 | 043] 173 [ 130 | =~ | = {384 0q7 | 127 | 030 |oozi|o283
ﬁ 037 | 034 jonwz |vus | 32] 085 | 1.05 0.20 |p.015 {0155

068 | O25 [o.oi o | 34| 0A9) 1.06 o5 0009|0093

Q78 | 020 Jo.ooBlooBi | 47 | ©74 | 083 0.09 |om3iv.034

o6l | 012 |o003[0027) 58] o070 [ 018 | 008 |ocoz|o.023

o L ! ) {0574

] vot Towt | o | « 139|060 |067 | 00l |oooo|ooos

_|.4/8j 088 | = | ~ [22] vog (1.1t | ojo |ocorjoowo

072 | 031 |ooslo1s3] 25| 0494 | 102 | 0.08 |oco4|c.o4

079 | 027 |po0odg | 47 | 0.71 | 084 0.07 |0.0c0]0.002

o6 | ©13 |o.0o3loozo| 571 012 |oT 0.05 |oooi|co+

- ozl

6 |8ooj25 | o4 075 | ©34 lonz |1.\25] 28 | 037 | 067 030 | 0.046j0.462
800 25 | o6l | 0.8 | ©38 [oas7(2.56k| 24| 0.89 |1.03 | 014 |oool|o.009
| iz8oo| so | 05k | 014 Joosz|0375] 31| 080 jo8a | 008 |o.c05|0.054
28| SO 069 | 012 jpooalo043]| 45| 069 [OT7 008 |oco3]p. 03
4B.0O| TS | 009 |pow2|o.o20]| 56| 0.67 |O76 009 |o003]|0.028
o  az 0564




Tabla 4.18 Deformaciones potenciamles bajo el borde,

Inic'e de conetruccicn Largo plazo
s)l of ] 7| A | e Hlso| TF Tq | ASd | €p | AN
R R A A R N R S A E Y

tm) . |erien (/o) | wm) [Crimt (%) |cem)

| |2w0025) 032 | 15t | 1m | @ | « | 25| 084 | 151 | o57 | = | =
80| 25] 04z | 142 | 109 | w | w 125]| 042 | (42| 050 & |
13.60 2.547 052 I 0.5% ol B 2= ©.88 (.11 023 {0.032f0.158
18| 25| 062 | 1.03 | 0.4} [1.265{6.32325 | 0.87 1031 ©.L 0.0k |00BO
23.60{ 50] 0.3} 052] O-1b [O0O{0031]| 27 ©.84 037{ 0.3 jo.0/0]0.052
28| 50| 043 | 05t| 0.3 [0™5[p024]35 | 71 | 078 | ©.08 [osoa]o o

L] -

2 |40l 25| 033 | 201 | 178 | w | e |27 ] 110 | 196 | o8| = -
900| 25| OA% [ 144 | o) | w» | e~ §,5] 104 144 | 0.40]osw4 ]2818
oo| 25| 033 110 | os1| e« | = 1251 o9y | 110] 018 Jo.022]0108

30| 25| 063 L.OJ ©.38 {0.257 | |163 451 088 ] 1.01| O3 [poi12]0058
40| 50| 037 | 050 | oi3 joocs o024 | 23| 083 | 0.93]| 0.0 |0.007]|0.031
ool e0] 044 | 055 "o foodilowd |'331 0157 osl | ol Jocoe]oow

- -

3 |30]25]| 032 | 184 | 152 | o | w |2t | 105 | 171 | 012 ]| = | =
ge0l25| o042 144 | 102 | o w | 25| oo 1144 | o.44] -
360|725 | 052 | (3| 06l | e o {25] 090 | .13 | o0.23]0032{0158

| [80]25 ] 062 | 03| o4l [1265(4323| 25| 088 | 103 | ©0.15] c.04]o0.0Z
23.60| 50| o3t | 052 | o1k o.0ok[0.031| 27 | 0ga | 035 | ol | oooBlo04Z
266050 | 0.43 | 055| ©12]o.004{co2z {35] o 039 | o008 ]| o0oo0a|0.02]

| 128:601 50 | 0.4 e B = =

4 | 88525 | 043 | 200 | 57| e | e 123 | 1ol | 185 | 084] o | =
ees|25 | oe3 | 1S | os2) » |~ 135) os | 082] ozt ooz 0207
2883[>° | o043 | 088 | 025ool\jo.ui | 34) 087 .00 013 | o.coB |0.077
3883 50| 0531 078 | 020 o.ck|o.081| 47] 073 | 0.83 | ©:10[0.004 0038
885/ 75| 044 ] 0o | ol loooz]oors| 58| owd | 018 | oA o003 [o02T

L _J -

| 5 |70 25| 040 1B iU T w 1271 094 | 140 | 04i] > -
1160| 25| 060 | 1447} 084 w1 = 1291 093 | 124 | 03I |coak]o4sa
2760{ 50| 0.41 | 070| ©0.29 [p04]|0138] 34| 0.8 | 102 | oib |p.o0[o10)
370 50| 056 | 078 | 022 oocdjo 03] 41| 012 | ©83 | 01l |ocoa|0.042
[ l4reo] 75| 48| ol | " 013 |o.oo3lo.0%0] 57} 070 | 08 | ©0.09 |ooo3[6.02%
1 A ! R I D R | -
b | 8oo] 25 | 0.4 1z | o1l e o 125| 063 | 112 | 049 e -
| lied| 25| 0wl | 100 | 039 jpa5L|356l| 25 | 080 | 1.00 | 0.20 |0.024 |0.238
“|28%0| so o4z | 053] oi |ooos|oo3d]| 3t | 018 | o8l | O.08 |6.005 [0.041
38cd 50| 057 | 619 | ©12 Joco4|ocaz] 45| ©68 | 077 | 0.09 [c.004 [0.035

| [#® 75) 048 | 057 ] oA locoZle 020 sl o6l ) o7 | ©:0 [0 0% [o02®




Es diffcil estimar si la magnitud de los asentamientos
‘resultantes bajo el centro concuerda con la realidad ya que no
se cuenta con datos exactos del asentamiento dinAdmico bajo el
centro. Ademss, es posible que durante el sismo se generara una
alta presién de poro (debido a los altos esfuerzos presentes)
que al disiparse contribuyera en la magnai tud de los
asentamientos totales registrados. De 1la inclinacién de los
edificios puede verse que los asentamientos en los bordes fueron

excesivos en la realidad.

La experiencia al tratar de utilizar la expresion
hiperbsdlica es que las 4deformaciones o tienden a ser muy
pequefias (menores de 0.1%Z) cuando los esfuerzos desviadores son
menores de 25u o tienden a indefinirse para niveles de esfuerzos

superiores al mencionada. Como resultado se tiene que para altos

niveles de esfuerzo la expresién hiperbélica no resulta
adecuada.
Es importante mencionar que los esfuerzos bajo las

cimentaciones se obtuvieron sin considerar la interaccién entre
los edificios vecinos. Sin embargo, ain para la condicién de

edificio aislado las deformaciones permanentes son criticas.
A pesar de gque los resultados obtenidos no son concluyentes

*
es necesario sugerir como paso adicional a la verificacién de la

seguridad de la cimentacién la evaluacién de 1los niveles de
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esfuerzo desviador y de las defaormaciones permanentes bajo la
cimentacién. La norma més elemental es limitar el npivel de
esfuerzo desviador a valores menores de 25u en la totalidad de
los puntos bajo 3a cimentacién. Sin embargo surge la duda de qué
tan grande debe de ser el volumen de suelo en que se sobrepase

el valor de 25u para gque se produzcan grandes asentamientos.

En el presente caso la evaluacién de los esfuerzos se
realizé por métodos simplificados pero deberia llevarse a cabo
una investigacién con métodos mids detallados (Metodo de Elemento
Finito, por ejemplo) que ayuden a calibrar los resultados
obtenidos. Ademis es necesario estimar con mucho cuidado 1la
resistencia no drenada ya que influye bastante en la relacién
hiperbélica. Debe tenerse en cuenta que el efecto de
preconsolidacién en la deformacidn permanente poé carga ciclica

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 rigido, sin embargo su aplicacién prictica se complica
un poco especialmente al momento de idealizar el aceleragrama

como una serie de impulsos de forma regular.

Fecker y Salengon (1991) también indican en su articulo 1la

.
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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45 CAPACIDAD DE CARGA DESPUES DEL SISMO.

Como se establecié en el capitulo 2 una de las condiciones

criticas para la capacidad de carga se tiene inmediatamente
después del sismo. Esto porque una vez terminado el sismo no se
cuenta con el aumento de resistencia por efecto dindmico, sino
que se tiene una pérdida de resistencia debida a la degradacién
que causan los ciclos de carga. Ya se ha mencionado la manera de
cuantificar en el laboratorio esta pérdida de resistencia ya sea
en funcién del nivel de esfuerzo alcanzado durante los cicibs
(Diaz Rodriguez, 1989} o en funcién de la deformacidén permanente

(FPérez Garcia, 198B8).

Dfaz Rodriguez (198%9) indica que para la arcilla de ciudad
de México se tiene una pérdida de resistencia dei orden del 8%
de la resistencia estitica no drenada (25u) siempre y cuando no
se sobrepase el umbral de esfuerzos del 837 de ZSU durante 1la

carga ciclica.

Como se vi¢ en la seccidn anterior los esfuerzos miximos
superaron en mucho la resistencia no drenada estética (ZSu) por
lo que la pérdida de resistencia podria ser mucho mayor que el
8%, sin embargo no se puede indicar la magnitud. For otra parte
Romo (19920) propone estimar la resistencia postciclica en
funcidén de la presién de poro permékente a través de la

expresién 2.5. Para esto es necesario contar con una estimacidn
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de la presidén de porc generada por el sismo. Una manera de hacer
esta estimacién es a través de una expresion de tipo hiperbdliceo
como la presentada en la Fig 2.13. Tal expresién relaciona los
esfuerzos desviadores normalizada con la presién de poro
permanente, sin embargo, debido a los pocos resultados obtenidos

no se cuenta con los parémetros a y b del modelo lo cual impide

realizar algun célculo.

No obstante la posibilidad anterior es necesario wmencionar
que los altos niveles de esfuerzo a que estid sometido el suelo
(en los 6 casos de cimentaciones estudiadas) podrfian sobrepasar
el umbral indicado (éSu) y las presiones de poro generadas
serfan muy altas. Asi 1los resultados de presién de poro
calculados por la expresién hiperbélica podrian indefinirse (de

igual forma que ocurrid con las deformaciones permanentes).

Ademis, como ya se comenté en la seccidn 2.3.4, la relacidn
entre la presién de poro permanente y la resistencia postciclica
todavia no es clara. La expresidén 2.5 para el cédlculo de 1la
resistencia postciclica tiene como restriccién que es sdlo

aplicable cuando la presién de poro es pequefia.

En general no es posible hacer una estimacién de la pérdida
de resistencia debido a que no se cuenta con la informacidén
necesaria aunque sea sélo para una ‘estimacién burda. Es

Nnecesario realizar mayor investigacién al respecto.
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Fuede decirse entonces que 81 algunos de los edificios no
cumplfan con las normas en condiciones estiticas menos las
cumplirén si se reduce la resistencia no drenada en m&s de 8%.
Sin embargo en ninguno de los edificios se observe que
ocurriera una falla general en 1los instantes posteriores al

sismo.

Debe recordarse que posiblemente el fendmeno de la
tixotropfia (propio de arcillas de Cd. de México) produzca a
corto plazo la recuperacién de una parte de la resistencia
perdida. A mis largo plazo se produce una reconsolidacién al
disiparse la presién de poroc generada por el sismo produciendo

una mejora en la resistencia y asentam:ientos.

Es importante mencionar que la presién de ﬁoro permanente
obtenida por el modelo hiperbdélico (Fig 2.13) podria utilizarse
para estimar asentamientos por "“reconsolidacidén". FPor ejemplo,
en los seis casos de cimentaciones estudiadas 1los esfuerzos
sobrepasan el doble de la resistencia est&tica no drenada, por
lo cual se generarin grandes presiones de poro (seqgun el modelo
hiperbdélica) y se tendran arandes asentamientos por

“reconsolidacién”.

Si pudiera calcularse la capacidad de carga postsismo debe

.
incluirse el desplome sufrido por la mayorfia de edificios que se
traduce en una excentricidad mids y hace mis critica la capacidad

de carga postsismica.
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46 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 metodologfias gue
existen para el c&lculo de la capacidad de carga en condiciones
s{smicas y 3. la aplicacién practica 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 practicas para la revisidén de

las condiciones de seguridad de cimentaciones superficiales.

Como ya se ha cémentado se tienen 3 casos criticos en 1la
capacidad de carga de cimentaciones sobre arcilla blanda:
1. Condicidén estitica antes del sismo (a corto
plazo}. .
2. Condicidén dind&mica durante el sismo vy
3. Condicién estética 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.

DPentro de la capacidad de carga en condicién estitica,
antes del sismo la condicidén a corto plazo es la mis critica. El
anilisis debe llevarse a cabo entonces utilizando la resistencia
no drenada obtenida mediante una prueba triaxial no consclidada

no drenada (25u ).
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El método de anjilisis que se puede utilizar es el indicado
por las NTCDCC con los factores de carga y de resistencia allf

especiticados.

4.6.2 CONDICION DINAMICA DURANTE EL SISMO.

En el cilculo de la capacidad de carga en condiciones

s{smicas se debe utilizar la resistencia no drenada dinamica
(Sud). Esta resistencia estAd afectada por la velocidad de carga
y el efecto ciclico y puede obtenerse en pruebas triaxiales
ciclicas. Las investigaciones de Romo (1990) en la arcilla de
Cd. de México indican que para condiciones representativas de
los sismas (50 ciclos de carga a una frecuencia de 1 Hz) se
tiene que:

1.2 8 <8 1.4 S
ud u

por lo que podria usarse conservadoramente Sud = 1.2 Su. Si se
cuenta con la envolvente de falla en condiciones estaticas He de
pruebas consolidadas no drenadas (espacio q.p) pueden utilizarse

las expresiones 2.2.

FPor otra parte se debe incluir en el anilisis 1las fuer:zas
de inercia que se generan en la masa de suelo por efecto del
paso de las ondas sfsmicas. Una manera sencilla de incluir este

efecto es mediante el coeficiente

0.195 Kyb F

-
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aplicado & la expresién de capacidad de carga sugerida por las

NTCDCC. El significado de los simbolos es:

K = a/g donde a es la maxima aceleracidn del suelo y ¢

es la aceleracién de la gravedad. Las normas NTCDS
r-com1;ndan un valor de K igual a un cuarto del
coeficiente sismico.

peso volumétrico total.

resistencia no drenada dinimica (Sud).

factor de carga (1.1 en este caso).

factor de resistencia (0.6 en este caso).
parédmetro que debe ser consiaeradn como el minimo
de los 3 siguientes:

1) B’ ancho reducido de la cimentacién.

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 desplazamiengos por ondas
de corte verticales son tedricamente
nulas (Para velocidades de onda de

corte tipicas entre 60 y 100 m/s).

El coeficiente de reduccién mencionado fue obtenido

utilizando una superficie especf{fica de falla por lo cual debe

tenerse cuidado para grandes inclinaciones (mayores de 15%) Yy

superficie

grandes excentricidades (mayores de B/é4) donde el patrédn de la

puede variar totalmente.
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El aumento de la resistencia por efecto dinamico y la
consideracidn 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
seqguridad calculado, la-resistencia dinamica lo incrementa. Como
se vid en el capitulo 4 para edificios tipicos de la Ciudad de
México el cambio en la capacidad de carga al considerar
resistencia dinimica y fuerzas de inercia con respecto al caso
de no considerarlos no pasa de +10% excepto cuando el ancho de

la cimentacién es mayor de 15m.

Se puede realizar una comprobacién de las condiciones de
seguridad de la cimentacién ante cargas sismicas utilizando 1la
metodologfa de Pecker y Salengon que para los casos estudiados
resultsd ser mas exigente. Es recomendable especialmente en 1los

casos en que las inclinaciones o excentricidades sean grandes.

En las seis cimentaciones estudiadas se noté que es de gran
importancia estimar la magnitud de los esfuerzos gue se generan
bajo la cimentacidn. Cuando no se cuente con otras herramientas
mis precisas que la férmula de la escuadria y las distribuciones
de esfuerzos obtenidas por la teorfia de 1la elasticidad, estas
pueden usarse para evaluar el nivel de esfuerzo en puntos
criticos bajo la cimentacién (por ejemplo bajo el centro y bajo

el borde de la cimentacién). '
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Debe comprobarse que los esfuerzos desviadores (por carga
sostenida m4s carga cf{clica) no exceden el doble de la
resistencia no drenada estética para evitar grandes
deformaciones permanentes.

Puede hacerse una estimacién de la magnitud de la
deformacién permanente introduciendo los esfuerzos encontrados
en el moédulo hiperbélico 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 permanentes
sin qQE se llegue a formar una superficie de falla cos$ tal. De
aquf la importancia qe estudiar los niveles de esfuerzos bajo la
cimentacidn aun cuando se cumpla con los requerimientos de

capacidad de carga.

4.6.3 CONDICION ESTATICA INMEDIATAMENTE DESFUES DEL SISMG,

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
disminucién de resistencia no drenada estidtica. El valor de esta
disminucién no se tiene todavia bien definida para la arcilla de
la Ciudad de México. Puede decirse que s1 los esfuerzos
permanentes m&s los esfuerzos sismicos no sobrepasan el B0OZ de
la resistencia no drenada estitica (25u) la disminucidén de
resistencia no seréd mayor del 104 y la cimentacién ser&é segura
dentro de las condiciones de seguridad éététicas.

Definitivamente este es uno de los aspectos en que hace

falta mayor investigacién.
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5. CONCLUSIONES

1. En general se definen 3 condiciones criticas en la capacidad
de carga de una cimentacién

a. Condicidén eststica antes del sismo

b. Condicidén dinadmica durante el sismo

c. Condicidén estitica después del sismo

La capacidad de carga en condicién estitica antes del
sismo, puede ser analizada con los métodos usuales utilizando
una resistencia no drenada obtenida en pruebas triaxiales
estiticas.

La capacidad de carga durante e{ sismo s un problema
mucho més complejo que el anterior debido a factores como:

a. Condicién ciclica Y aleatoria de las
solicitaciones.

b. Resistencia del suelo variable de acuerde a la
velocidad de aplicacién de la carga, numero y
amplitud de los ciclos de carga, trayectoria
de esfuerzos, etc.

c. Aparicién de fuerzas de 1inercia horizontales
en la superestructura y la masa de suelo.

Por esto, las soluciones practicas propuestas al problema
de la capacidad de carga en condiciones sismicas estidn basadas
en muchas simplificaciones. Sin embargo, debe usarse una
resistencia no drenada obtenida en condiciones dinimicas y algun
método de anilisis que condidere la fuegia de inercia en la masa

de suelo.
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La capacidad de caraa en condiciones estiticas
inmediatamente despues del sismo puede analizarse en igual forma
que ei punto a con la variante de que la resistencia no drenada

estatica sufre decrementos por efecto de la carcvua ciclica.

Z. La resistencia dindmica no drenada de un suelo blando depende
principalmente de la velocidad de carga y de la magnitud de los
ciclos de carga y descarya. La resistencia no drenada aumenta
con la velocidad de carga y a la vez disminuye con la aplicacicén
de ciclos de carga. El que la conjuuacién de estos dos factores
produzca un aumento o disminucion neta de la resistencia
depende de {factores como: la magnitud de los esfuerzos
sostenidos y ciclicos, si1 hay cambio en el sentido del esfuerzo
de corte ciclico, numero de ciclos y frecuencia de caroa. Fara
arcillas del valle de México y condiciones de prueba semejantes
a las gque ocurren durante un sismo (ndmero de ciclos de SO vy
frecuencia de lcps) la resistencia a 1la falla diniamica no
drenada varia entre 1.20 y 1.40 veces la resistencia no drenada

estatica.

3. Un aspecto muy relacionado con la falla es 1la deformacién
permanente generada durante un sismo. Este tipo de detformacién
estz relacionada con la magnitud de 1los esfuerzos ciclicos vy
sostenidos y con el nGmero de ciclos de carga. Fara arcillas del
valle de Mexico y condiciones de prueba representativas de un
si1smo se tiene que las deformaciones permanentes son

despreciables cuando el nivel de esfuerzo total estsd por debaio
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del 120% de 1la resistencia no drenada estAtica 28 (en

condiciones de consolidacion anisotrépica).

4, La resistencia inmediatamente después de 1la carga ciclica
sufre una disminucién de cuya magnitud y oricen no hay todavia
un acuerdo. El1 razonamiento mis convincente es que esta
disminucién depende de la deagradacién del suelo durante la carga
ciclica y esta puede ser medida en funcién de 1la deformacién
permanente. Fara arcilla del valle de México y las condiciones
de prueba ya mencionadas se tiene que no se sufrira una
reduccisn mayor del 107 siempre y cuando el nivel de esfuerzos
no sobrepase el B80/. de 1la resistencia no drenada 25u .
Definitivamente uno de los aspectos en donde hace falta mayor
investigacidn es en la definicién clara de la pérdida de
resistencia postciclica de acuerdo al nivel de esfuerzo (y

deformacién permanente) alcanzado.

S. En el anilisis de 1la capacidad de carga en condiciones
sismicas es necesario tomar en cuenta el efecto de 1las fuerzas
de inercia que aparecen en la masa de suelo por efecto del paso
de las ondas sismicas. Se estudiaron dos formas de considerar
estas en el anidlisis: a) wmediante un factor de correccidén
(obtenido por anidlisis de equilibrio limite para una superficie
de falla supuesta) que produce un decremento en la
maéxima carga vertical que puede sugértar la cimentacién
{calculada por los métodos usuales) y b) mediante un nuevo

enfoque que utiliza
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la teorfa de la plasticidad para definir un dominio de cargas
(vertical, lateral y momento) dentro del cual el sistema es
estable. En e]1 seaqundo enfoque se consideran superficies de
falla m&s apegadas a8 la realidad y se supera el concepto de
ancho reducido, sin embargo siempre presenta simplificaciones
como consideracién seudoestitica de las acciones, resistencia al
corte uniforme, longitud de cimiento infinita, sobrecarga nula,
etc. Ademis la complejidad matemitica del enfoque b hace que los
resultados se presenten en forma gréfica. Los resultados
proporcionados por ambos métodos son de diferente tipo: en b) se
obtiene una carga lateral méxima resistente para una carga
vertical constante, mientras que en a) se obtiene una carga
vertical mijxima resistente dada una carga lateral constante. FPor

esto sus resultados diffcilmente pueden compararse directamente.

6. La aplicacién practica de los conceptos estudiados se realizé
mediante la estimacidén 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 estimacidn se realiz¢ mediante las
herramientas m&s sencillas que puede usar el ingeniero en el
momento de disefio (analisis seudoestatico tanto de la
superestructura como de la cimentacién, acciones indicadas en el
RCDF, distribucisn elistica de los esfuerzos) con miras a
obtener resultados practicos. Lo que se Bbtiene al final es una
estimacién de los niveles de seguridad de acuerdo al RCDF y no

un estudio del comportamiento exacto del edificio.
L
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7. Todos los edificios estudiados en su condicidén més critica
(cajén inundado) no cumplen las condiciones de seguridad de las
NTCDCC en capacidad de carga estética (excepto la Escuela 159).
En esas condiciones laos factores de seguridad de tales edificios

son menotres o iguales a 2.

8. Las capacidades de carga estitica calculadas por las

expresiones de Vesic, NTCDCC y Cordary son smuy semejantes.

9. Todos los edificios estudiados considerando resistencia no
drenada dingmica y el efecto de la inercia en la masa de suelo
{con el cajon inundado) no cumplen las NTCDCC en capacidad de
carga dinidmica (excepta la Escuela 159). EQ las mismas
condiciones los factores de seguridad son menores de 3 (excepto
en la Escuela 159) y en los casos mds criticos (edificios de la

calle Mérida) menares de 2.

10. La diferencia entre los resultados de las NYCDCC y de
Cordary no es muy grande. La diferencia en la capacidad de carga
obtenida utilizando resistencia dindmica y efecto de inercia en
el suelo con respecto a la obtenida utilizando la resistencia
estitica y sin el efecto de la inercia no es mayor del 10%,
excepto cuando el ancho de la cimentacién es grande (B > 15m) en
cuyo caso la capacidad de carga disminuye notablemente.
.
Si se utiliza el concepto de factor de sequridad (sin

factor de carga y resistencial) el efecto que se da al utilizar
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resistencia dinsaica 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 cimentacidén es grande (B > 15m) se produce una disminucidén
del factor de seguridad. Queda claro que el hecho de que 1la
capacidad de carga disminuya cuando el ancho es grande puede
deberse a la consideracién de una aceleracidén de inercia

uniforme en todo el blogue de suelo.

El considerar la aceleracién mixima en la superficle del
terreno como representativa de las aceleraciones en la masa de
suelo potencialmente deslizantg resulta conservador debido a que
las aceleraciones miximas disminuyen con la profundidad. Esto es
especialmente critico en la ciudad de= Meéxico en donde las
aceleraciones maximas se amplifican significativamente en las
capas mas superficiales. Debe investigarse més profundamente en
este punto ya gue existen herramientas numéricas que podrian

ayudar a soclventar el problema.

Para ambas modalidades de -cé&lculo (factores de carga Yy
resistencia o factor de seguridad) y para edificios tipicos la
variacisn en los resultados no tiende a ser mayor de 10%Z, sin
embargo, se recomienda siempre utilizar la resistencia din&mica
y la fuerza de inercia en la masa de suelo deslizante, teniendo

el debido cuidado cuando el ancho de la cimentacidn es grande.
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Para ambas modalidades de cédlculo y para edificios tipicos
la variacién en los resultados no tiende a ser mayor del 10%,
sin embargo dado que existen excepciones es mejor realizar el

célculo incluyendo resistencia dindmica y efecto de inercia.

11. Los calculos realizados con la metodologfa de Pecker vy
Salengcon para calcular la fuerza lateral m&xima dada la carga
vertical propia de la cimentacién demuestran que ningun edificio
(excepto la Escuela 159) tiene la seguridad adecuada ante carga
sismica. Con este método la carga lateral midxima resistente se
reduce r4pidamente al tener altos esfuerzos verticales o grandes
fuerzas de inercia en el bloque de suelo deslizante. Los
resultados parecen indicar que este método es m&s estricto que
los anteriores y se recomienda usarlo al revisar las

cimentaciones ante carga sismica.

12. La estimacién de los esfuerzos desviadores (sostenidos mas
ciclicos) en puntos criticos bajo la cimentacidén indican que en
los 6 casos estudiados (incluyendo la Escuela 159 que cumplia
con las normas NTCDCC) se sobrepasé el umbral de esfuerzos
definido como ZSu. Tal hecho pudo provocar grandes deformaciones
permanentes durante el sismo asf como deformaciones por
reconsolidacién al disiparse la gran presién de poro generada.
Esto puede explicar los grandes asentamientos e inclinaciones
que sufrieron las cimentaciones estudiadas a consecuencia del

sismo. Ademis, los resultados demastraron que no necesariamente
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un tactor de seguridad de T en el caso dindmico implica que no
se rebasars$ el umbral de esfuerzos, especialmente de edificios
esbeltos. De hecho en la mayor parte de los edificios estudiados
no se observé claramente wuna superficie de falla de corte
general, sin embargo las deformaciones permanentes fueron muy
evidentes. For lo anterior, en suelos blandos es necesario
revisar siempre que el nivel de esfuerzos desviadores bajo la

cimentacién no sobrepase el umbral de 2Su.

13. €En cimentaciones sometidas a altos niveles de esfuerzo es
diffcil estimar tanto las deformaciones permanentes como la
presién de poro dinAmica a través de la ecuacidn hiperbdlica, ya
que tal ecuacién no proporciona resultados adecuédos cuando 1los
esfuerzos estdn en la zona cercana a la asintota horizontal de
la hipérbola.

Ademss, el umbral de esfuerzos de ZSu es un resultado de
laboratorio que no es tan facil de aplicar a las condiciones del
anilisis par métodos simplificados ya que no queda claro qué
magnitud debe tener la zona en que se rebasa este valor para gue
se generen grandes asentamientos por deformacién permanente
(debido a carga ciclica) o por reconsolidacion (debido a
disipacién de la presién de poro generada).

En realidad, para evaluar los desplazamientos permanentes
por sismo es necesario incluir este modelo simplificado en un
céddigo de elementos finitos, con ef cual se realice Ia
integracién de las deformaciones potenciales evaluadas a partir

de ensayos ciclicos en el laboratorio.
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AFPENDICE 1

CALCULO DE CAPACIDAD DE CARGA CONSIDERANDO UNA

SUPERFICIE DE FALLA COMPUESTA

A. CONDICIONES ESTATICAS
Considerando una superficie de falla como 1la que se

muestra a continuacién:

Esfuerzos en 1
G+r T o @az-c | )

q+¥3-2C

R«

PRGNy T —

q+f-1C

Esfuerzos en 2

T (Py+X2ac,C) ®
QX v
. e
R +fz+2C Pevrese ~
\
45° £ [ 29523 .4 —W\ Relac
'Q




Con estos esfuerzos normales sobre los planos a 45° me
pueden obtener las fuerzas normales saobre estos planos que
influyen en el equilibrio de wmomentos en ¢. 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

momentos

cdki cdNZ
@->ale \wv ahr
e ﬂac/;"ﬁT - dhor

™M = qd‘/2 - F, d°/2 - 2c d°/2 = nc d®/4 - (g-c) d 74 +
tp o+ © d’/4 = 0
ZM°= g =P, " 2c - nc/2 — q/2 + /2 + Pv/2 + c/2 =0
5 = - - =
_Mo q/2 pv/2 c (§ + n/2) (o]
q9-p,=¢c (2 + 1)

9 - p= S.14 ¢




B. CONDICIONES SISMICAS

Calculo del centroide de la masa de suelo deslizante:

1 "dll | d/2 \
- >
\ T !
| L3
H _Jdlb
[ ) - — - —
M | a/2
d E218
%
v = 2 sen €
y: 3 r e °
_ 2 =y sen_45
. y=% c¢adszy =0
A _ ad
yc_ 31'!
A= rze
A= (dsYy 212 nsa
A = n d?/8
FIG AREA y ’ Ay
1y 3 d%/2 ds4 d3s12
2 n d?/8 4d/3n d?se
d?(1/2 + n/8) d®sa
_ Ay _ d _
Y= "a 7 (1/2 + n/8y - ©-2800d

La fuerza de inercia I por ancho unitario de cimentacidén
tendria un valor
I =d° (172 + n/8) » K 2 0.8927 d% K
[y estarfia ubicada a 0.28 d de profundidad.



Suponiendo que esta fuerza I no afecta la

forma de 1la
superficie de falla, ni el momento neto que las reacciones
normales producen se tiene:

™, = qd*s2 - pvd’/2 - 2¢d®/2 - ncd®/4 - (g-c) d%/4 +

b+ c) . d’/4 + 0.8927 ¢y K #+ 0.28 d = O
ZMO =9 -p, - 2e - nc/2 - q/2 + c/2 + pv/2 + c/2 +
0.50 d » K = O

ZH°= q/2 - pv/2 -t (1 + n/2) + 0.50d y K =0

'q -p,=5-14c-dyK

lq - p = 5.14 ¢ (1 - 0.195 y K d/c)
v

Como se observa el factor (1 - 0.195 y K d/c) es similar a
(1 — 0.2816 y K d/c) obtenido con superficie

de falla circular.

XY



APENDICE 2

RECTANGULO EQUIVALENTE

Debido a que los edificios Durango 64, Mérida 61 y Mérida &S
tienen planta irregular debe hacerse una simplificacion gue
permita aplicar las teori{ias de capacidad de carga revisadas

aunque sea s&lo en forma aproximada.

Fara esto, se transformarsn las dimensiones de la planta de
tal manera que se conserve el &rea y el momento de inercia. Se
considerari el momento de inercia minimo (Ver apéndice &) para
obtener los mayores esfuerzos bajo el cimiento durante cargas

sfiemicas.

Area del cimiento = A

Momento de inercia minimo =1
3
A =B % L ' 1 =L B /12
L v B = dimensiones de un recténgulo equivalente
L. = A/E
2 . aE® —_—
I = {(A/BY) L R/1iZ2Z = 1 = I; B = v 121/4
L=pAa/+ 121/A = L= a2/0121)

Dimensiones del rectingulo eguivalente

E =Y 121/A
L= a2, a2



1. a vertical uniforsemente 4istridbuida en édrea rect .
esquina sonsiderada

x Psfuersos bajo una esquina
_/_ (Holl, 1940):
Gor S g s 222( G0 + )]
z .___[1, - }_,-—-]

1;1'-—— 1& !lb )

Ri= (R + zz)l/ﬂ ) R,: (B4 )7 y Ra= (124 6% ‘-')llz

2. Carga lasteral uniformemente distiribuids en fres rectangular.

esouina considerada

. L .

Bsfuergos bajo un:. escuinsg

T L (Holl, 1940):
_:’4.;"‘
X e L __,__’zb
kg ‘ g Ga- 27 LR R Ra
z

2 2.(*-%21\ 22 b
Tr Z(br k) | 2R7R»

Lt . Lb bz
Tl 55 - T

Ri= (242 2ps (B a) | e (W24 FaE?)

APENDICE 3, Expresiones para 10s esfuerzos en un punto bajo
la esquina de un 4rea rectangulaer cargada (Poulos y Nevis, 1974)




3. Momento en &rea rectangular.
essquina oonsiderada
Rsfusrsos bajo una esguina
(Giroud, 1970):
Ge= pMo
Tx. 4 Mg

donde M, y M, son factores
tabulados por Poulos y Na-
vie (1974).

Como no se proporcionan expresiones para Tu se recurre a
las expresiones para carga vertical ocue se incrementa lineal-
mente de O a P en ¢l ancho y que presenta loagitud infinitas

2b ]

P Esfuerzo cortante en un punto (Scott,
1963):
- X
R\ g
(-3
T;.:%E.; mz&-.’%“_
} 3 (%3

Utilizando superposicidén se tienen las siguientes expresiones:

T;:' P [Z(H.ces 2%, - 33_(-‘—)]

2b 2b l B b
3= 4an! (Zb/?)
J-P é
3 = ™3

Lo T e mele e -]

x,: fai' (2672)

Xz = Seﬁ"[-—\f—z_z—b?—‘:éf sen (W2 - Sl)]

&, = Tar' (4b/7)

APENDICE 3, Rxpresiones pare los esfuerzos en un punto bzjo
la esquine de un Area rectangular cargada (Poulos y Davis, 1974)




APENDICE 4

CALCULO DE LAS ACCIONES SOBRE LAS CIMENTACIONES

1 EDIFICIO DURANGO 64

1.1 CARGAS POR CADA NIVEL.

A) Planta tipica.

4490 5.00

4.20 |
1

177%

!
T
o
o
]
!
1

|
S S

[
|
—-—r
B
A 4
+ 7
8
8

]
—-

1. 445

1.__4eo

SO S -

24

B) Esguema de laosa tipica

- Edificio de FBE y § niveles
mas azotea.

- Uso viviendaa.

- Losa de cimentacién, co-
lumnas, losas y trabes.

— Muros divisorios de tabique.

Area = 205.03 a°

Columnas = 18 de seccidn
circular.
p = 47 cm

Altura de piso = 2.79m

Claro libre entre pisos: 2.40m

losafos de pisc

s . #

£2cm Aaro de hob'n'f'-do‘h




C) Datos de gcarga
Para &1 cidlculo de las cargas se utilizaridn los siguientes

pesos unitarios

Concreto reforzado p = 2.4 /et

Yeso y = 1.5 T/m"
Tabigque = 1.5 T/a"
Loseta de piso w= 0.13 T/a°

Relleno e impermeabilizacién azotea
w = 0.20 T/m”
Recubrimiento de muros
w = 0.05 T/m®

Feso adicional w = 0.02 T/af

La carga viva seri la indicada en el RCDF para el uso

vivienda (T/m%)

losa

azotea

CV max CV inst
0.17 0.09
0.10 0.07

D) Carga permanente (por nivel)

Losa
Losa =
Yeso =

Loseta

Peso adicional =

O.1m x 2.4 T/m° = ,240 T/m
0.015m x 1.5 T/m® .023 T/m
.130 T/m
.020 T/m
L413 T/m

2

Peso losa/nivel = .413 T/m’° % 205.03 m’= 84.48 T

Trabes

Seccién de las trabes = 0.3m * 0.22m = 0.06m°

Longitud de trabes
Feso trabes/nivel = 0.06m° » 125.7m % 2.4 T/m° = 19.91

Muros

125.7m

Tabique macizo de 14cm de espesor con  aplanado

Zcm de
Altura

cada lado.

de entrepiso = 2.60m

[N

I

de



Feso de aplanado = 2.60 # 0.04 2.1'T/m' = 0.218 T/m
Peso de muroc = 2.60m % O0.14m & 1.5 T/m" = 0.5%0 T/m
Peso adicional = 0.02 T/m" # 2.&0m = 0.052 T/m
Longitud estimada de muro 1 piso = 95m

Peso de muro/piso = 95 * (0.218 + 0.550 + 0.052) = 77.9 7T

Columnas
Seccisn de las columnas = m * 0.47%/4 = 0.173 m®
Numero de columnas/piso = 18
Altura entre ejes = 2.7 m
Peso de columnas/piso = 18 # 2.74 m * 0,173 m % 2.4 T/a°
20.48 T
Carna permanente total/piso
CP = 84,68 + 19.91 + 77.90 + 20.48 = |202.97 T|
E) Carga variable (por pivel)
Niveles 0-5
CV max = 205.03 m® x 0.17 T/m° = 34.86 T
CV inst = 205.0% m® x 0.09 T/m° = 18.45 T
1.2 CARGA POR AZOTEA.
A) Carga permanente
Losa
Losa = 0.1 m * 2.4 T/m° .240 T/m”
Yeso = 0.015 m * 1.5 T/m° .023 T/m®
Relleno e imp = .200 T/m®
Peso adicional = ! .020 T/m?
S Tinacos 1.3 * $/205.03 = .037 T/m*
-520 T/m

Peso losa = .520 T/a° % 205.03 m°=  106.62 T

Trabes
Similar al calculo para nivel cualquiera
. 19.91 7
Muro
Altura = 1.70 m
Tabigue macizo de 14 cm de espesor con aplanado

de 2 cm a cada lado.



1.3.

Peso de murc = 1.70 m # 0.14 * 1.5 T/m’ =

0.357 T/m

Feso del aplanado = 1.70 » 0.04 & 2.1 T/m® = 0.143 T/m

Peso adicional = 0.02 % 1.70 =

Longitud estimada de muro = &0 m

Carga permanente total/azotea

cP =

B) Carga variable
Azotea
CV méax

CV inst

il

CARGAS POR CIMENTACION

A) Planta de cimentacidn

=77

106,62 + 19.91 + 32.04 =

205.03 m”

0.034 T/m

Feso del muro/azotea = 60 (0.357 + 0.143 + 0.034) = 32.04 T

e e

|158.57 T|

]
3

* 0.10 T/m° 20.50 T
205.03 mZ * 0.07 T/m>

14,35 T

Area = 205.03 m>
Columnas = 18 de seccidn
circular

@ = 47cm

Tipos de contratrabe

1 — .90 x .50
2y ————————— .90 % .40
3) ——m— e .90 x .30

dimensiones similares a planta tipica



BlEsguema de losa

vorioble

T00|em

b . ‘,...t,,':“’.'.'+
0 T T T ."..-'i

C) Feso de gimentacidén
Carga permanente

Losa = 0.20m * 205.03 m- * 2.4 T/m° = 98.41 T

Contratrabes

CT1 = 0.70m * 0.50m * 64.3m * 2.4 T/m°

S4.01

CTZ = 0.70m % 0.40m * 42.3m * 2.4 T/m° = 28.43

CT3 = 0.70m % 0.30m * 192.1im % 2.4 T/m3 = F.63
9z.07 T
Hurds
0.9m * S9,08m * O0.2m % 2.4 = 25.52 T

|CP = 216.0 T|

1.4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES CTD

Nivel cr CVmax CVi CF + CVmax
A 158.57 20.50 14.35 179.07
S 202.97 34.86 18.45 237.83
4 202.97 34.86 18.45 237.83
3 202.97 34.86 18.45 237.83
2 202.97 IA.86 18.45 237.83
1 202.97 34.86 18.45 237.83
o} 202.97 34.86 18. 45 237.83
16046.05

Cimentacion
216.00 o] [¢) 2146.00

1.5 OBTENCICN DE PERIODOS DE VIBRACION

A) formula aproximada
T = 0.08 H>* ™

T=0.08 (16.9°7

-3

172.92
221.42
221.42
221.42
221.42
221.42
221.42
1501. 44

216.00

= Q.67 seq.



Con T = 0.467 sey. los pardmetros del espectro de disefo

-1=1a%1

c = 0,40 (Artfculo 204 RCDF)
Ta = 0.6, Tb = 3,9, r = 1 (Seccion 3 de NTCDS)
0.6 € 0.67 € 3.9 « ¢ = 0.40

Cs = c/Q
8 =4 « 0.8 = 3.2 (Seccidn 4 de NTCDS)
Cs = 0.4/3.2 = 0.123

Cortante basal V = CsW
V = 0.125 (1501.44) =.187.68 T
V = |187.68 T]
B) Férmula més precisa

1 W. x.2 12

i Ti
T = 2n [ - X ]
g Fi Xi

donde los desplazamientos Xi regquieren de las
rigideces de la estructura en cada nivel, y las fuerzas

sismicas Fi se obtienen por

v N Ni= (CFP + CV inst) i

Para la obtencién del periodo y las fuerzas se
utiliza 1la Tabla A1 donde 1las rigideces fueron

proporcionadas por el Dr. Auvinet.



TABLA Al. Cdlecvlo de fuersas slemicas en cada nival y cdlevio del pariodo de vibracicn
en Rdifico Durango b4.

YW hi | Wil Fi Vi Kix [Vi/Wix| xinid® Wi | Fuxy | Kig Vil Kiy \51"“’" Wig:? ) Fiye

Fiom e [am |0 | o) e | xo?| o @m | a0 | (m)

A 17242} 1690 232235 4377 43277 | 19540 0.550 | 10.468] |. @35 | 4.58\ | 72940] 0..00| \.3=q| 2.231 | 4.972

S | 221.42| 14.6 {31353 4695 q0.72| 33L0] 1.432 | 9918 | 2178 | 4.656| STB10[ 1.563| 10.759] 2.543| 5.05)

4 | 22142 11.42 | 252846 37.87|128.59] 6330| 2.030| 848bL| 1.594 | 2.214 | 5781.0] 2.224| ].190 | 1.270 | 8.480
3 | 221.42] 8.68 ) [Q21.93] 28.78|157.37| 6336.0| 2.484| 6.456{ 0.923| |.858| B781.0] 2.722| 6.466| 1.074| 2.005
2 1221.42] 594131523 1970 | 177.07| 7963.0| 2.224 | 3.a72| ©.344| 0.782[ T351.0{ 2.409| 4.244| ©.343] 0.936
I | 22142| 3.20| 70854 10.6\ | I87.68[107380] J.748 | 1.748 | 0.068 | 0.18% {I0227.0{ 1.835 | 1.B835 | D.075} 0.195

& 125319 7.007 | 15,276 8.212 |16.539
Pariodos de vibracion: Fuerwsas sismicas (T) ‘17

. B2
Tx= z«({;}g‘—‘;:’:_l) : 36 veq.
L3

- g,ﬂw:i;”! V2 -
Ty “(QLF."{; 1. 41

Tanto 1.6 come
que O.bT seg. | sin embargo !

seg.

1.4] son maxores

elicents sismico C & O.4.

43 8 —

410 —p Viese: 1977 T
319 __ 4 M page: 1 790. 2 Tm
288 b

187 —

10.b ——wt

f‘t\ M: 2237.87Tm
——— N=I8TTT

Mro.8= |T20.2 Tm ( sexion 8.5 NTCD5)

-—-—
1




1.6 CALCULO DEL CENTROIDE DE AREA

| 490 | 9.20 |
i |
——— freersatipe IC 1
430 A
\*
1 .
| ® .95 -
i
® | leca.
|
|
12.45 1
1
_____ A e e e - -
® Ato
1 a.90
A) Cilculo del centroide
FIG # area P y Ax , ay
1 109.94 2.50 5.98 1044.43 &657.44
2 37.49 2.45 8.13 21.85 304.79
z 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

x|

o

724 m
8.68 m



1.7 CALCULO DEL CENTROIDE, CARGAS DE UNA PLANTA

0

QONCAIIGIN= O

-

Suponiendo que la distribucién de cargas no varfa de un nivel
] 48 | s00 | a0 |
1 v 1 i
] 2 2
P ) [ SN 3 T g z
\ 1 w losa = 0.413 T/m
! ! _
430 Y P"‘""']"""‘"‘T" w trabe = 0.144 T/m
“ 5 : o X 7 w muro = 0,620 T/m
T ; T w col = 1.138 T
\ ] _ 2
820 -——-—r-——--—q-———-ll—-—-)-—-:--—— w o, = 0.170 T/m
=) l Q N o | "
T T |
'
| ‘ !
I e e e i
|
2 1 \3 ! w | \5
~+ t f
] 1
| ! :
480 *——:———-——1—— - ——
| i
te 1 7 ] e
Pesos tributarios a cada columna =
Feso de losa + pese de muro + peso de trabes +
peso de columnas + CVmax
Areatm’) W 1osa(T) W trabes(T) W muro(T) W col(T) CVmax
5.375 2.219 0.670 2.885 1.138 0.914
9.8%0 4,085 0.972 4.185 1.138 1.681
4,515 1.865 0.612 2.635 1.138 0.748
3.920 1.619 0.583 2.3510 1.138 0. 666
13.295 S.491 1.250 5.382 1.138 2.260
17.250 7.124 1.202 S5.179 1,138 2.933
7.875 3.252 0.842 F. 625 1.138 1.139
?.371 3.870 0.904 3.892 1.138 1.593
18.934 7.81%9 1.264 S.442 1.138 3.219
17.595 7 .267 1.213 5.223 1.138 2.991
8.033 3.318 0.853 3.673 1.138 1.365
11.33% 4. 4680 1.019 4.387 1.138 1.926
22.894 9.455 1.379 5.937 1.138 3.892
21.275 8.787 1.328 S.717, 1.138 3.617
7.193 2.971 1.082 4., 659 1.138 1.223
G.880 2.428 0.4698 3. 005 1.138 0.999
11.880 4.906 1.058 4.935 1.138 2.020
8.520 3.319 1.165 5.016 1.138 1.448
205.026

a otro

W total

7.826
12.061

7.018

6.516
15.521
17.572
10.1946
11.397
18.882
17.832
10.347
13.150
21.801
20.587
11.073

g8.268
13.677
12.286



W % Yy Wx Wy

1 7.826 4,90 0.00 38.347 0.00
2 12,061 9.90 0.00 119.404 0.00
3 7.018 14,10 0.00 98.954 0.00
4 &.5146 0.0¢ 4,30 c.0 28.019
5 15.521 4.90 4.30 756.053 bb. 740
[} 17.572 ?. 90 4.30 1735.9463 75.560
7 10,196 14,10 4.30 143,764 43.843
8 11.397 0.00 7.50 0.0 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 0.0 157.143
13 21.801 4.90 11.95 ’ 1046.825 260.522
14 20.587 .90 11.95 203.811% 244.016
15 11.073 14.10 11.95 156. 129 132.322
16 B. 268 0.Q0 16.75 0.0 138.489
17 13.677 4.90 16.75 67.017 22%.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 pequefia. La excentricidad puede ser m&s bien un parametro

probabilistico dependiendo de como se distribuye la carga viva.



1.8) CALCULO DEL. MOMENTO DE INERCIA
1 X=T24

v i
o490 1
l R
1
] 3
! « 430 —p——
l 226!
f'-ﬂ.bﬂ I /A R
—l L35>
079
> 75
.1.25“_‘;[._ — — —— - —
{
a0, 481
41 ;
- - _—— = - —— ——
225, b
N __i | 2?9\\\\\\
| &
. N
L/ e |
7
o —
N b h A Xe 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 52&.04
3 9.90 4.80 47.52 2,29 -S.67 91.23
4 4,20 4.80 10.08 4.06 -4.87 12.90
T = 205.03
s ] _ —_
N Ix 1y Iy Ixy Ixy
1 1747.82 279. 03 481,09 o S83.82
2 559.87 1787.05 1790.54 o -11.47
3 1618.95 388,12 637.32 o 617.01
4 251.97 9.88 176.05 -5.64 =204.94
£ = 4178.61 ¥ = 3085.38 T = 984.42
tan a = 2 Ixy > o = —30.480
Iy — Ix
L ]
I m&x = 4758.0 m*
I min = 2506.0 m®
1 e-v = 4178.6 m®
I n-a = 3085.4 m'

10



Para obtener rectangulo de igual I
»

I =pb h
12

hz[lzb_l_]"s

Calculo de excentricidad en los nuevos ejes

(10.77) sen 8.68° = 1.62cm = e_
Imin
(10.77) cos B.68° = 10.65cm = e

Imax

1.9 COMBINACIONES DE CARGA
Profundidad de desplante = 1.1 m
Weum = 1.6 * 1.1 # 205.03 = 340.83
A) S§in factores
Condicién estatica
N = CP + CVmax + Wcim ~ Wcomp =
N 1606.05 + 216,00 — 360.85
N 1461.2 T

IN = 1461 T
Condicidon dinadmica

N = CP + CVinsg + Wcim — Weomp

N = 1501.44 + 216 - 3460.85 =
N = 1356.59
|N = 1357 T I
T = 187.68 T '
|T_=188 7]
M = 1790.2 Tm |[M ="1790 Tm_|

11



B) Con factores de carge
Condicidn estatica

N = 1.4 (CP + CVmax + Weim) = 0.9 Weomp =

N = 1.4 (1606.05 + 216.0) - 0.9 (3560.85)
N = 222611 T

lN = 2226 TI

Condicidn dindmica
N = 1.1 (CP + CV. + Weim) — 0.9 Weomp
N = 1.1 (1501.44 + 216) - 0.9 (360.8%5)
N = 1564.82 T

|N = 1564 T )
T=1.1 (D
T = 1.1 (189.48) = 20B.65

{T_=209 T |
M= 1.1 (M)
M= 1.1 (1790.2) = 196%9.2 |M = 1959 Tm]

12



2)EDIFICIO MERIDA 61

2.1 CARGAS POR CADA N1VEL
A) Planta tipica

i az2o | .10
[ N
5
150
+ -{-
' |
!
4.45 |
: ‘\\*\\§sN:
s S
480 | :
‘
. 1
- —+ 4

B)Y Esguema de losa tipica

Edificio
niveles,
vivienda.

7
Uso

de P.B.,
azotea.

Estructurado a base de
marcos de concreto,

Losa de cimentacién,
columnas y losa reti-—
cular de concreto.

Muros divisorios de ta
bique.

2

Area 129.04 m
Columnas = 18 de seccidn

rectangular 0.25 % 0.6 m

Altura de piso: 2.5 m
Claro libre entrepisos:
2 m

‘. Piso

¢ Lbso ‘raticilar ',

=
=

115 em

Al

Reticula de trabes en

losa de 115cm % 50 cm

i .

13



C) Patos de carga
Para el calculo de las carqgas se utilizaron 1los

siguientes pesos unitarios

-~ Concreto reforzado y = 2.4 T/m'
~ Tabigue y = 1.5 T/a”
- Caseton de losa p = 0.05 T/casetdn
~ Mortero ¥ = 2.1 T/m®

~ Relleno e impermeabilizacidén de azatea

w = 0.2060 T/m*
- Peso adicional piso w = 0.04 T/m?
~ Tinacos 1.5 T c/u

La carga viva seri la indicada en el RCDF para el uso de

vivienda.
CVmax CVinst
losa 0.17 - 0.0%9
azotea 0.10 0.07

D) Carga permanente (por nivel)

Losa:s
Losa + piso = G.1 m % 2.4 T/m° = .240 T/a®
Peso adicional 0.040 T/m’ .280 T/n°

Reticula de trabes
Peso de 4 mddulos de losa
trabes = 6.2 * 0.10 * 0.20 * 2.4 = 0.298

4 casetones = 0. 200
0.478

Area del médulo = 2.30 m°
Peso de trabes = 0.498/2.30 = .244 T/n?
Muros

Tabique macizo de 14 cm ancho con aplanado de Zcm

de mortero por ambos lados.

Altura de entrepiso 2.2 m .

Peso adicional a muras = 0.02 T/m>

Peso de muro = 1.5 T/m° % 0.14 m % 2.2 m + 2.1 T/m°
#0.04m % 2.2 + 0.02 T/n° % 2.2 m

= Q.691 T/m

14



Longitud estimada de muros/piso = 71 m
Peso de muro por piso = 71 # 0,691 = 49,06 7

Columnas:
Seccion de las columnas = 0.25 # 0.50 = 0.15 m”
Namero 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
CFr = (1.280 + .244) * 129.04 + 49.06 + 146.2

=[132.BB T|
E) Carqa varjable por nivel

Niveles 0 - 7

CV max = 129.04 * 0.17 T/m® = 21.94 T
CV inst = 129.04 %* 0.09 T/m° = 11.61 T

2.2 CARGA POR AZOTEA
A) Esguema de lpsa

{

4 Rellerdo -y .enladrillado.- . \Ocm

r T e 0 e
Lo . 20 em

B) Carqa permanente
Losa
Losa + Relleno = O.im * 2.4 T/m° + 0.04 T/m?
+ 0,200 T/m%= 0.480 T/m®

Trabes

Similar a 1« niveles = 0.244 T/m*
Tinacos

9 tinacos ¥ 1.5 1 = ' 13.5 T
Maguinas elevads n = 2.0 T
Techo de 25.6 o = C.649 * 25.6 =  16.61 T

S



Carga permanente =
CF = (0.4B0 + 0.244) # 129.04 + 13.5 + 2.0 + 1&6.61

= |128.5% T|
C) Carga variable
Azotea
CVmax = 129.04 m°% 0.10 = 12.90 T
CVinst = 129.04 m% 0.07 = 9.03 T

2.3 CARGAS POR CIMENTACION.

AY Flanta de cimentacién

| 220 | 4.0 L 360 |
re - 1 1 Tipos de contratrabe
. L_ ?-o-'-.-o? _]_ 1) .90 x -50
———————— .3 -
430 2) O % .40
3) "TCUCTCUTT 90 x .30
150
p-—--0 -}
220
- &—--T---‘---.JT—--_.? .._;_
4A5 445
S+ p---f----g-p---S+
4.80 480
NUEL N DO O R .“.é .

I 8.20 L‘ 4. 00 LZJO 3.0 l
- 1 ol 1

B) Esquema de lpsa
Separacion de
acvardo o los l .

$.,. .."..-_.-.’..':-,"'.ﬁ: 0.2m
n

16



C) Peso de gimentagion
QEI‘QE pEermanegn t;g
Losa = 0.20m # 129.04m" * 2.4 T/a® = 61,94 T
Contratrabes
CT1 = 0.70m % 0.50m * S52.0m * 2.4 T/n' = 43.48
CT2 = 0.70m * 0.40m * 2%.4m * 2.4 T/m’ = 19.74

CT2 = 0.70m * O.30m * 12.9m » 2.4 T/a’ = _6.50
9.94 T

Muros
0.4 % 59.3 % 0.2m * 2.4 T/m” = 17,08 T
CP = 61.94 + 69.94 + 17.08 = 148.956

|CF = 148.96 7|

2.4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES (T)

Nivel cr CVYmax LVinst CP_+ CV _max CP_+CVinst
A 125.53 12.90 ?.03 138.43 134,546
7 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49
& 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49
S 132.88 21.94 11.461 134.82 144,49
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 11.561 134.82 144.4%
1 132,88 21.94 11.61 134.82 144,49
o 132.88 21.94 11.61 134.82 144.49
1376.99 1270.48
Cimentacién
148.96 —— — 148.96 148.96

2.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION
A) Férmula aproximada
T = 0.08 H>* 7
T = 0.0B (20.03° 72 0.76 seq.

Con T = 0.76 seg los parametros del espectro de
disefio son .
0.40 (Articulo Z0&6 RCDF)
Ta = 0.6, Tb = 3.9, r = 1 (Seccién 3 de NTCDS)
.6 € 0.67 € 3.9 » € = 0.40

1

c

Cs = c/sq

17



Q=4%0.8=3.02 (Seccién 4 de NTCDS)

Cs= 0.4/3.2 = 0.125 |Q§ = g,1;§|
Cortante basal V = Cs W
V = 0,125 (1290.48) = 161.314 T

v = 161,31 T
B) formula més precisa
2 1,2
W, X.
Te2q (L £ At
9 F. Xi

1

- donde x; son los desplazamientos de los marcos
en cada nivel para las fuerzas sismicas Fi' Fi

se obtiene por

Fo=ommn— vV » W, = (CP + CVinaw)

Para la obtencién del perfodo vy las fuerzas se
utiliza la tablas AZ donde las rigideces

fueron proporcionadas por el Dr. Auvinet.

2.6 CALCULO DEL CENTROIDE DEL AREA

L Q.30 | 360 i
| ]
—]f" _7F_
150
® nas
|
(w48, &.80) i
fe
a.2% ® |
4
480
_x = -

ie



TABLA A?2. Cdlevlo de fuerzas sismicas en cada nivel y célculo del perfode de
Vibracion en Edificio Mdrida 6f .

W: hi Wih: F V: Kix [Vi/Kix PN wi xt Fixg Kh‘, Vi /Ky 1’,',;'61] w.'*!- Fl*’-
tm) | (tm) | (T (r) [Crm) | 06® | m (rrem) (m) .

|-e<~Z2
i

20.00|2691.20 33_‘!0 33.90 |23473 I.444 39227 20.706|13.298| 2842.7| 1192 | 32 928| 4. (A3 |1 183

>
s
b
U
g

T | 14449 11.50(2%28.58 3!.8% (,575 \774] 3.706 |37.783 | 20.627| 12.034 21381.0| 3.000|31.796 [14. 08| 10.127

6 | 14449 | 15.00|2167.35| 27.30( 43.05( 1774 5245 34077 V6. T qaos 2191.0| 4.246 | 28.79 11.28} | 7.8bl

24.550 8108 5.585

13.149| 2.498| 1.794

5 | 14449 | |2.50] 180L1D| 22.75 \I‘580 174 | 6.527 | 28.632

AL 8.2, 00| [TT41| 7,939, 22,3954 798

IRy T

3 | 14449 760 | 1083.L8| 13.64 [14T7.64 | (T14.1 | 8.322}14.752

2 | 14449 500 | 12245 a.lo | 15674 | 28900| 5.424| 6430 6.411 | O.5a4( O.0%4

! 144. 49 2 50 3L|23 455 | 16].29 | 160300{ |.00k | 1.00L| O.OIS | 0.0 | 122250 1.219 1.319

©.02%| O.00

Z |t290.48 12805.52 8LoW8 |aT. 837 =g.42 | 40.17
Periodos de vibracion: Foarzas wismicas (T} f:'
33.90
T1=2n'(21(w'x‘ ) . 2.60 seq. e
i Fixi 21.30 :;q“‘. A -'373
/. 3 ase [8({6.3Tm
Ta: zw(_z;(w_"‘x_))z=2_4\ seq 2215 —
% 3 Fiun 18.20 —~f
13.¢4 —d
Tanto 2.60 wmo 2.4\ son vnayores F10 —od '
i - eficien- . '
que O.Tb , sin embargo | weficien A4.35 ——;\ H- 2270.4Tm . L

te sismico C sigve siendo o.4. ) T 3T T

Ux08= 1816.3Tm ( Seccion B.S NTCDS)



AR) CAlculo del centroide

4.65
11.10

FIG Area
1 86.03
2 .02
129. 05

{

Yy

2.7 CALCULO DEL CENTROIDE DE

2.0 A20

4.63
10.78

6.68
6. 80

Ax A;
400.04 398.32
477.52 A4463.76
877.56 B862.08

CARGAS DE UNA PLANTA TIPICA

1
[
r
150 :
1
1
+
5 ] T g | q
T 4q U = —u
i | '
1 |
| 1
445 |- ——-d-— R NN SR
® . R
. | 1 i
10 N i I 14 -
4 ! ! ' B
1 ! f
480 —le—fem b — -
] 1
I ! ]
R s A 8
- = |
e J |
T a20 I 400 210" 360 |

19

£ € E €

losa
mura

col

.524 T/m*
.691 T/m
.90 T

.17 T/m*



Pesos tributatrios ge geda gglumna

2

Col Area (m") W losa (T) W muro(T) Wgol(T) CVmax W total
1 3.87 2.028 2.729 .90 0. 658 6. 315
2 3.87 2.028 2.72% . ?0 0.658 6.315
3 &.75 3. 537 3.82% . Q0 1.148 ?. 420
4 b6.75 3.537 3.835 .90 1.148 9.420
S 3.56 1.8465 2.64 .20 0. 405 6.010
) 7.12 3.731 3.749 .50 1.210 7.590
7 6£.78 3.553 3.645 . 0 1.153 F.291
B8 10.11 5.298 4.88% .20 1.719 12.806
Q &.88 3. 605 3.887 . 0 1.16%9 ?.561

10 7.40 3.878 4,301 . ?0 1.258 10.337

11 16,465 8.725 S. 683 -20 2.382 14,6465

12 14,01 7.341 [4._.042 .90 2.382 14,6465

13 8.86 4.64% 5.165 .20 1.506 12.214

14 4,01 2.101 2.781 . %0 C. 682 b6.4564

15 Z.84 2.012 2.7564 .20 0.653 b.329

16 7-.04 3.68B% 4.1446 .70 1.197 ?.932

17 7.32 3.834 T.765 . 20 1.244 g.743

18- 2.52 2.892 2.384 .20 0.428 &.604

W ® Yy W Wy
1 6.3135 ?.30 16.73 598.73 105.78
2 6.315 12.90 16.75 B1.46 105.78
3 F.420 ?.30 12.45 87.61 117.28
4 ?.420 12.9¢ 12.45 121.52 117.28
=] &6£.010 0.00 ?.25 0.0 55.59
& 2.5%90 3.20 ?.25 30.69 88.71
7 ?.251 6.40 ?.25 S2.21 85.57
a8 12.808 ?.30 ?.25 119.09 118.4646
9 ?.561 12.90 ?.25 123.34 88.46

10 10.337 0, 00 4. 80 0.0 49.62

11 18.13% I.20 4.80 S8.05 87.07

12 14,665 7.20 4.80 105.59 70.3%9

13 12.214 ?2.30 4.80 113.59 58.463

14. &. 4648 12.90 4.80 83.39 31.03

15 6.329 C.00 0.00 (o] (@)

16 ?.932 3.20 0.00 31.78 0

17 ?.743 7.20 0.00 70.15 o]

18 6.604 P30 0.00 &61.42 o

173.115 1205.62 1179.63
'k = 6.94
y = 6.81

Se gbserva una excentricidad de ™~ 28 em en el sentido X, lo

cual debers considerarse en el anidlisis estatica. e, = 0.28

20



2.8, CALCULO DEL MOMENTO DE INERCIA

4.30 3.60
7150
tHas
925
480
O N -
N b h A Xe ye Ix
1 9.30 9.25 B86.02 -2.03 -2.18 613.38
2 3.60 11.95 43.02 4.42 3.98 511.95
129.03
o — -
N Ix Iy Iy Ixy Ixny
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 o = —2LEY - _30.58°
Iy - 1Ix
4
Imax = 318%2.7 m
! /(Ix - 1y)%+ 4 1%y
Ix * Iy * Imin = B8B7.3 m*
2 2
- 4
I mdx = 3189.7 m .
I min = BB7.3 m*
I e-w = 1861.42 a*
I n-s = 2215.58 m*
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Para obtener rectingulo de igual I

—_ - [ _1231_ ] 18

Calculo de excentricidad en los nuevos ejes

28 cos 40.58 =
28 sen 40.58 =

i n

e Imin
e Imdx

2.9 COMBINACIONES DE CARGA
Erofundidad de desplante = 1.5 m
Weomp = 1.6 % 1.3 % 122.04 = 309.70 T
A) Sin factores
Condiciop estatica
N = CP + CVmix + Weim — W comp =
N = 1376.99 + 148.%9&4 — 309.70 = 1216.25
N = 1216.25 7T

21.3 cm
18.2 cm

|N = 12146.2 TI

Condicidén dinsdmica
N =CP + CV inst + Weim — Weomp =

N = 1290.48 + 148.96 — 309.70 = 1127.74
N = 1129.74 T

N = 1129.7 T|
T = 161.3 T {T= 161.3 1|
M= 1816.3 T M = 1816.3 Tm|
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B) Con fagtores de garge
Condiciépn egtatice
N = 1.4 (CP + CVm&x + Wcim)
N = 1.4 (1376.99 + 148.96)
N = 1B57.6 7T

0C.? Wcomp =
0.9 (309.70) =

. ]b_l = 1857.6 T{
Congicidn dindmica

N = 1.1 (CP 4+ CVinst + Weim) — 0.9 Weomp =
N = 1.1 (1290.48 + 148.946) — 0.%0 (30970) =
N = 1304.65
]N = 1304.6 Tl
T = 1.1 (161.3) = 177.43 7T IT = 177.4 T|
M= 1.1 (1816.3) = 1997.93 Ta lﬂ = _1997.9 Tm[
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3D EDIFICIO MERIDA 65

3.1 CARGAS POR CADA NIVEL
a) Planta tipica

520 | 290 |
-1 T

16775

T

-~4~_~*~N

$--o--

- et

|

5.20 |
—

-———-4 1+

- - — _%L

-

4.80

13.3m

B

Jy_g

Esguema de losa (supuesta)

- Edificio de PB, & ni-
veles y azotea.

- Uso vivienda.

- Losa de cimentacidn,
columnas, losas vy
trabes.

- Muros divisorios de
tabique.

Area = 1£2.03 m>
Columnas = 20 de 0.25 %
0.60 m.

Altura de piso: 2.8 m
Claro libre entre pisos:
2.50 m.

W25 Joseta da pteo

| I 1 Sem yaso

I } elaro de . |
P2em hoabifacien,
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C) Datos de garga
Para el cdlculo de las cargas se utilizaron los mismos

pesos unitarios usados en el caso del edificio Durango &4.

D) Carga permanente por pivel

osa
Losa = 0.1 m * 2.4 T/a° .240 T/m°
Yeso = 0.015 m * 1.5 T/m° .023 T/a°
Loseta = . 130 T/m®
Feso adicional = 2020 T/m2

L4123 T/m®

Feso losa/nivel = .413 T/m° * 162.03 a° = 66.92 T
Irabes

Seccién de trabes = 0.35 % 0.22 = 0.077 m°

Longitud de trabes = 106.73 m

Peso de trabes/nivel = 0.077 m°* 106.75 m *
2.4 T/m®= 19.73 1
HMuros
Tabique macizo de 14cm con aplanado de 2cm por
ambos lados.

Altura de entrepiso: 2.40 m

Feso del aplanado = 2.30 % 0.04 % 2.1 T/m’= 0.210 T/m
2.50 * 0.14 * 1.5 T/m’= 0.52%5 T/m

0.02 T/m® * 2.50 = 0.050 T/m
6.785 T/m

Feso del muro

Peso adicional

Longitud estimada del muro = 80.0 m

Feso de muro/piso = 0.785 T/m * 80m = 62.8 T

Columnas
Seccién de columnas = 0.25 % 0.40 = 0.15 m°
Numero de columnas = 20°
Altura entre niveles = 2.80 m
Feso columnas/piso = 20 % 0.15 m°% 2.80 m *
2.4 T/m® = 20.16 T
Carga permanente total/piso
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CP = 66.92 + 19.73 + 62.80 + 20.16 = | 169,61 |

E) farqa varjable
Niveles 0-4&6

CVmax = 1462.03 m*#% 0.17 T/m> = 28.83 T
CVinet = 162.03 m*% 0.09 T/m® = 14.5%8 T

3.2 CARGA POR AZOTEA

a) Larga permanente
Losa: Similar al de edificio Durango 64 = ,.520 T/m®

162.03 @** .520 T/m° = 84.26 T
Irabes: Similar al de cualquier nivel = 192.73 T

Muro : Similar al de Durango 64 = 0.534 T/m
Longitud estimada de muro = 60 m
Peso de muro = 0.534 T/m # 60 m = 32.04_T
Carga permanente por azotea =
CP = B4.26 + 19.73 + 32.04 = 134.03 7T

136.03 T
B) Carga variable
CVmax = 162.03 m’% .10 T/m° = 16.20 T
CVinat = 162.03 m°* 0.07 T/m® = 11.34 T
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3.3 CARGA POR CIMENTACION
A) Planta de cimentacidén

1 ®m20 | 290, s.20 |
I | B |

420 Area = 160.03 m”

2.20 Como no hay informacidén
de contratrabes se supon
dirra una seccidn promedio
4.45 de 90 ® .40.

~{ > !
Se supondrai una
480 profundidad de desplante
de 1.1 m. ‘
b—{a—{ -
B) Esguema de losa
o
o70 r—l
| [ .
o1 } Toesr L0 “ir
! {
C) Pesa de cimentacidén
Carga permanente
Losa = 0.20 m * 160.03 m°* 2.4 T/m° =  76.81 T
Contratrabe = 102.3m % .70 m * .40 m % 2.4 T/m°=
68.75 T
CP = 76.81 + 6B.75 = 143.56 T
145.56 1|
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3.4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES

Nivel o3 CVmax CVinst EP_+ CVmax cP + CVi
A 136.03 16.20 11.34 152.23 147.37

[ 169.61 28.83 14.58 178.44 184.19

S 16%.61 28.83 14.58 198. 44 184.19

4 167.61 28.83 14.58 198.44 184.19

3 16%.61 28.83 14.58 198.44 184.19

2 162.61 28.83 14.58 198.44 184.19

1 16%9.61 28.83 14.58 198.44 184.19

o) 16%.61 28.83 14.58 198.44 184,19
1541.31 1436.70

Cimentacidn

145/56 —— - 145.56 145.56

3.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION
A) Férmula aproximada

T = 0.08 H> ™
T =0.08 (19.77°° 7% = 0.75 seq.
Con T = 0.75 seg los parametros del espectro dé disefio
son:s
c = 0.40 (Art. 206 RCDF)

Ta = 0.6, To = 3.2y r = 1 (Seccién 3 de NTCDS)
0.6 £ 0.75 £ 3.9 » c = 0.40
Ca = /4
Q =4 % 0.8 = 3.2 {(Seccién 4 de NTCDS)
Cs = 0.4/3.2 = 0.125
Ee = 0.1z
Cortante basal
V = CsW
V = 0.125 (1436.7) = 179.59 T

V= 179.6 T|

En este caso no se recalcula el periodo de vibracidn con la
formula mas precisa debido a que no se cuenta con informacion.
Ademis, como se vidé en los casos anteriores, aunque €1 periodo
varie, el coeficiente sismico no varia en el intervalo de

perfodos de los edificios.
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b) Calculo de fuerzas RIBMICAS

— s

lv = 179.6 Tl
bose

'Mv = 1973.2 Tm I

29

37.93

78.51

112,20
139.15
159.36
172.84
179.58
179.58

W, h
Fy= z# V, Wi= (CP + CVinst) i
11

Nivel by W, Why Fy

A 19.7 147.37 2903.19 37.93
6 16.8 184.19 3106.32 40.58
5 14.0 1B4.19 2578. &b 33.69
4 11.2 184.19 2062.93 26.95
3 8.4 184.19 1547.20 20.21
2 S.6 184.19 1031, 46 13.48
1 2.8 184,19 515.73 &6.74
o 0.0 184.19 0.0 0.0
s = 13745.49

319—a0

40.6—ib

537 Mv = £ F.h, = 2466.59 Tm
26.9 g Reduccién (Seccidén 8,5 NTCDS)
02—y Mv = 0.8 * 2466.59 = 1973.27 Tm
(5.5 med Mv = 1973.3 Tm

6.7 cd

TN 12133 Tm



3.6 CALCULO DEL CENTROIDE DE AREA
{ fi.\10 %_ 5.20 ﬁ

RS

1%0

@ 1015

C.A.

4.25 Yy 0]

A) Calculo del centroide

FIG6 Area ¥ y Ax A;
1 74.93 4.035 4.63 303.47 346.93
2 87.10 10.70 8.38 231.97 729.90
1462.03 1235.44 10746.83
%X = 7.42
{; = 6.65

3.7 CENTROIDE DE CARGAS
En vista de que no se tiene informacién exacta del

edificio y de que las cargas en el edificio son uniformes se

supondri que el centro de carga coincide con el centroide.
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3.8 CALCULO DEL MOMENTO DE INERCIA

L

8.10

1675
925
N° b h a e ye
1 8.10 ?.25 74.92 ~3.57 ~2.03
2 9.20 16.75 87.10 3.05 1.73
162.02
° — —
N Ix Iy Iy Ixy Ixy
1 842.97 409.65 1364.50 (o) 542.93
2 2297.10 196.26 1006.51 [¢] 45%2.58
3140.07 2371.01 1002.53
2 IX
Tan a = T_:YX » o —34.
y "%

Imax = 3829.3 m*
Imin = 16B1.8 a&°
2371.1 m*
3140.1 m*

Ine =

IE-w =

31

Ix
534.23
20346.42



3.8 COMBINACIONES DE CARGA
Profundidad de desplante = 1.1 m
Weomp = 1.6 # 1.1 #» 162,02 = 285.16 T
A) Bin factores
Condicién pstatica
N = CP + CVm&x + Weim ~ Weomp
N = 1541.31 + 145,56 - 285.16 = 1401.7 7T

|N = 1401.7 T|

Condicidén dinAmica
N = CP + CVinst + Weum — Weomp =

N = 1434.7 + 145.56 - 285.16 = 1297.1 T
N = 1297.1 T|

= 179.6 T [T =179.6 T|
M= 1973.3 Tm M = 1973.3 Tam|

B) Con factores
Condicidn estatica
N = 1.4 (CP + CVm&x + Weum) — 0.9 Weomp
N = 1.4 (1541.31 + 145.56) - 0.9 (285.16)
N = 2104.97 T

IN = 2104.9 T

Condicién dinidmica

N = 1.1 (CP + CVinst + Wcim) — 0.2 Wcomp
N = 1.1 (143&.7 + 145.56) - 0.9 (2B5.16) =
N = 1483.84
IN = 1483.8 T!
= 1.1 (179.6) = 197.596 T iT = 197.6 TI

M= 1.1 (1973.3) = 2170.63 Tm |M = 2170.6 Tml



4) EDIFICIO ZACATECAS 74

Nota: En este edificio se cuenta con muy poca informacidn,
por lo que la estimacién de los pesos se realiza a base de
supuestos en alaunos casos.

4.1 CARGAS POR CADA NIVEL

A) Elanta tipaca

l 12.20m I

- Edificie de GSétano, F.B, 8
niveles y azotea.

- Uso vivienda.
~ {osa de cimentacién, muros de
cargas, columnas de concreto y

losas reticulares.

— Muros divisorios de tabigque.

b® (.TOm

~ Edificio que pertenece al arupo
B y de acuerdo a su estructura
se clasifica en el tipo I.

40.60 m

- z
Area S3IS5.92 m

Columnas = 21 de 0.5 % 0.5
Altura de piso = 3.20

B} Esguema de losa (supuesta)

\ _—
Ben . Piso .. S .
Som D%t Leso reficyier - Reticula de trabes (supuesta)
e { Il 115 * S0 cm

llD—]

{ I8 cm l



C) Datos de garga
Para el célculo de las cargas se utilizaron los mismos

pesos unitarios del edificio Mérida 61.

D) Carga permanente
Losa
Losa + pisc = 0.1 m x 2.4 T/m° = .240 T/a°
Peso adicional = 0.040 T/m® = .040 T/m"
.280 T/m°

Retficulo de trabes

Feso de médulo de losa:d
trabes = 3 % 0.05 » O0.25 % 2.4

casetén = 0,030

0.090 T/m®

0.050 T

Area del médulo = .75 % .75 = 0.563 Mo~
.S

Feso trabes = 0.14/.563 = 0.249 T/m’

Feso de muros

1.5 # 0.14 * T + 2.1 % 0.08 * 3 + 0.02 * 3 =

0.942 T/m
Longitud estimada de muros/pisao = 1460.6Sm
Feso ae mutro/piso = 160.65 ¥ 0.942 = 1S1.35 7T
Columnazs
Seccisén de columnas = 0.5 x 0.5 = 0.25 m°
Feso de columnas/piso = 21 % 0.25 * 3 * 2,4 =
; 37.8 1T

Carga permanente total/piso =
CF = (.280 + .249) * S535.92 + 151.33 + 37.8B =

<

|872.63 T|
E) Carga variable por nivel
Niveles 0-B

CVmsx = 535.92 #* 0.17 T/m’= |91.10 T
CVinet = S535.92 % 0.09 T/m’= |48.23 T
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2.2 CARGA EN AZOTEA
A)Y Carga permanente

Se supondri un peso permanente igual
cualquiera.
BY Carga variable

CVmax = 535.92 m” * 0.10 T/m°
CVinst =

I
u
12
14}
]
-

535.92 m> % 0.07 T/m° = 37.51 T

2.3 CARGAS POR CIMENTACION

La dnica informacidn gque se proporciona de la cimentacidn

es que es una losa a una profundidad de desplante de 3.85 m.
Se supondrin contratrabes de 1.25 *

0.50 y una losa de
0.25 m de espesor.

Losa = 0.25 m * 535.92 m° % 2.4 T/m° = 321.55 T
Contratrabes =

214.2 m * 1.0 m % 0.50 m * 2.4 T/m° =

257.04 T
Muros =

107.6 m *» 0.20 m * 2.1 m * 2.4 T/m° =

108.46 T
Columnas =

21 % 0.25 m° % 2.1 m % 2.4 T/m’°=

26.46 T

CP = 321.55 + 257.04 + 108.44 + 24.46 = 713.51
|CE = 715.51 7|
No se da informacién ni del nivel

de agua dentro del cajon
ni del nivel freitico.

Considerando la
se estima que el tirante de agua en el
1.80 m.

existencia de un sé6tano
cajén puede ser de unos

.
Volumen de cajsén — menos contratrabes

(1.8 * 12.80 * 40.20)

819.1 a°

- 214.2 ¥ 1.0 % 0.50 =
|eb_= 1552.6 T]
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2.4 DISTRIBUCION DE CARGAS POR NIVELES (T

Nivel ge CVmax CVinst CP _+ CVméx EE + CVinet

A 472.63 53.59 37.951 526.22 S510.14
8 A472.63 91.10 4B.23 S563.73 520.86
7 472.63 ?1.10 48.23 563.73 $20.86
é 472.63 F1.10 48,23 $63.73 520. 86
5 472.63 $1.10 48,23 563.73 520.86
4 472.463 fi.10 48.23 563.73 520.86
S A472. 63 ?1.10 48.23 963.73 ©920.86
2 A472.63 ?1.10 48.23 563.73 520.86
1 472.63 91.10 48.23 | 563,73 520.86
[¢] 472. 63 21.10 48.23 563.73 520.86
: 5599.79 9197.88
Ciment.
713.51 —-—— ——— 713.51 713.51
Ciment. con agua
1532. 60 - —_— 1532. 60 1532, 60

2.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION

a) Férmula aproximada

T =o0.08 7
T = 0.08 (29.100°" = 1,00 seq. )
Con T = 1.0 seg los parsdmetros del espectro de disefio
son:
c = 0.40 (Articulo 206 RCDF)
Ta = 0.6, Tb = 3.9, r =1 (Seccidn 3 de NTCDS)
0.6 £ 1.0 £ 3.9 » c = 0.40
Cs = c¢/Q
Q@ =4 % 0.8 =3.2 (Seccién 4 de NTCDS)
Cs = 0.4/3.2 = 0.125

Cortante basal
VvV = CsW
0.125 * (S5197.88) = 649.74 T

<
n

[V = 639.74 T|
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b)' Célculo de fuerzas sismicas

W.h
i R
Fi = fWh v , wi = (CP + CVinet)i
Nivel hi wi wihi Fi Vi
(m) (T
A 29.1 S510.14 14845.07 126.73 126.75
8 25.9 520.846 13490.27 115.18 241.93
7 22.7 £920.86 11823.52 100.95 342.88
6 19.5 520.86 10156.77 86.72 429.60
S 16.3 520.846 8490.02 72.49 502.09
4 13.1 S520.86 6823.27 58.26 560.35
3 7.9 520.86 5156.51 44.03 604,38
2 6.7 520.86 348%9.76 29.79 634.17
1 3.5 520.86 1823.01 15.54 649.73
0 0.0 520.86 0.0 0.0 64%9.73
76098.20
128, Ty
118.2 —od
1009 e Mv = ZFihi = 13288.924 Tm
87— Reduccién (Seccidn 8.5 NTCDS)
Mv = 0.8 (13288.94) = 10631.15% Tm
12,7 et
Mv = 10631.2 Tm
382 —3
4403
29.8— |Vbase = 639.7 T|
156 —od
TN 10631.2Tm [Mv = 10631.2 Tm|
TTTRE

TV 7. 04477
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. 3.6 CENTROIDE DE AREA

Por ser una figura reqular el centroide de area es

inmediato: X = &.4 My ; = 20.3 m

3.7 MOMENTO DE INERCIA

5
- -bh
1=
Ix = 73615.76 m*
wijm I SR (1 1y = 7781.56 n'
)
n3m t
t
2% '
| ]
‘l
1
[T ]
13.20em

3.8 COMBINACIONES DE CARGA
Profundidad de desplante = 3.3 m
Weomp = 1.6 #* 3.3 % 535.92 = 2829.65 T
A) Calculos sin considerar el agua
A.1 Sin factores
Condicidn estatica
N = CF + CVmax + W cim ~ W comp
N = 9599.79 + 713.51 — 2829.65 = 3483.60

iN = 3483.6 Tl

Condicisn dinsdmica R
N = CP + CVinst + Weim — Wcomp =
N = 5197 + 713.51 - 2827.65 = 3081.74 7T

|N_= 308174 T|
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T = 689.7 7T 11 = 64%9.7 1|
M = 10631.2 Tm M= _10631.2 Tm]|

A.2) Con tactores de carga
Condicién estatica
N = 1.4 (CP 4+ CVmax + Weim) = 0.9 Wecomp =
N = 1,4 (5599.79 + 713.51) — 0.9 (2829.465)
N = &291.9

[lﬂ = 6291,9 T!
Condicién dinamica
N = 1.1 (CP + CVinet + Wcim) — 0.9 Wcomp =

N = 1.1 (5197.88 + 713.51) - 0.9 (2829.65) =
N = 3955.84 T [N = 3955.8 T|
T = 1.1 (649.7) = 714.67 T
| =714.7 T}
M= 1.1 (10631.2) = 11694.32 T

|h = 11694.3 Tm|
B) Cslculos considerando el agua
B.1 Sin factores
Condicion estatica
N = CF + CVméx + Wcim — Wcomp + Wagua
N 3483.65 + B19.1 = 4302.75

il

|N = 4302.8 T|

Condicién dindmica

N = CP + CVinst + Weim — Weomp + Wagua

N = 3081.7 + B19.1 = 3900.8 |N = 3900.8 T[
T = &649.7 T ]T = 649.7 Ti
M= 10631.2 Tm [M = 10631.2 Tm|

B.2 Con factores
Condicidn estatica
N = 1.4 (CP + CVméx + Mcim + Wagua) — 0.9 Weomp
N 1.4 (5599.79 + 713.51 + 81%9.1) — 0.9 (2829.65)=
N 7438.7 T

n

|N_=7438.7 T|
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Condicién dinAmica ) o
= 1.1 (CP + CVmé&x + Weim + Wague) = 0.9 Wcomp

N

Ne 1.1 (5197.88 + 713.51 + Bi9.1) - 0.9 (2829.45)=
N = 4856.8 : |N_=_a8%6.8 |
T=714.867 T |T=718.7 1|

M= 11694.3 Tm |M = 11694.3 Tam|
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5YEDIFICIO CANANEA 7

Nota: En este edificio se cuenta con muy poca informacidn,
por 1o que la estimacidn de los pesos se realiza a base de

supuestos en algunos casos.

5.1 CARGAS POR CADA NIVEL
A) Planta tipica

30.0m

80 |Ro; &0 , O $.0 |20, SO

L D

wii'po9 Wl

. L

B) Esquema de lpsa (supuesta)l

LU A A -

o
71

Edificio de P.B., &6 niveles y
azotea.

Uso: wvivienda.

Marcos de concreto reforzado,
losa con trabes y cimentacién
de losa.

Muros divisorios de tabique.

Edificio que pertenece al
grupo B, de acuerdo a su es-—
tructura se clasifica en el
tipo I.

Area = 750 m°

Columnas = 5S4 de

0.4 x 0.4 m
Altura de piso = 3.0 m

acabado de piso

\Oam c o e .-

J 22 _L claro de

e 1 Aa bifocdn
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C) DRatos de garga
Para el c8lculo de cargas se utilizarsn los siguientes
pesos unitarios:
- Concreto reforzado: y = 2.4 T/m®

— Carga muerta adicional por losa = w = Q.02 /0"
]

-~ Mortero de cemento Yy = 2.2 T/m
— Carga muerta adicional por mortero = w = 0,02 T/mz
- Loseta de piso w = 0.05 T/m’
— Intalacicnes y plafones w=0.04 T/m°
- Tabique y = 1.5 T/a°

La carga viva serd la indicada en el RCDF para el wuso de

vivienda (T/m%)

CVYmax CWVinst
Losa 0.17 0.09
Azotea ~ 0.10 0.07

D) Carga permanente

Losa
Losa = O.1 m * 2.4 T/m° = .240 T/m*
Capa de mortero de 3cm =
0.035 m % 2.2 T/m° = = .066 T/m>
Loseta = 050 T/m’
Instalaciones = .040 T/m°
Carga adicional = .040 T/m®
.436 T/m
Peso de losa/niQel = .43&6 T/m% » 750 m® =
327.0 T .
Trabes

Seccién de las trabes = .35 * .22 = 0.077 m°

Longitud de trabes = 4468.8 m
Feso de trabes/nivel = 0.077 a" * 4468.B m % 2.4 =
. Bs. 6 T

2

Muros
Tabique macizo de 14 cm de espesor con aplanado
de 2 cm a cada lado.

Alturs de entrepiso = 2.60 m
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Feso de murao = 2.6 m % O.14 m * 1.5 T/m’

= 0.546 .T/m

Peso de aplanado = 2.6 m * 0.04 m * 2.2 T/m’= 0.229 T/m

Peso adicional = 0.020 T/m° # 2,6 m =

0,052 T/m
0.827 T/m
Longitud estimada de muro = 350 m
Peso de muro/nivel = 350 m x 0.827 T/m 289.4 T
Columnas
Seccion de las columnas = 0.4 * 0.4 = 0.16 m°
Numero de columnas/nivel = 54
Altura entre ejes = 3.0 m
Peso columnas/nivel = 54 % O.i16m- # 3.0 m * 2.4 T/m'=
62.2 T
Carga permanente/pisp
CP = 327.0 + B86.6 + Z89.4 + 62.2 |Zes.2 7|
E) Carga variable
A Niveles 0—é
CVmdx = 750 m° % 0.17 T/m" 127.5 T

CVinst = 750 mz
5.2 CARGA EN LA AZOTEA

A) Carga permanente

Losa

Losa = 0.1 m * 2.4 T/m°

Relleno e impermeabilizacisén =

Instalaciones =

Cargo adicional =

Peso de losa = .470 T/m°% 750 m°

Trabes
Similar a cualguier nivel
Huros

Altura de muro = 1.50 (L

* 0.09 T/m°

| &67.5 T|

.240 T/m®
.150 T/m®
.040 T/m®
.040 T/m%
.470 T/m?

Peso de muro = 1.5 m % 0.14 m * 1.5 T/m° = 0.315 T/m
Peso de aplanado = 1.Sm % 0.04m * 2.2 T/m’= 0.132 T/m

Peso adicional = 0.020 T/m® % 1.5 m
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Longitud estimada de muro = §10 m

Peso de muro/azotea = 110 m # 0.477 = a9 T
Feso de 4 tinacos = 4 & 1.5 7T = 6.7
CP = 3IS2.S + B&.6 + 52.5 + & = |497.6 T|
B) Carga varijable
CVméx = 750.0 m° * 0.10 T/m> = 75.0 T
CViret = 750,00 m° = 0.07 T/m” = 52.5 7

5.3 CARGA POR CIMENTACION

La gnica intormacién que se proporciona de la cimentacidn
es gue es una losa a una profundidad de desplante de 2.60 m.

Se supondran contratrabes de 0.90 m # 0.40 m y una losa de

0.2 m de espesor.

losa = 0.2 m * 756.0 m * 2.4 T/m° = 360.0 T
Contratrabes = 468.8 m % 0.70 * 0.40 * 2.4 T/a’ =

. 315.0 T
Muros = 1.7 m * 110 m * .15 m * 2.4 T/m'= &7.3 T
Columnas = 54 * 1.7 m + 0.16 m° # 2.4 T/m= 35.3 T
CF = 360.0 + 315.0 + 67.3 + 35.3 = |777.6 7|

Aungue no se proporciocna informacién del nivel de agua
dentro del cajon, ni del nivel freitico, se supondri un tirante
de agua de 1.80 m.

Valumen del cajén — volumen contratrabes =

(24,7 % 29.7 % 1.8) —~ (448.8B * 0.7 * 0.4) = 1189.2 m®

|EF = 1966.8 T|
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5.4 DISTRIBUCION DE CARGAS POR NIVELES (T)

Nivel cP EVYmax EVinst gP_+ CVméx CP + CWVinwt
A 497.6 75.0 S2.5 S572.6 550.1
6 765.2 127.5 &7.5 892.7 832.7
S 765.2 127.5 &67.5 8%2.7 832.7
L 765.2 127.5 &7.5 892.7 B832.7
3 765.2 127.5 67.5 892.7 832.7
2 765.2 127.5 &7.5 892.7 32,
1 765.2 127.5 67.95 892.7 832.7
o 765.2 127.5 67.5 892.7 B32.7
&B821.5 &379.0
Cimentacion
777.6 -—— —_——— 777.6 777.6
Cimentacidn mas agua
19646.8 ——— ———— 19646.8 1966.8B

5.5 OBTENCION.DE PERIODOS DE VIBRACION
A) Férmula aproximada

T =0.08 > 7
T =0.08 (21.00°°7° = 0.78 seq.
Con T = 0.78B seg. los patrametros del espectroc de
disefio son: R
c = 0.40 (Art. 20&6 RCDF)
Ta = 0.6, To = 5.9y, r = 1 (Sece.3 de NTCDS)
0.6 £ 0.78 £ 3.9 =» c©c = 0.40
Cs = C/0Q
& = 4 (Tipo de estirructura con
‘ condicionss de regularidad)
Ce = .4/4 = 0.10
|Cs = 0.100]
Cortante basal
V = CsW
V = 0.100 (&6372.0) = &37.9 7T

4 V= 657.9 T



B) C4lculo de fuerzas s{smicas

W.h
Fy = z;‘;l v o, W, = (CP + CVine) 4
ive hi wi ”1“1 Fi Vi
(m) (T
A 21.0 550. 1 11552.1% 115.12 115.12
-] 18.0 B832.7 14988. 6 149.37 264, 49
S 15.0 832.7 12490.5 124.47 3B88. 46
4 12.0 832.7 R992.4 99.58 488.54
3 9.0 32.7 7494.3 74.68 8563.22
2 6.0 832. 4996.2 49.79 613.01
1 3.0 832.7 2498.1 24.89 637.90
o] 0.0 832.7 0.0 0.0 6£37.90
64012.2
|\5.‘—~1D
115 ¥ T——
1245 ____J
oy | tiv = EFihi = 9213.72 Tm
Reduccidn (Seccidén B.S5 NTCDS)
UT —p Mv = 0.8 % 9213.72 = 7370.98 Tm
48 ___,
f My = 7571.0 Tm}
249 .4
!Vbosa = 637.9 TI
TR

tMV = 7371.0 Tm '

5.6 CENTROIDE DE AREA

Por ser una figura regular el centroide del &rea sale

inmediato:
% = 12.5 m vy =15.0 m
5.7 MOMENTO DE INERCIA
T 3
Y 1 = bhb
A 12
o PN IR C.A. 1 _
8l o oE Ix 5 56250 m°
n 1 Iy = 39062.5 m*
L]
i
\2.% i
25.0
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5. 8. COMBINACIONES DE CARGA
Protfundidad de desplante = Z.60 m
Weomp = 1.6 T/m® » 2,60 m * 750 m° = %320 T
A) S8in considerar gl aqua
A.1) Sin factores
Condicion estatica
N = CP 4+ CVmidx + Mcim — Wecomp
N = 6BZ1.5 + 777.6 — 3120 = 4479.1

[N = 8379.1 T|

Condicion dinamica

N = CP + CVinst + Weum — MWeomp =

N = 6379.0 + 777.6 — 3120 = 4036.6

IN = 4036.6 T
T = &37.9 7T |1 = 637.9 1|
M= 7371.0 Tm M = 7371.0 Ta}

A.2) Con factores de carga
Condiciones estiticas
N 1.4 (CP + CVméx + Wcim) — 0.9 Wcomp =
N 1.4 (6B21.5 + 777.6) - 0.9 (3120) = 7830.74 T

[N = 7830.7 T)
Condiciones dindmicas
N = 1,1 (CP + CVméx + Wcim) — 0.9 Wcomp =
N = 1.1 (6379.0 + 777.6) — 0.9 (3120) = S5064.3

lN = 50648.3 TI

T = 1.1 (637.9) = 701.69 {T_= 701.7 T|
M= 1.1 (7371.0) ='B10B.1 |H_=8108.1 T|
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B) Qensiderando 1 agua
B.1) Sin factores
Condicidp estatica
N = CP + CVmAx + Weim + MWagua = Wecomp=
N 6821.5 + 1966.8 - 3120 =
N S56468.3 T

)

Condicidp dindmica

N = CF + CVinst Wecim + Wagua = Wecomp =

N = 6379.0 + 1966.8 - 3120 =
N = 5225.8

|N = 5225.8 1|
T =637.9T |T = 637.9 7|
M= 7371.0 Tm |M = 7371.0)|

B.2) Con factores
Condiciones estiticas

N = 1.4 (CP + CVmax + Weim + W agua) — 0.9 Weomp=

N = 1.4 (6B21.5 + 1966.8) — 0.9 (3120) =
N = 59495.6 T
|N = 9395.6 T|

Condicion dindmiga
N = 1.1 (CF + CVinst + MWcim + Wagua) — 0.9 UWcomp=
N 1.1 (&379.0 + 1966.8) - 0.9 (3120) =
N = 6372.4 T

IN = 6372.4 T|
T = 701.69 7T IT = 701.7 TI
M = 8108.1 Tm jH = 8108.1 TI
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6) EDIFICIO ESCUELA 159

Nota:

En este edificio se cuenta con muy poca

por lo que la estimacidn de los pesos se realiza a base
supuestos en algunos casos.

6.1 CARGAS POR CADA NIVEL
A) Planta tipica

/).60

2oy Y¢o

informacidn

de

1 1 T 1

-3

405 4o} 715 | 715 | 1% | 712 | 118 | IS
AR REE—— B T T -t +

B4 50

B)

Esguema de lpsa (supuesta)

acabodo de piso
o 4

4232%

Edificio de FE, 3 niveles y azotea

Uso: escuela.

Columnas y trabes de concreto, losas, losa
cimentacion.

Muros divisorios de tabigue.

Edificio que pertenece al arupo A y de acuerdo a

estructuracion es tipo I.

Area = 632.2 m°
Columnas = 18 de 0.4 # 0.4 m
Altura de piso = 3.30 m
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C) PRatos de carga
Para el cédlculo de las cargas se utilizaran los siguientes

pesos unitarios:
= 2.4 T/m°

= 0.04 T/m°
2

~ Instalaciones y plafones

— Concreto reforzado b4
— Carga muerta adicional por losa w = 0,02 T/a°
- Mortero de cemento y = 2.2 T/m’
-~ Loseta de piso w = 0.05 T/m?
w
b4

- Tabique = 1.3 T/m

La carga viva sers la indicada en el RCDF para el uso

escuela (T/m°):

CVmax CVinst
Losa 0.350 0.250
Azotea 0.100 0.070

D) Carga petrmanente

Losa
Losa = 0.1 m % 2.4 Tm = 0.240 T/m°
Capa de mortero = 0.03 m * 2.2 T/m’= 0.066 T/m®
Loseta = 0.050 T/m2
Instalaciones = 0.040 T/m°
Carga adicional = 0,040 T/m®
0.436 T/m?

Peso de losa/nivel = .43& T/m> # 632 m=

275.6 T
Trabes
Seccisn de las trabes = 0G.40 % 0.25 = 0.1 m>
Longitud de las trabes = 213.4 m
Feso de trabe/nivel = 0.1 m°x 213.4 m % 2.4 m =
S91.2 T
Muros

Tabique macizo de 14 cmede espesor con aplanado
de 2 cm a cada lado.

Altura de entrepiso = 2.8 m



Peso de muro = 2.8 @ # 0,14 m # 1.5 T/m® = 0,588 T/m
Peso de aplanado = 2.8 m # 0.04 m » 2.2 T/m'= 0.2R6 T/m

Peso adicional = 2.B m * 0.020 T/m® = 0,056 T/m
0.890 T/m

Longitud estimada de muro = 160 m

Peso de muro/nivel = 160 m x 0.890 T/m = = 142.4 T

Columnas
Seccién de las columnas = 0.4 * 0.4 = 0.16 m°
Numero de columnas = 18
Altura entre ejes = 3.30 m
Feso columnas/nivel = 1B * 0.16 m* 3.30 m * 2.4 T/m°=
2.81 T
Carqga permanente/nivel

CP = 273.6 + 51.2 + 142.4 + 22.81 = |492.0 T!

E) Carga variable
CVmax = 632.2 * Q.350 = 221.3 T
EVinst = 632.2 * 0.250 = 158.1 7

6.2 CARGA EN LA AZOTEA
A) Carga permanente

Losa
Losa = 0.1 m * 2.4 T/m° = 0.240 T/a”
Relleno e impermeabilizacion = 0,150 T/rﬁ2
Instalaciones = 0.040 T/m®
Carga adicional = 0.040 T/mz
0.470 T/m®
Peso de losa = .470 T/m° % 632.2 m'= 297.1 7T
Trabes
Similar a cualquier nivel : S1.2 T
Muros
Altura de muro = 1.50 m
Feso de muro = 1.5 m * 0.14 m * 1.5 T/m° = 0.315 T/m
Peso de aplanado = 1.5 m * 0.04 m » 2.2 T/m’= 0.132 T/m
Peso adicional = 0.020 T/m° * 1.5 m = 0.030 T/m
Q.477 T/m
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Longitud estimada de muro = 132.2 m
Peso de muro/azotea = 132.2 m # 0.477 = 63,1 1

Feso de 4 tinacos = 4 # |, 5 T = 6.0 T
Carga permanente en azotea
CP = 297.1 + 51.2 + &63.1 + 6,0 = |817.4 T|
B) Carga variable
CVmax = 632.2 m®> % 0.100 T/m” = 63.2 T
CVinet = 632.2 m* * 0.070 T/a® = 44.2 T

6.3 CARGA POR CIMENTACION

La tnica informacién que se proporciona de la cimentacidn
es que es una losa a una profundidad de desplante de 3.0m. En el
momento del sismo el cajén de cimentacidn se encontrd inundado
con €l nivel de agua a una profundidad de .S50m.

Se supondran contratrabes de 1.20 * 0.40 m y wuna losa

de 0.2 cm de espesor

¥4 2 -~
Losa = 0.2 m % 632.2 m™* 2.4 T/m"= 3035.5 T

Contratrabes = Z13.4 m * 1.0 m + 0.40 m * 2.4 T/m°=

204.9 T
Muros = 1.5 m * 132.2 m % 0.15 m x 2.4 T/m°= Z71.4 T
Columnas = 18% 1.5 m % 0.16 m° * 2.4 T/m° = 10.4 T
Carga permanente = 303.5 + 204.9 + 71.4 + 10.4 =
S590.2 T
Suponiendeo un tirante de agua dentro del cajén h = 2.3m:

El voldamen del cajsén menos las contratrabes es de

(11.30 % 54.20 % 2.3 — 213.4 % 1 * O.4) = 132T.3'm°

Fesc del agua aproximado de 1323.3 T

CPciment = 1913.S T




6.4 DISTRIBUCION DE CARGA POR NIVELES

Nivel cP CVmax CVinet CP_+ CVmix
A 417.4 &3.2 44,2 480, 6
3 492.0 221.3 158.1 713.3
2 492.0 221.3 158.1 713.3
1 492.0 221.3 158.1 713.3
o 492.0 221.3 158.1 Z13. 3
3333.8
Cimentacion
990.2 ~——= ——— 590.2
Cimentacidn més agua
1913.5 -——— ——— 1913.5

6.5 OBTENCION DE PERIODOS DE VIBRACION
A) Eé6rmula aproximada

CP_+ CVimet

461.6
650.1
650.1
650. 1

650, 1
3062.0

596.2

1913.5

T =0.08 K™
T = 0.08 (13.300° "= 0.56 seq.
Con T = 0.56 seq. se tiene:

c =1.5 * 0,40 = 0.6 (Artfculo 20& RCDF}
Ta = 0.6, Tb = 3.9, r =1 (Seccién 3 NTCDS)

0.96 < 0.6
a= (1 + 3 T/Ta) c/4 = 0.57
Q= 4
Q’'= 1 + (T/Ta) -1 = 3.8 (Seccisdn 4 NTCDS)
Q= Z.8 ®* 0.8 = 3.0 (Seccién 4 NTCDS)
Cs = c/Q
Cs = 0.57/3 = 0.19 ™~ 0.20

Cs = 0.20]|

Cortante basal

V = CsW =

Q = 0.20 (CF + CVinmst) = 0.20 (3062.0)

V= 612,44 T

. v =6iz.a T



B) Calculo de las fuerzas sismicas

Woh,
Fi = Zwn. Vv
11
Nivel b, W,
1 1
(m) M
A 13.30 461.6
3 10.00 &S0.1
2 6.70 650. 1
1 .40 &50. 1
0 0.0 650. 1
18 £
199.8
—
1338
(AR ]
Ms4508.0 Tm

V.%R0.2T

6.6 CENTROIDE DE AREA

Ni= (CFP + CVunst) i
W.h, F. V.

11 1 1
6139.3 188.7 188.7
6501.0 197.8 388.5
4355.7 1335.8 522.3
2210.3 &7.9 590.2

0.0 0.0 0.0
12206.3

Mv = ZFihi = 54&35.03 Tm
Reduccién {(seccidn 8.5 NTCDS)
Mv = 0.B(563S.03) = 4508.0 Tm

|Ve_= 550.2 T|

% 4508.0 Tm|

Por ser un rectanculo el centroide del &rea es inmediato:

% = 27.25 m y = S.80m
6.7 MOMENTO DE INERCIA
: 4
3
x I=b._L
o} )= = - == - 12 «
‘1i I« = 7089.1 m

1y = 156482.7 m*




6.8 ESTIMACION DEL CENTRO DE CARGAS (SENTIDO TRANSVERSAL)D

545 m |
-  Ejef i
. 1 Wﬂ Tf N j
et 3l § Trabes °T* | Trabes L
S| ¢ r/\‘x‘,
Eje & T

-

Elemento W) x (m) Wx
Losa 275.6 5.8 1598. 48
Eje 1
Trabe 13.8 0.0 0.0
Muro 36.4 0.0 0.0
Columnas (1.4 0.0 0.0
Eje 2
Trabe 13.8 9.6 132.48
Muro 36.4 2.6 349.44
Columnas 11.4 2.6 109.44
Trabes T 25.0 5.8 145.00
Muros T &9.7 5.6 404.26
493.5 2739.10
X = 5.55
e = 5.55 ~- 5.80 = 0.25 m {(sentida transversal)

6.9 COMBINACIONES DE CARGA
Profundidad de desplante = Z.00 m

Wecemp = 1.6 T/m> % 2.00 m % 632.2 m° = 3034.6 T

A) Calculos sin considerar el agua

A.1) Sin factores

Condicidén eststica
N = CF + CVma&x + Weim — Wecomp
N = IIII.B + S590.2 — 3ICI4.6 = BB9.4

|IN_=_B88%.4 T|



Condicidén dindmica

N =

CP + CVinst Weim - Weomp

N = 3062.0 + S90.2 - 3038.6 = 617.6

IN = 617.6 1]
T = 590.2 T |T_= 590.2 1|
M = 4508.0 Tm |M = 4508.0 Tm|

Con fac

tores
Condicién estatica
N = 1.4
N=1.4

(=

= 2762.8& T

Condicisn dinsdmica

(CF + CVmé&x + Wom)

3.8 + 5906.2)

- 0.9 Weemp =
- 0.9 (J034.686)

= z7e2.5 T}

N = 1.1 (CF + CVUm&x + Weim) = 0.9 Weomp =
N = 1.1 (T062.0 + 3%0.2) ~ 0.9 (I0Z4.6)
= 1286.2B T
IN = 128e.3 T
T = 1.1 (590.2) = 649.22 T  |T = 649.2 T|
M= 1.1 (450B.0) = 4958.8 Tm |M = 49S8.8 Tm]
B) Célculos considerando el squa
B.1) Sin factores
Condicidn extitica .
N = CF + CVmdx + Weim ~ Woomp + Wague =
W= Z.8 + 590,22 —~ T034.6 + 1IT2L.7F =

N =

Condicicdn dinamica
N =
N =

N = 19545.7 T

M = £008.0

I062.0 + S70.2

CF + CWVinst + Wewm

W= z2712.7 71|

= Weomp + Wague =

T0T4.6 + 1T2T.T =

=
"

1940, 7 Tl

l:

-

Se

= T

I = ASCZ.0 Tm]




Con factores

Condicidn €

i

(CF + CThl'méx 4+ Koim

Condicién dinimica
(CF + CVinst + Wewm
(3062.0 + 590.2 +

N
N

N

I

1.1

1.1

2741.9 7T

1.1 (590.2) =
1.1 (45080.0)

Sq\ -

+

-

+ Waou)

1Z22.0)

|

+ Wagua)

1323.3)
j

[

i

"

- 6.9 N:omp =

- 0.9 (2034.6)

46315.1 T]

- 0.9 Weomp =
- 0.9 (3034.6)

2741.9 T|
685.2 T|

4958.8 1|
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