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RESUMEN |
El mal comportamiento que tuvieron muchos edificios durante el sismo del 19 de
septiembre de 1985, se debid en muchos casos a incapacidad del suelo de cimentacion
para soportar las cargas dinamicas, lo que provocé rotaciones y hundimientos con; graves
consecuencias en su mayoria. Estas deformaciones permanentes pueden atribuirse a falla
por capacidad de carga de la cimentacion que en repetidas ocasiones durante pequefios
intervalos de tiempo, se presenté en el transcurso que actiio el temblor. La observacion de
abultamientos en el pavimento, a mitad de calle frente a algunos edificios hundidos en

aquel evento, refuerza ]a idea de que el suelo sufii¢ una falla (temporal) general, en
muchos casos.

Hasta hoy existen pocos procedimientos para calcular deformaciones permanentes por

sismo en cimentaciones desplantadas sobre suelos arcillosos. Atendiendo a esta necesidad

se desarrollé un modelo aplicable tanto a suelos arcillosos como a friccionantes que

consiste en resolver una ecuacién diferencial de equilibrio de momentos que aparecen en

un sistema suelo-edificio que se desliza sobre una superficie de falla, cuando se ha .
vencido el equilibrio estatico. Los giros de la cimentacion se inician cuando los

momentos actuantes son mayores que los resistentes y cesan cuando los resistentes son

superiores. L '
Como resultado principal se corrobora analiticamente, que la capacidad de carga de una
losa o cajéon de cimentacion sobre suelos arcillosos, se reduce drasticamente en
condiciones sismicas. Por otra parte, se observd que al incrementarse las fuerzas
sismicas, el mecanismo de falla se hace mas supetrficial y local. Los resultados que arroja
el modelo analitico, se comparan con algunos casos historicos documentados después de
los sismos de septiembre de 1985.

El procedimiento desarrollado puede usarse para calcular asentamientos y giros de una
cimentacion desplantada sobre losa o cajon de cimentacion por cargas sismicas. Se cred
un programa para elo. Ademaés, para una estructura con caracteristicas conocidas y
acelerograma esperado en su centro de masa, es posible trazar una cutva de
asentamientos versus factor de seguridad estatico haciendo variar la resistencia. en un
intervalo de incertidumbre. En dicha curva se observa un valor umbral de! factor de
seguridad estatico que separa el buen comportamiento sismico del inconveniente. Si el
factor de seguridad estéatico calculado para la estructura es apreciablemente superior a
este umbral, se tendrd una estructura sismicamente segura. Una funcidn del programa
desarrollado crea esta grafica. '
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Capitulo I Introduccion

|
1. Introduceion

Una parte importante de los dafios en edificios causados por sismos se deben a fallas en el
suelo de cimentacion. Este tipo de fallas provoca rotaciones y hundimientos de la
cimentacion, en algunos casos sin deterioro en la superestructura, con consecuencias que
pueden ir desde el impedimento de la reutilizacién del inmueble hasta el volteo, con la
inevitable pérdida de vidas humanas. Es hasta fechas recientes cuando, conscientes de lo
anterior, algunos investigadores de diversas partes del mundo han dedicado esfuerzos a
estudiar el comportamiento sismico de las cimentaciones. '

Algunos suelos granulares, que tedricamente no son licuables, han tenido problemas de
asentamientos durante sismos. El caso de la Planta de Filtracion Jensen en los Estados
Unidos durante el sismo de San Fernando en 1971, es un ejemplo bien documentado de
grandes asentamientos (10 cm) sufridos por material compactado en el que se descarta la
licuacion (Richards et al., 1993). De igual forma, son dignos de considerarse y estudiarse
ios movimientos permanentes causados por sismo en cimentaciones desplantadas sobre
suelos arcillosos, a fin de proponer medidas que mitiguen el fendmeno. En muchos casos,
algunas teorias sobre pérdida de capacidad de carga en condiciones sismicas parecen
explicar mejor el mecanismo de las fallas de cimentaciones causadas por sismos. Gran
parte de los edificios de la ciudad de México sufrieron desplomos y asentamientos
importantes durante los sismos de septiembre de 1985 (Fig 1.1), que pueden entenderse
en términos de pérdida de capacidad de carga.

TESIS CON

Fig 1.1 Asentamiento excesivo en un edificio en la ciudad de México causado por el
sismo del 19 septiembre de 1985 (Cortesia: M. J. Mendoza, Instituto de Ingenieria,
UNAM) ' :
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Capitulo I Introduccion

Hasta el momento se cuenta con muy pocos procedimientos confiables para calcular
asentamientos y giros por sismo, debidos a pérdida de capacidad de carga. Mucho menos,
aun son los aplicables a suelos arcillosos. Romo y Garcia (1995) desarroltaron un modelo
basado en el método de equilibrio limite para calcular deformaciones permanentes que
consiste en integrar, a lo largo de la duracion del sismo, una ecuacion diferencial que
resulta del equilibrio de momentos causados por las fuerzas que se originan en un sistema
suelo-edificio cuando éste se desliza sobre una superficie de falla. Estos autores proponen
una superficie de falla espiral logaritmica con centro en uno de los extremos de la
cimentacion situado a cierta altura de la base, a diferencia de otras teorias que consideran
el centro de giro en la base. La superficie parte del extremo opuesto, pasa bajo la
cimentacion y se extiende hasta el terreno colindante o la calle dependiendo de la

«direccion mas critica. La superficie es Gnica durante todo el sismo y se calcula de tal
forma de tener el minimo factor de seguridad considerando un equilibrio de fuerzas con
-tespecto al centro de la espiral, incluyendo la fuerza de inercia maxima en el edificio. Los

giros se calculan con respecto al centro de la espiral. Algunos abultamientos a mitad de
calle frente a algunos edificios hundidos por efecto de las cargas sismicas inducidas por
el temblor de septiembre de 1985 (Mendoza y Auvinet, 1987) corroboran esta hipétesis,
También se observé que las edificaciones con inclinaciones muy pronunciadas o
excesivamente esbeltas giraron con respecto a un punto situado a fa mitad de la base (o
muy cercana a ella; ver Fig 1.2) lo cual hace pensar en la hipotesis de que, debido a la
aparicion de fuerzas de inercia horizontales, el centro de giro estd cambiando de posicion
durante la accion del evento sismico y por consiguiente, la potencial superficie de faila.

Fig 1.2 Volcamiento de un edificio con respecto a un punto a la mitad de la base causado
por el sismo del 19 de septiembre de 1985 (Cortesia: M. .J. Mendoza, In,‘s'tz'tulto_ de
Ingenieria, UNAM) '

La presente investigacion se enfocd, principalmente a estudiar la hipotesis de la variacion
en el tiempo de la posicién vertical y horizontal del centro de giro de la espiral, partiendo
del modelo de Romo y Garcia (1995), con el objetivo de mejorar la modelacion y analizar

1§ CON.
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Capitulo I Introduccion

la posibilidad de crear una herramienta (til en el disefio de una cimentacién bajo cargas
sismicas que pueda cubrir la necesidad que se tiene al respecto. Las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio de Cimentaciones del Distrito Federal aluden a esta
necesidad en la fraccion de un pérrafo de la seccion 3.3.2 Estados limite de servicio, que
dice “La magnitud de las deformaciones permanentes que pueden presentarse bajo
cargas accidentales ciclicas se podra estimar con procedimientos de equilibrio limite
para condiciones dindmicas”. El método desarroilado en esta investigacion proporciona
un procedimiento para realizar la tarea enunciada en el Reglamento.

En el capitulo 2 se hace una sintesis de las investigaciones mas sobresalientes en el
caimpo de la determinacion de la capacidad de carga en condiciones estaticas y sismicas,
y del célculo de las deformaciones permanentes ocasionadas por sismo en cimentaciones.

En el capitulo 3 se describe el modelo desarrollado incluyendo los nuevos aspectos
considerados en la presente investigacién (los cuales se explican en la seccion 3.1). En el
capitulo 4 se hace una evaluacion del modelo que consiste en comparar los resultados del
modelo con los asentamientos y giros reportados de algunos edificios de la ciudad de
México daiiados por el sismo del 19 de septicimbre de 1985. ‘

Se hace un andlisis de la dependencia de los asentamientos y giros permanentes de
algunas caracteristicas geométricas de la estructura y de la magnitud de las fuerzas
sismicas, el cual se describe en el capxtulo 5. En el mismo’ se propone una forma de
aplicar el modelo al disefio sismico de cimentaciones.

En el capitulo 6 se presentan las conclustones més importantes del presente trabajo y una
lista de referencias se presenta enseguida. Finalmente, se presentan 6 apéndices que

contribuyen a una descripcion mas detailada del modelo, permitiendo asi, resaltar ltos

aspectos mas importantes en el capitulo 3.
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Capitulo 2 Antecedentes tedricos

i

2. Antecedentes tedricos

El objetivo del disefio en ingenierfa es concebir obras funcionales y resistentes dentro de
cierto marco economico. Para lograr ia funcionalidad de una cimentacion se deben cuidar
los asentamientos permisibles ante las cargas de disefio, para que a la vez se satisfagan las
timitaciones estructurales y arquitecténicas. Por otro lado, para que la cimentacion sea
resistente, se debe verificar que no se presente falla por cortante en el suelo de apoyo. A
esta resistencia limite en problemas de cimentaciones se le conoce como capacidad de
carga,

Con objeto de conocer mejor el comportamiento de las cimentaciones de edificios
durante sismos fuertes, se han desarrollado numerosas investigaciones en diversas partes
del mundo. En el presente capitulo se describen algunas de las mas sobresalientes en el
campo de la determinacion de la capacidad de carga sismica. Como todos los modelos
parten de la condicién estatica, se hace una breve revision de ésta en cada uno. Los
procedimientos, basados en estos modelos, para calcular los movimientos permanentes se
describen af final de este capitulo. '

2.1 Métodos de evaluacion de la capacidad de carga

Conocer la capacidad de carga de una cimentacién consiste en encontrar la cargh, g,
méaxima que puede ponerse sobre ella, sin que se pierda la estabilidad del conjunto. En la
Fig 2.1 puede verse el problema de la capacidad de carga modelado a través de la balanza
de Khristianovich. Lo que contrarresta a la carga g es el peso p =D (sobrecarga al
nivel de desplante) que actiia al otro lado de la balanza y 1a resistencia del suelo la cual
esta representada por la friccion en las guias de ]a balanza.

B

¢ psy D
IXERRE! ‘{J.UJ.LH.‘ ;
-

(2

Fig 2.1 Balanza de Khristianovich

Se han desarrollado criterios para encontrar la capacidad de carga de las cimentaciones
basados en las dos disciplinas de la mecénica del medio continuo: Teoria de la
Elasticidad y Teoria de la Plasticidad, principalmente en esta ultima {Judrez y Rico,
1979).

THSIS CON
FALLA DE ORIGEN




Capitulo 2 Aniecedentes tedricos

La Teoria de la Elasticidad, haciendo algunas hipétesis, permite conocer los esfuerzos
cortantes inducidos en la masa de suelo por un sistema de cargas externas. Por otro lado,
es posible determinar la resistencia del suelo mediante pruebas de laboratorio. Si para
todo punto del medio la resistencia es mayor que los esfuerzos cortantes, el suelo
soportara las cargas 1mpuestas Si en algan punto se S‘Obleﬂs’l esta resistencia, se creard
upa zona plastica; sin embargo, la estabilidad seguird garantizada. Si bajo estas
condiciones se incrementan las cargas externas, se extendera la zona plastica,
posiblemente hasta que se forme una superficie de deslizamiento. La Teoria de ia
Elasticidad se ha aplicado poco, debido a sus propias limitaciones y a las dificultades
matematicas que su aplicacidn encierra. ,
La Teorfa de la Plasticidad, por su parte, ha sido més fértil en su aplicacion a los suelos
que la-de la Elasticidad, debido a que proporciona un mejor enfoque a un gran ntimero de
problemas. No obstante, debido a sus lupotesas tiene algunas limitaciones. i

Se dice en Teoria de la Plasticidad que un estado de esfuerzos es estaticamente admisible
cuando se satisfacen las condiciones de equilibrio, las de frontera impuestas por el
problema concreto de que se trate y cuando el nivel de esfuerzos en todo punto es tal que
la condicion de fluencia no se¢ ve sobrepasada.

Por otro lado, un campo de velocidades de deformacion es cineméaticamente admisible si
proviene de un campo de velocidades de desplazamiento que satisfaga las condiciones de
frontera, 1a condicién de que la velocidad de deformacion a lo largo de las lineas de falla
sea nula, y que en dichas lineas, los desplazamientos normales sean iguales :a los
tangenciales por tang, donde ¢ es el dngulo de friccidn del material. A contmuacron se
enuncian los teoremas limite de la Teoria de la Plasticidad.

Primer teorema: Entre todas las distribuciones de esfuerzos estaticamente admisibles, la
distribucion real es la que corresponde al factor de seguridad maximo.

Segundo teorema: Entre todos los campos de velocidades de deformacion
cinematicamente admisibles, el campo real es el que corresponde al factor de segundad
minimo.

E{ primer teorema permite calcular una cota inferior del sistema de car gas limite, por lo
que, para cualquier valor de las cargas menor que las calculadas, el sistema es estable. El
segundo permite calcular una cota superior; es decir, un sistema de cargas tal que
cualquier otro con cargas mayores produce el colapso plastico de la estructura.

Si ambos teoremas se aplican, se tienen dos cotas entre las cuales deberd estar el sistema
critico real que produce el colapso de la estructura. [Este método es conocido como
Andlisis Limite. En problemas donde ambas cotas coincidan, se tendrd una solucion
definitiva del problema, en materiales idealmente plasticos. En los procedimientos

basados en el método de Equilibrio Limite la capacidad de carga se determina a partir de-

la superficic de falla mas desfavorable obtenida por prueba y error. Se basan en ef

|

\
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Capitulo 2 Antecedentes tedricos

teorema de limite supetior, pero no consideran la cinemadtica del suelo ni todas las
condiciones de equilibrio, por lo que no constituyen un limite superior o un limite inferior
del intervalo buscado. Sin embargo, son los mas utilizados debido a su simplicidad y
razonable precision (Prandtl, 1921; Terzaglu 1943; Meyerhof, 1953; etc.).

2.1.1 Teoria y formula de Terzaghi

La capacidad de carga en condiciones estaticas de cimentaciones continuas superficiales
con sobrecarga al nivel de desplante, ¢, cargadas verticaimente, puede obtenerse'con la
expresion de Terzaghi (1943):

.

1
Q=ch+qu+E}’BN;, 2.1

donde N,, N, y N, son llamados factores de capacidad de carga. Aunque Terzaghi
propuso una forma de obtener estos factores, las expxcsmnes 2.2 a 2.4 son las mas
recientemente adoptadas para obtenerlos.

i

Para llegar a esta expresion Terzaghi usd el mecanismo de falla propuesto por Prandtl

(1921) que se muestra en la Fig 2.2. Consider¢ un suelo homogéneo de peso volumétrico

¥, con caracteristicas de resistencia Mohr-Coulomb {cohesion, ¢ y angulo de friccion,
@) idealizado como un cuerpo rigido plastico. Terzaghi define una cimentacion
superficial como aquella en la que la profundidad de desplante, D, es-menor que el

ancho, B.
2b=B
Pr
dTllJ[HlHllWl 2 jl_l_llllllHHin D
1r PN C- 42 45902
901 7 Vi 0+ b

II

Fig 2.2 Mecamsmo de falla propuesto por anndtl 1
En el mecanismo se observan tles regmqes uha tnangular activa (region I) que se mueve
hacia abajo, una triangular pasiva (regidn J1I) que se mueve hacia arriba y una de traza
logaritmica (region I) que se mueve Eateralmente conforme gira alrededor del extremo de
la base de la cimentacion. En esta ultn’m lag lineas de falla radiales son rectas y las
tangenciales son logarilimicas (no cdnﬁq;deiando el peso del suelo). Para lograr el
equilibrio estatico, los factores de capa(:ldad de carga para un suelo sin peso (¥ =0), son

(Jumikis, 1962):

TESKS CON
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Capitulo 2 Antecedenies teoricos

N; = g™ tanz(%_i_%J (2.2)

i

N, (Nq—l)cotgo (23

Cuando el peso del suelo es considerado, algunos resultados de Sokolovsky (1960),
usando métodos numeéricos, muestran que las lineas dentro de ta region /I se distorsionan.

Una aproximacion a una solucion numérica propuesta por Vesic (1973) resultd en la
expresion

N, = Z(Nq + 1)tan @ , (2.4)
2.1.2 Aportaciones de Meyerhof a la Teoria de Terzaghi
Posteriormente, Meyerhof (1953) propone utilizar en la ecuacion 2.1 un ancho reducido,

B', para cargas excéntricas. También, con base en resultados de laboratorio, sugiere unos

fac[01es de mclmacnon para mcluu el efecto de cargas inclinadas en la clmentacnon (Iig
2.3).

|
|
— g

b

D

7 R
% i

HI\IA\ T

Superficie aproximada
de falla

Fig 23 Reduccién del ancho de la cimentacion por excentricidad de la carga

La expresion para obtener la capa01dad de carga en su forma mds genetal resulta
(Meyerhof, 1963):

du =N, Ao Aihes + AN A P +_‘2,,,,B- N, A A, @5) b

y il i%

il
~donde N,, N, secalculan con las expresiones 2.2y 2.3, y

N, = (N, -1)tan(1.4¢) (2.6)

{ TESIS CON
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Capitulo 2 Anlecedentes tedricos

Los A, son factores de forma, profundidad e inclinacién, respectivamente, y se calculan

como se explica a continuacion.

Factores de forma para ¢ =0°

),ﬂ_=1+o.2[%] y A=A =1 en

Faclores de forma para ¢ =10°

By. 5 @ _ , B
A, =1+ O.2(—EJ tan (45 +—2—) y )Lq_v =2, =1+ O.I[I] tan (45 + 2) (2.8)

Factores de profundidad para ¢ =0° '
D
Ay =1+ 0.2(?} y A=Ay =1 (2.9

Factores de profundidad para ¢ > 10°

D, o) @
Ay =1+02 —L [tan® 45+ 2 y At = P —1+Ol tan?| 45+ =
B 2 B 2

Factores de inclinacion de la carga actuante, o, (én grados)': (210)
‘ oy |
A=Ay %"&%J @1
_ 2_
_,1,,-=[1H%] . o 2.12)

Alternativamente, DeBeer (1970) propone unas expresiones para calcular los factores de
forma y Hansen (1970), para los factores de profundidad.

Efecto de la velocidad de aplicaci'én de la carga

Por olra parte, se han hecho intenlos por conocer ¢l efecto de la velocidad de aplicacion
de h carga. Vcsm (1965) logro observar que para velocidades de aplicacion entre 2.54 x
10% y 2.54 x 107 cm/s, la capacidad de carga de suelos granulares alcanzaba un valor
minimo. El mismo autor recomendd, para tomar en cuenta este aspecto, reducir el angulo
de friccion en dos grados. En arcillas saturadas sucede lo contrario (Das, 1999): la
resistencia no drenada aumenta al incrementarse la velocidad de deformacion. Algunos

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN




Capitulo 2 Antecedentes ledricos

resultados de Carroll (1963) con arcilla de Buckshot muestran que la resistencia, ¢, , en
condiciones dinamicas es 1.5 veces mayor que en condiciones estaticas. :

Otras investigaciones realizadas con arcilla de la ciudad de México muestran también que
la resistencia a la falla bajo carga dindmica es mayor que la correspondiente en
condiciones estaticas. Romo (1990) encontré que independientemente de la trayectoria de
consolidacién seguida y la magnitud del esfuerzo octaédrico de consolidacidn, la
resistencia a la falla dindmica no drenada, S, varia entre 1.2 y 1.4 veces la resisfencia
no drenada en condiciones estaticas, S,. Considerando una prueba de carga ciclica de

compresion en la que se aumenta el esfuerzo desviador manteniendo constante el
confinante, la relacidn entre ambas puede expresarse de la siguiente forma

_M,(3-M,)

= 213
rd Me (3 . Md) u ( )

donde M, y M, son, respectivamente, la pendiente de la envolvente de falla dindmica y
la de la estatica en un diagrama p-¢ como se muestra en la Fig 2.4, |

5
' Envolyente de
o falla dinamica —
b -
1
o 23utl ’4 Mg
oy e . oo e ikt s e st 9%l P SOV A e s : Envolvente de
falla estatica
25 M,

u

Trayectoria de
esfuerzos totales

-

CJ"]. +20
p =t 5 3

Fig 2.4 Resistencia a la falla dindmica en diagrama p-q
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Capitulo 2 Antecedentes tedricos

Por otro Jado, las investigaciones de Romo (1990} muestran que la relacion entre estas
dos pendienteses

=(1.25+£0.05)M, ‘©2.14)
2.1.3 Método de Sarma e lossifelis (1990)

Sarma e lossifelis (1990) estudiaron e} efecto de la inercia de la masa de suelo bajo la
cimentacion y el de la sobrecarga en tos factores de capacidad de carga en condiciones
sismicas de cimentaciones superficiales. Para elio propusicron una superficie de falla
como la mostrada en la figura 2.5 cuya definicién depende Gnicamente de los angulos «,,

a,, 0y Y a,, que caracterizan las cuiias triangulares pasiva y activa, Los valores de estos

angulos son aquellos que proporcionan los minimos factores de capacidad de carga Entre
ambas cufias se localiza una zona de cortante cuyo limite inferior es una linea espiral
Jogaritmica con centro en uno de los extremos de la base. Esta zona es dividida en varias
cufias definidas por cortes inclinados que pasan por el centro de la espiral.

L B

——

g= Presion de sobrecarga

4/ i | L~ - a' {Cufa
\“\;\ >\ T F ! / actlva
- - = .4
L, ™ ' Lo
1 \

s A
cal lovaritmic Y / Zona de'cortante
Espiral logaritmica interno

con centro en O'

Fig 2.5 Mecanismo de falla propuesto plor Sarma e lossifelis

El mismo valor de aceleracion se asume para el suelo y para la estructura. La fuerza
sismica en el suelo se hace intervenir tanto en las cufias activa y pasiva, como en cada
una de las de la zona de cortante. La carga sismica en la estructura se representa mediante
un cortante basal y no se considera momento de volteo por sismo.

’ 1
Una vez que se propone una posible superficie de falla, partiendo de la condicion de
equilibrio limite de la cufia pasiva, se defermina el empuje pasivo, E,. El empuje en la

base de la cufia activa, E,, se determina a partir de plantear el equilibrio de cada una de

las cufias de la zona de cortante desde la cufia pasiva hasta la activa. Los autores
encuentran una expresion para relacionar el empuje que le llega a cada cufia de la zona de
cortante con aquél que se transmite a la siguiente cuiia, que al diferenciarla e integrarla en

10 ;
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Capitulo 2 Antecedentes tedricos

toda la zona, se obtiene una expresidn para relacionar £, con E,. Después, por

equilibrio limite de la cufia activa se obtiene el peso, W, por unidad de longitud que la
cimentacién puede soportar. Si se divide el peso entre el ancho se tendrd la capacidad de

carga de la cimentacion, Q. La expresion resultante fue arreglada para dejarla en funcion

de unos factores de capacidad, es decir, en el mismo formato de la expresion de Terzaghi.
La capacidad de carga es, entonces, aquélla que se obtiene con los factores minimos.
1

Estos autores obtuvieron en su investigacion que los valores de N, concuerdan con los
obtenidos por Sokolovski (1960) y por Meyerhof (1953); los de N, se aproximan a los
valores de Meyerhof, mientras que los de N, con ninguno concuerdan. Hicieron una

serie especial de analisis cambiando de posicion el centro de la espiral para ver si era
posible obtener valores menores de estos factores, llegando a fa conclusion que los
valores de Ny N_, obtenidos antes de cambiar el punto, fueron los menores y que, por

otro lado, si era posible llegar a menores valores de N, .

Cambiando de posicion el centro de la espiral se obtuvieron valores de N, muy cercanos

-a los obtenidos por Meyethof, pero mayores a los de Sokolovski, quien usé lineas de
cotrte no rectas. Sin embargo, cuando se considera fuerza horizontal actuante, los valores
de este factor son menores que los de Meyerhof (lineas discontinuas en la Fig 2.6), lo que
demuestra la importancia de la inercia del suelo. '

1eo

10

]

Fig. 2.6 Factor de capacidad de carga N, . Se presentan los resultados del procedimiento

descrito con linea continua y los obtenidos por Meyerhof (1953) con linea discontinua

11
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2.1.4 Método de Pecker y Salengon (1991)

Pecker y Salengon (1991) determinan la capacidad de carga sismica de cimentaciones
superficiales continuas dentro del campo de la teoria de la plasticidad sobre suelos
arcillosos homogéneos que obedecen el criterio de resistencia isétropa de Tresca con
cohesién, y con o sin resistencia a la traccion. El comportamiento del sistema suelo-
cimentacion es idealizado como elastoplastico perfecto. El vector de carga se conforma
de cuatro componentes independientes: una fuerza vertical, una fuerza horizontal, un
momento y la fuerza de inercia del suelo. Primero desarrollan un modelo para obtener la
capacidad de carga bajo cargas estaticas excéntricas e inclinadas; posteriormente, éste es
extendido para incluir el efecto de las fuerzas de inercia en el suelo. Propusieron y
analizaron dos mecanismos cineméticos, de los cuales se muestra uno en la Fig 2.7.

e

N

B

—_ ——— >

Fig 2.7 Mecanismo de falla propuesto por Pecker y Salengon

i

Seglin estos mecanismos se presenta una rotacidon con velocidad angular, @, alrededor
del punto Q del sistema formado por la cimentacion A'A4 y ¢l volumen de sucio bajo ésta,
A'JA; y un campo de velocidad puramente tangencial en el sector circular AJK y en el
tridngulo ALK. Ambos mecanismos difieren en la posicion del punto de rotacion W. Los
resultados usando las expresiones derivadas de estos mecanisimos se muestran en graficas
como las de la figura 2.8, en donde puede observarse la relacion entre las fuerzas

verticales y horizontales que pueden aplicarse a una cimentacién en un estado de
equilibrio. ' '

12
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2 NICB

TIeH

Fig 2.8 Relacion entre las fuerzas normales, N, y horizontales, 7, en una cimentacion en
un dominio de comportamiento elastico (Pecker y Salengon, 1991) i

En la extension de su modelo para incluir tas fuerzas de inercia en el suelo, obtienen otras
expresiones cuyos resultados se muestran en graficas como la de la figura 2.9. En ellas se
puede observar como, para una fuerza normal dada, la méaxima fuerza horizontal que
puede aplicarse a la cimentacion se reduce al incrementarse su elevacion H y la fuerza
sismica horizontal en el suelo.

1 - ,
4\& LN:‘CB=2 |

ol =L W
FyB/C=1 L,

0,71 § FXB.’C=0I

T/ICB

044" £ B/C=2

7z

0,21 \
n

0 L L)
1
0,1 1 H/B 0 00
Fig 2.9 Fuerza hotizontal maxima en funcién de su elevacion y de la fuerza sismica en el
' suelo '
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Los autores encuentran en su investigacién que para valores elevados de la fuerza normal
en la cimentacion, el efecto de la fuerza sismica en el suelo és muy importante incluso
para valores pequefios de esta ultima, debido a que la cimentacion estd mds préxima a su
condicion de equilibrio lmite. Cuando la fuerza normal es tal que el factor de seguridad
es mayor o igual que 3.0, el efecto de la fuerza sismica es casi despreciable.

2.1.5 Método de Richards et al. (1993)

Una simplificacion util al mecanismo de Prandtl, la cual se muestra en la Fig 2.10,
permite eliminar la region I/ de traza logaritmica (Richards et al., 1993) concentrando la
transferencia de esfuerzos en la linea AC (mecanismo de Couloimb). Esta linea puede
imaginarse como un muro de retencion sobre el que la regidn 7 aplica un empuje activo
P, contra la resistencia pasiva P, de la region JI1.

PL. : l

T, a2 RSO o

H=Btan Pa

Fig 2.10 Mecanismo de falla de Coulomb

Con este mecanismo simplificado y haciendo un equilibrio de fuerzas en la linea AC, se
puede obtener el factor N, considerando uUnicamente la sobrecarga (¢ =y =0}.

Asimismo, tomando en cuenta solamente el peso del suelo bajo la cimentacion
(g = ¢ = 0)puede obtenerse el valor N, . Las expresiones para obtener estos valores son:

14
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A

K K
N, = K—: N, = tan 'O"(K_P_ 1) (2.15)

[n estas expresiones, los coeficientes de presion de tierra con Iriccion en ¢l muro son
(Tschebotarioff, 1951):

cos’ cos?
K,= : z . 2 Kp = - z - 3
cos <1+ \/sm(qp al 5)sm ¢ cosdl— sinlg — J)sin 4
~ c0sd 0SS
(2.16)
y los angulos criticos de ruptura (Fig 2.10) son '
£, =@+ tan 4 [tan qf)(tan @ +cot go)(l +tan & cot go)]o's —tan g 247
I+ tan §(tan ¢ + cot @)
pp =~ + tan™ [tan qa(tan P+ cotw)(l +tan & cot gp)]o‘s +tan ¢ :(2.18)
1+ tan 5{tan ¢ + cot )

Con un valor de & =f’£ se obtiene una muy buena correlacion entre los factores de

capacidad obtenidos con este mecanismo y con el de Prandtl.

La virtud de este mecanismo de Coulomb es que puede ser extendido para considerar las
fuerzas sismicas &,y y k,» debidas a las aceleraciones k,g y & g, las cuales en el caso

estatico fueron nulas. El equilibrio de fuerzas en la linea AC da como resultado las

~ contrapartes sismicas de las ecuaciones 2.16 a 2.18.

cos’(p—6)

. N 2
COSQCOS((S_I_Q){I+\/sm(qp+5)sm(¢-9)}

cos(d +8)

K=

(2.19)

, .
Koy = S (qo ~ 6) (2.20)

2
cos@cos(a-ug){[ 3 \/sin(q) + 5)sin(qo —9)}

cos(rS +8)
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P =a-+tan™ [(] + tan’ G)U +tan(9 +0)cot a)]°-5 _lana (2.21)
AL 1+ tan{8 + @ )tan a + cot a) '
i
o = —a+tan” [(E +tan? aXl + tan(§ - 0)cot a)ln's tana (2.22)
PE | 1+ tan(é' + 0)(tan a+cot a) .
donde '
8 = tan™ o Y a=¢-0 (2.23)

1-k

v

El resultado de estas expresiones se sustituye en la 2.15 para obtener los valores de Ny

N, , mientras que el valor de N, se obtiene con la 2.3 sin una real justificacion.:Estos

autores recomiendan investigar la degradacion sismica de la componente cohesiva de la
capacidad de carga, particularmente para altas intensidades de aceleracion.

En la Fig 2.11 puede observarse la influencia de la intensidad de la aceleracion sismica
tan @ en a) los dngulos de los triangulos del mecanismo de falla (ecuaciones 2.21 y 2.22);
b) los coeficientes aclivos y pasivos (ecuaciones 2.19 y 2.20); y c) la geometria del
mecanismo de falla para tan@ =0.3. Puede verse que conforme la intensidad de
aceleracién crece, los angulos se reducen, tornandose el mecanismo mas superficial y
local.

@ ik
{a) Sy

Fig 2.11 Analisis sismico, Método de Mononobe - Okabe
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En la Fig 2.12 se muestran los cocientes de factores de capacidad de carga sismicos, N,
con respecto a los estaticos, N, para diferentes valores de intensidad de aceleracion. En
ella puede notarse el dramético decrecimiento de tales factores y, por ende, de la

capacidad de carga, incluso para niveles moderados de aceleracion tales como &, =0.25.

Nétese como para @ =10° la capacidad de carga desaparece enleramente para
k,=0.176. ‘

Neye Ny

Nge/Nas
L4 ‘

0 [ . L
0 a2 04 05 @8 0 02 04 05 08
tan 0 = K
Ty
fa) b fc)

Fig 2.12 Relaciones de factores de capacidad de carga sismica respecto a los estaticos
(Richards et al, 1993)

i

2.1.6 Método de Romo y Garcia (1995)

Suponiendo un comportamiento rigido plastico a lo largo de una superficie de falla
espiral logaritmica, Romo y Garcia (1995) hacen un equilibrio de momentos actuantes y
resistentes con respecto al centro de la espiral (Fig 2.13) para deducir una expresién con
la cual calculan la capacidad de carga.

17
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Fig 2.13 Modelo de Romo y Garcia, fuerzas que participan en el equilibrio de momentos

Los momentos que actiian son: ¢l debido al peso W, de la estructura, M, , y el débido a

la fuerza F,, de inetcia horizontal, M,,. Los momentos que resisten son: el debido a la

he
resistencia ¢ en la superficie de falla, M_; el debido al peso W_ de la cufia de suelo,
M, , y el debido al peso W_ del suelo adyacente que gravita sobre la superficie
horizontal de desplante, M. Estas fuerzas son representadas en la Fig 2.13. En las

expresiones de los momentos actuantes aparece la presion que se le aplica al suelo en ¢l
instante incipiente de falla. Esta presion es la capacidad de carga, la cual al ser despejada
de la ecuacion de equilibrio resulta ser: '

2 i |
” E[ B+(a,/gfH, - 21{0)}Z_M R | (2.24)

Donde By H, son el ancho y la altura de la estructura, respectivamente; g, es la
aceleracién en el centro de masa de la misma; g es la aceleracion de la gravedad; H, la
altura del centro de la espiral y

ZMI? = M{: + Mws + M.vc (225)

El centro de la espiral, como se observa en la Fig 2.13, se localiza sobre la vertical que
pasa por el extremo opuesto a aquél de donde parte la espiral, a una altura H, respecto

de la base de la estructura, la cual se calcula de acuerdo con la posicién que dé la

condicion de estabilidad més critica, para un cierto valor de aceleracion. ‘
|

Como resultado, ademas de proporcionar una expresion para calcular -la capacidad de
carga sismica, encuentran que esta capacidad se reduce al aumentar la aceleracion a la

18
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que se somete la estructura (a,), debido, por una parte, a que e} valor de esta Gltima
aparece en el denominador de la ecuacién 2.24; y por otra, a-que el mecanismo adopta
una geometria mas critica en la que se reducen los momentos resistentes. Los autores
hicieron algunos andlisis con la expresidn obtenida para resaltar la influencia de algunos
pacdmetros en la posicion del centro de giro, 17, Entre los pardmecetros analizados sc
encuentran la relacion de esbelicz, la aceleracién horizontal sufrida por el edificio, el
angulo de friccion interna, ete. Los resultados fueron presentados en graficas como la que
se muestra en la figura 2.14, en la que se observa que, para diferentes relaciones de
esbeltez, A, se reduce al aumentar la fuerza sismica en el edificio.

0.5
o PNF s |
GRS ~—— He/B=1.0
03 NUT~L LT T = - He/B=2.0
Ho/B AN RS \
' SN He/B=3.0
0.1 ‘ AN
Ny T He/B=4.0
0 m—

p.] Aceleracion, g. Esc.log)

Fig 2.14 Curves H,/B para ¢ =10°

Para estimar la méxima aceleracion en la estructura, la cual es necesario conocer para
usar este modelo, tomando en cuenta su flexibilidad, se puede evaluar su periodo. natural
y usar este valor en el espectro de disefio (p.e. el espectro reglamentario o un espectro de
silio). Para el caso en gue los modos superiores del edificio inlluyan, ¢} valor de a, puede
evaluarse usando superposicion modal.

2.2 Métodos de evaluacion de asentamientos por sismo
2.2.1 Método de Sarma e Ios&ifelis (1990)

Para una carga vertical dada, las graficas de la figura 2.6 proporcionan la aceleracion
horizontal critica, k,, que una cimentacion puede soportar sin falla. Si durante un sismo,
la aceleracion maxima, k,, que representa el cortante basal es mayor que la critica, el

desplazamiento de la cimentacion puede obtenerse usando la técnica de bloque deslizante
con la cual se llega a la siguiente expresion

k :
%(43&:", [k, gT?)=1.07-383-% (2.26)
9 .

"
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donde x, es el maximo desplazamiento de bloque deslizante, g es la aceleracion de la

gravedad, 7' es el periodo fundamental de la estructura o el del subsuelo, el que sea
mayor,

C = coslp — B)/ cos ¢ 227

y [ es la inclinacién equivalente de la superficie de deslizamiento. El uso de la técnica
desarrollada en esta investigacion. esta restringido para suelos secos no cohesivos Yue no
pierden resistencia con la deformacion. En presencia de cohesion, ¢ y sobrecarga, g, el
valor de &, puede obtenerse por iteracion.

2.2.2 Método de Richards et al. (1993)

Mientras que en condiciones estiticas la falla se presenta sibitamente con
desplazamientos importantes, en condiciones sismicas la faila tiene lugar cuando la

. . .y . r e ] .
intensidad de aceleracion rebasa un cierto valor limite, k, . Dado que durante un sismo el

valor de la aceleracion estd cambiando, la situacion anterior sélo se presenta para un
cierto numero de lapsos pequeiios. Estas pequefias y recutrentes fallas se traducen en
asentamientos. Richards et al. (1993) consideran que construir las cimentaciones para
mantenerlas debajo de la aceleracion critica, &, , y de esta forma evitar los asentamientos

por sismo elevaria excesivamente los costos y para sismos fuertes seria prohibitivo. Por
lo anterior, resulta conveniente disefiar por desplazamientos.

£l mecanismo de Coulomb usado por estos autores permite una adaptacién de la técnica
del] bloque deslizante (usado por ellos misinos para muros de contencion) para el calculo
de desplazamientos de cimentaciones por sismmo. La hipétesis usual de esta técnica
establece que una vez que el movimiento comienza, éste continua a aceleracion constante
hasta que la velocidad relativa entre los bloques deslizantes y el resto del suelo llega a
cero. Integrando la velocidad relativa se obtiene el desplazamiento a lo largo de la
superficie de deslizamiento para un pulso en particular. Asi, el asentamiento en un sismo
real, tiene Ilugar en forma incremental y se calcula como el desplazamiento en la
superficie de deslizamiento por la tangente de p,;. De esta forma, obtieneén una
expresion para el caleulo de deslizamientos
2 . -4
A=0.087 ik
Agl A

(2.28)
donde ¥V y A4 son, respectivamente, la velocidad méxima y el coeficiente de aceleracion
de disefio y g es la aceleracion de la gravedad. Considerando que los desplazamientos se
presentan en dos direcciones, el asentamiento esperado es '

w=2Atan p,, (229)
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2.2.3 Método de Romo y Garcia (1995) |

t

El modelo desarrollado por Romo y Garcia (1995) para calcular la capacidad de carga en
condiciones sismicas fue la base para el desarrollo de un procedimiento para calcular los
asentamientos por sismo.

Considerando que la aceleracién a, varfa de manera aleatoria durante la accion del

sismo, se tendra que H, y su cotrespondiente superficie de falla estaran también

modificindose. Por simplicidad de los calculos, estos autores decidieron adoptar el valor
de H, correspondiente a la aceleracion maxima del sismo y conservarla en la duracion
de éste.

Cuando se alcance a desarrollar una superficie de faila, el sistema cufia de suelo-
estructura rotard como cuerpo rigido respecto al centro de la espiral (ahora centro de giro)
hasta que los momentos resistentes logren reestablecer el equilibrio. Si posteriormente se
produce una fuerza de inercia en la estructura que sea capaz de desarrollar la supetficie de
falla opuesta, el sistema girara nuevamente, pero esta vez con respecto al centro de giro
contrario, hasta que se logre reestablecer el equilibrio por disminucidn en las fuerzas de
inercia que impone la estructura. Este mecanismo conduce a una sucesion alternada de
rotaciones en la estructura, cuya base describe un movimiento de zigzag, acumulando
asentamientos totales y diferenciales entre uno y otro extremos de la misma.

En un instante en que la estructura esté girando aparece un momento de inercia de la
masa en movimiento, M, y un momento actuante debido al incremento del brazo de

palanca del peso del edificio M, . Planteando el equilibrio dinamico de momentos y
arreglando términos, resulta una ecuacién diferencial no homogénea de segundo orden

y, . 0 v (w3 gBH qB qBa '
=, Wyt = H,-2H M 2.30
s Py P ( o 5 f/' 5 g ( ) Z o ( )
donde

= ylt), es el giro del edificio en grados en un instante ¢,
¥, » €s el peso especifico del suelo,

&Jo , Momento polar de inercia de la masa de la cufia de suelo

Oy ., .
—Vzﬂ, es la aceleracion angular del sistema

que expresa la ecuacion de movimiento de un sistema de un grado de libertad.
Hsta ecuacion se resuelve en el dominio del tiempo, mediante el método de integracion

directa de Newmark con aceleracion media constante. Se obtuvo, con lo anterior, un
procedimiento para calcular asentamientos y giros.
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Con este procedimiento analizaron cinco casos historia de edificios que. suftieron
asentamientos significativos durante e} sismo del 19 de septiembre de 1985 en la ciudad
de México. En cuatro de estos casos lograron estimar asentamientos relativamente
similares a los medidos. S6lo en un caso el analisis subestim6 demasiado el asentamiento,
y lue precisamente el (inico en que se tenfa un factor de seguridad mayor que 2.0. Con
base en lo anterior concluyeron que su procedimiento encuentra aplicabilidad en
cimentaciones con factores de seguridad menores que 2.0. También desprendieron de sus
analisis que este numero parece ser un umbral de comportamiento, de tal forma que para
una cimentacion con factor de seguridad mayor que 2.0 los asentamientos son
despreciables. Sin embargo, recomiendan que esto ultimo sea sostenido con el analisis de
mas casos historia y estudios tedricos.

En la figura 2.15 se comparan los asentamientos totales medidos en los dos extremos de
uno de los edificios analizados con los obtenidos del procedimiento. Se incluyen dos
curvas (teoricas) que ilustran el efecto de la aceleracion horizontal en los asentamientos
de los dos extremos.

400 -
300
200

100

asentamientos totales, cm

0.2 0.25 0.3 0.35 0.4 0.45 0.5

Aceleracion horizontal, g

Fig 2.15 Efecto de la aceleracion horizontal en los asentamientos
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3. Modelo tedrico propuesto
3.1 Introduccion

Los sismos de septiembre de 1985 ocasionaron hundimientos totales y diferenciales
importantes e incluso el colapso de un gran nimero de edificios de la ciudad de México.
Por otro lado, algunos edificios no sufrieron falla estructural alguna. Estas deformaciones
permanentes, de acuerdo con Romo y Garcia (1995) y los resultados incluidos en esta
tesis, se atribuyen a falla por capacidad de carga de la cimentacion que se presenta varias
veces durante el temblor por pequefios intervalos de tiempo. La direccidn de la falla es
aquella en la que se combinan en la forma mas desfavorable la accion sismica y la
geometria de la cimentacion. '

La observacion de abultamientos en el pavimento a mitad de calle frente a algunos
edificios hundidos, refuerza la idea de que el fendmeno fue el resultado de la
acumulacion de pequefios giros del sistema edificio-cimentacion-suelo de apoyo que, en
forma de zigzag, fueron presentandose durante el sismo (Fig 3.1).. '

En esta investigacion el problema se resuelve mediante un enfoque bidimensional,
aunque si se consideran el ancho y la longitud de la cimentacion. La accion del sismo se
reduce a una fuerza que cambia de magnitud y sentido, durante la accién del mismo,
dependiendo del valor de la aceleracidén, aplicada en el centro de masa de la estructura
(fuerza de inercia). De acuerdo con este modelo, cuando la fuerza sismica va hacia la
izquierda (Fig 3.la) se forma una potencial superficie critica de falla de tipo ‘espiral
logaritmica (si el suelo es cohesivo-friccionante) que se extiende hacia la derecha.
Admitiendo la posibilidad de giro con respecto al centro de esta espiral se considera la
aparicion de momentos actuantes y resistentes cuyos valores varian durante la accién de
la excitacion. Habra giro solo cuando los momentos actuantes sean mayores que los
resistentes y cesara cuando la comparacidon favorezca a los resistentes. Cuando la
excilacion cambie de sentido (Fig 3.1b) se desarrollard una superlicie de [(alla
complementaria hacia la izquierda y el giro, si se presenta, serd hacia la derecha.

a) _ b)

Fig 3.1 Conceptualizacion de los hundimientos de una cimentacion por sismo
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Hipotesis

El subsuelo es un medio rigido-plastico, semiinfinito, homogéneo, isétropo e
incompresible durante el evento sismico. La falla se considera de tipo rigido-plastica, por
lo que no se cuantifican las deformaciones elasticas antes de que se presenten los giros
permanentes, ni endurecimientos por deformacién una vez que los giros se produzcan.
Bajo la hipdtesis de que el suelo es semiinfinito, se descarta la influencia de las fronteras
en el desarrollo de las lineas de falla tanto hacia abajo como hacia los lados.
Considerando el suelo homogéneo, se evita manejar estratos con diferentes valores de
resistencia y peso volumétrico, facilitando asi, el algebra de las expresiones (para la zona
del lago esta hipdtesis es muy cercana a la realidad). Asumiendo isotropia, se logra tener
el mismo valor de resistencia a lo Jargo de toda la superficie de falla cualquiera que sea el
sentido de ésta. Finalmente, para favorecer que s¢ alcance la falla al mismo tiempo en
todos los puntos de la superficie, por una parte y que no haya cambio de volumen, por
otra, se considera el suelo incompresible.

Ei edificio se considera rigidamente acoplado a la cimentacién durante la accién del
sismo. Las fuerzas de inercia se obtienen de la respuesta de la estructura, considerando su
+ interaccidn con el suelo, en el tiempo representada por los movimientos de un punto
representativo de la respuesta del edificio situado a una altura, H, .

La superficie de falla es una espiral logaritmica debido a que este tipo de curvas
{ecuacion 3.11) son las Gnicas que cumplen con la condicidn de interseccién de familias
de falla en angulos de 90+ 4. La resistencia en ella estd dada por la resistencia no
drenada al esfuerzo cortante que actia a lo largo de dicha superficie. El centro de giro del
sistema suelo-estructura coincide con el de la espiral logaritmica. '

En esta investigacion se considerd que el centro de giro cambia de posicion tanto vertical
como horizontalmente dependiendo de la magnitud de la fuerza de inercia causada por la
~accidn del sismo. Por lo tanto, la superficie de falla se modifica en funcién de las fuerzas
inerciales, aspecto nunca tomado en cuenta en los disefios dindmicos de las
cimentaciones. De hecho, esto no se considera en el Reglamento de Construcciones del
Distrito Federal. ' '

Otra contribucion consiste en estudiar la importancia del aspecto tridimensional de la
resistencia del suelo adicionando las fuerzas que se generan en las caras anterior y
posterior del bloque deslizante y considerando la longitud total de la estructura. También,
se considero otra forma de calcular la aportacién de los pilotes a la estabilidad de la
estructura durante la ocurrencia de sismos. Ademés, se considera la inercia del edificio al
giro y la del suelo adyacente; en el método de Romo y Garcia (1995), sélo se tomaba la
inercia del suelo comprendido entre la linea horizontal de desplante y la superficie de
falla.

El efecto de la aceleracion vertical se toma en cuenta incluyendo la inercia vertical
considerando que el 30 % de la aceleracion horizontal, actia en el sentido vertical.
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En este capitulo se presenta el desarrollo completo de las expresiones para calcular la
capacidad de carga en condiciones sismicas y la ecuacion diferencial de movimiento para
el céalculo de los asentamientos, incluyendo las modificaciones mencionadas en este

apartado.,
3.2 Capacidad de carga

En esta seccion se desarrolla una expresion que permite calcular la capacidad de carga de
una cimentacion en condiciones estaticas, pseudoestaticas y sismicas.

La geometria del problema es la que se presenta en la Fig 3.2. En ella aparece una
estructura de altura total, He, de ancho, B, longitud, L, desplantada a una profiindidad
D, en un suejo con peso volumétrico y_, con parametros de resistencia Mohr-Coulomb, . .

¢ y ¢ (en términos de esfuerzos totales), y que cumple con las hipétesis antes

mencionadas.

B -
fe—— ] ' E
= E

— T
K o <
Ty B2

L iger ]
&3 =
£l <
'| b'---:
t G =5

PR P —
} » H,  wy
0 e .
T
_,,--"/— “““““ \:\\ﬁ ’ ; v Hﬂ’f:
'L Pt o Ji 3 Kut |
Df : o -_‘_'_’: __________________________ _ s Y. ¥ ¥
Extremo 1 X . I«
T g Extrenio 2

Fig 3.2 Parametros geométricos

En el sistema actian la fuerza sismica horizontal, F),, y el peso de ia estructura, W, , y se
contraponen la resistencia en la superficie de falla, el peso del suelo adyacente que

gravita sobre la superficie horizontal de desplante, ¥, y el peso del blogue de suelo que -

se desliza junto con el edificio, W, , como se muestra en la Fig 3.3.
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Fig 3.3 Fuerzas actuantes

La presion transmitida al suelo por la estructura es

e
=5
de donde
W, =qbBlL

Por otro lado, el peso del edificio se puede expresar como:

| W, =mg
donde
m, , es la masa del edificio y

g, s la aceleracion de la gravedad

Despejando la masa del edificio

AT S et R s

Gii éﬁ : |

ERY

(3.2)

- (33)

(34

Si sGbitamente el semiespacio se desplaza horizontalmente con una aceleracion lineal, a,,

aparece una fuerza de inercia horizontal en la estructura, en sentido opuesto al
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‘movimiento del semiespacio, cuya magnitud es igual al producto de la masa m; por la
aceleracion de la misma a,
BL '
Fp=ma,=%"2q, (3.5)

Cuando la fuerza sismica es hacia la derecha considere que la posicion del centro de giro
en un instante i estd dada por las coordenadas x,, y y, con respecto al extremo | del

edificio como se muestra en la Fig 3.2. La diferencia en las abscisas entre el punto de
aplicacion de la fuerza y el centro de giro esta dada por la expresion

Xy=— =X, =——L (3.6)
Y la diferencia en las alturas de los mismos puntos es
Ya=H, -y, L (3.7
en donde H, es laaltura del punto de apficacién de la fuerza sismica (centro de masa del
edificio).
=

Los momentos actuantes son, por lo tanto:

El debido al peso de la estructura

B-2x ,
Mawe = Wc'xd = qBL(ﬁf—J (38)
y el debido a la fuerza horizontal
BL - '
Mqﬁ: = F:’lcyd = ig_aeyd ! (39)

Cuando el edificio estd inclinado, el momento debido al peso de la estructura se

incrementa en un lado y se reduce en otro. Este incremento se puede calcular con la
expresion ‘ '

M, =W,H, y=qBLH, y '(3.10)

Donde  es el angulo de inclinacion del edificio considerado positivo en el sentido de las

manecilias def reloj de acuerdo con la Fig 3.4. i
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_ Fig 3.4 Angulo girado

La linea de la Fig 3.2 que representa ld superficie de falla tiene como ecuacion (en
coordenadas polares (#,8) con respecto al centro de giro y a una linea horizontal que

pasa por él}:
_ & tan g
F=re
de donde el radio inicial de la espiral es
__h
Fy = ke
0
e,Btanq:-

en la que

(3.11)

(3.12)

(3.13)

'y Pes el 4ngulo que forma 7, con la horizontal, el cual se obtiene con la-expresion

B= tan“(—r———ygi J
B- X g

(3.14)

o : . ) i
Con el radio inicial de la espiral, #,, se calculan los momentos resistentes con las
siguientes expresiones (ver deduccidn en los apéndices A.1 y A.2):

Para ¢l momento debido a la resistencia en la superficie de falla, se utiliza

2
ek

YT Dtang
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en la que a es el sector de la espiral que se desarrolla bajo la superficie de desplante
(angulo barrido, ver Fig 3.2).

El momento que resiste la cufia de suelo desplazada, se obtiene con

3
oy = T———)3 i -:/;?aiz p [e”"""q’(sin Ji; + 3cos 3 tan ¢) - &M (sin (g + B)+3costa + B)tan qo)]
L
—é}—;ﬁ'—[Bf—(B—xg,)Z] (3.16)
donde . :
B, = —1, @ cos(ar + ) (3.17)

es la distancia horizontal del centro de giro al punto de interseccion de la linea horizontal
de desplante con la superficie de falla.

El momento resistenie que soporta el suelo adyacente que gravita sobre la superficie
horizontal de desplante, esta dado por la expresion

M, =E%£(Bf ~x2) | (3.18)

Como puede verse, la longitud, L, aparece en todas las expresiones de Jos momentos
mencionados. Para un analisis bidimensional puede considerarse la longitud real o una
longitud unitaria, incluso podria simplificarse de todas las expresiones.

Para tomar en cuenta el efecto tridimensional geométrico en forma muy simplista, se
considera Ja longitud real de la cimentdcion y el volumen de material desplazado se
ascmeja a un bloque que desliza. Debe adicionarse, por tanto, la resistencia en las caras
laterales del bloque. EI momento que soporta cada una de estas caras se calcula con la
siguiente expresion _ i

3 4 a+p
T [33(a+ﬂ)la“¢" —g3ﬁ*aw]_ g J‘ df

" 12tang 4r, 5. "™ sin’ @

rel

(3.19)

la cual no pudo reducirse en forma analitica como se justifica en el apéndice A.2 en el
que, ademas, se presentan simplificaciones de esta expresién para ciertas condiciones del
problema.

La suma de los momentos actuantes es

ZMU =Muwe + Mqﬂ'i + Mur’e ) (3 '20)
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i
y la de los resistentes

SM, =M, +M, ,+M,, +M, ' (3.21)

En el instante incipiente de falla la suma de momentos actuantes es igual a la de los
resistentes ' ‘

M, =M, (3.22)

Mawe + Mqﬂz._}.Mar‘e = Mr.rf + Mrr:d + Mr.\‘a + Mrc'l' (323)

Sumando las expresiones de los momentos actuantes y factorizando gBL se tiene que

B-2x. <
DM, = qBLKji&J + ﬂ‘i(“ﬂ ) v+ quy/‘,] (3.24)
g

en la que y, = nyl, st la inclinacion det edificio y la {uerza sismica acthan para el mismo

lado y v, =—Itjfl, si estas cantidades actilan en diferentes sentidos. Sustituyendo la

expresion 3.24 en la 3.22 y despejando g se tiene la expresion para obtener la capacidad
de carga para cualquier valor de aceleracion e inclinacion del edificio, la cual es

LM,

q:‘
B-2x_ .
BL £ +abs(ae)yd+H’ %
2 g et a

(3.25)

se obtiene la
capacidad de carga seudoestatica, Finalmente, si a, =a(t,), se tiene el valor de la
capacidad de carga en cada instante durante la ocurrencia del sismo. Por otro lado, si no
se desea tomar en cuenta ninglin aspecto tridimensional, debe hacerse M, =0, con lo
que se hard un analisis bidimensional.

Si a,=0, se obtiene la capacidad de carga estitica y con a,=a

max

De acuerdo con la férmula anterior, resultante del modelo propuesto en esta
investigacidn, la capacidad de carga depende de ia geometria de la estructura (B, L,
H, ), de la geometria de la cufia (x,, y,.%, @,B,x,4,) de la aceleracion en la .

estructura a, y de los parametros geotécnicos del suelo (¥, ¢, @).

El uso de la expresién anterior requicre necesariamente desarrollar un programa de
computadora debido a que debe encontrarse previamente el centro de la espiral que
proporcione la capacidad de carga minima, dentro de una regidn rectangular (ver Fig 3.5).
En este estudio dicho punto se determina evaluando la capacidad de carga en varios
puntos dentro de la region, distribuidos uniformemente en forma cuadricular y eligiendo
aqué! que dé un valor minimo. Para cada punto de dicha cuadricula se tiene una cspiral
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logaritmica que representa la linea de falla, El angulo barrido, o, tampoco es una
cantidad que puede evaluarse directamente. Habria que derivar la expresion 3.25 con
respecto a & , 1o cual resulta dificil. La alternativa mas adecuada es un método numérico
como el de biseccion, usado en este trabajo. Gracias a la rapidez de las computadoras, no
se considerd necesario trabajar con procedimientos mas eficientes que los que se
describen en este parrafo, para asi poder concentrarnos en los aspeclos geotéenicos del
problema.

Fig 3.5 Region de localizacion del centro de giro

Se hicieron algunos andlisis para verificar la existencia, en la regién rectangular
mencionada arriba, de un punto (x,,, y,,) bien definido que proporcione la capacidad de

carga minima y descartar cualquier ambigliedad que pudieran afectar la estabilidad del
mélodo. En la Fig 3.6 se presenlan curvas de isofactores de seguridad para aceleractones
horizontales: a} @, =0, b) a,=0.1g,c) a,=02g yd) a,=0.3g. Las caracteristicas de
la estructura analizada se muestran en la tabla 3.1

“En las graficas de la Fig 3.6 puede apreciarse claramente que si existe un Gnico punto con
condiciones de estabilidad critica. También que al alejarse de tal punto en cualquier
direccion se tienen-factores de seguridad mayores, lo cual reduce cualquier tipo de
ambigliedad acerca de la posicion del centro de giro critico.
Ademéas, de la observacién de las cuatro graficas, puede notarse que la posicion del
¢entro de giro varia con la aceleracion, de tal forma que para el caso estatico (a, =0),
este punto se encuentra situado en la vertical que pasa por el extremo del edificio, a
0.27He y a medida que la aceleracion aumenta, el punto se recorre hacia ef centro del
edificio y desciende hasta la base, torndndose mas superficial y local el mecanismo de
falla, es decir, mas peligroso. ‘ :
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Se considerd de gran interés saber si se obtenian las mismas tendencias al variar las
caracteristicas del edificio; por ejemplo, la relacion de esbeltez, H,/B ; la profundidad de

desplante, D, y la resistencia del suelo, c¢. En la Figs 3.7 a 3.9 se muestran,

respectivamente, los efectos de H,/B, D, y ¢ en la variacién de las coordenadas del

centro de giro para diferentes valores de aceletacion a,. En estas gralicas se presentan

unicamente las coordenadas del centro de giro que corresponden a los minimos factores

de seguridad.
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Fig 3.6 Curvas de isofactores de seguridad
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Tabla 3.1 Caracteristicas usadas para calcular las curvas de isofactores de seguridad

Caracteristica de la estructura Unidad Cantidad
Ancho . m 15.0
Longitud , m 12.81
Altura* m 21.0
Altura del centro de gravedad* m 9.5
Peso : t 1640.8 ,
Profundidad de desplante m 20|
Resistencia t/m” 2.0
Angulo de friccién ' ‘grados | 0.0
Peso volumétrico del suelo t/m’ 1.2

*Con respecto al nivel de la calle

035 He/B=1.2
T UFse=1.79 e M fB=1.4
034N e He/B=1.6
Fsd=1.73 e« =He/B=1.8
0.25 X fsd=l13
Fse=1.26 " X a0
B 0.2 - & a=005g
™ 0.5 - © a0l
m a~0lg .
0.1 -
0.05 -
T F5d=0.76
0 - i e i i . ::':EI
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5

xB

Fig 3.7 Influencia de la relacion de esbeltez en la posicién del centro de la espiral mas
critica |

\
En la Fig 3.7 puede apreciarse el mismo comportamiento descrito en el pentitimo
parrafo; es decir, que los centros de giro se desplazan hacia la mitad de la base del
edificio, conforme la aceleracion y la relacion de esbeltez del edificio aumentan. Por lo
tanto, es importante sefialar que gran parte de los giros que se presentan durante un sismo,
se dan con respecto a este punto o muy cercanos a €l, segin el modelo aqui presentado.
En la Fig 3.7 aparecen las coordenadas del centro de giro (x,,y,,) normalizadas con

respecto a la base y la altura del edificio, respectivamente. En estas graficas se observa

que al aumentar la relacién de esbeltez, los factores de seguridad minimos (centros de
giro) ocutren para valores de x/ B mayores. De hecho para x/B=0.5 se tiene un factor
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de seguridad Fsd=0.7. Esto indica que se tendrin mds asentamientos totales y
diferenciales al incrementarse la relacion de esbeltez.

También puede observarse la reduccion del factor de seguridad con la aceleracién. Por
gjemplo para una relacion de esbeitez H /B =12, se tiene un factor de seguridad

cstatico (a, =0) Fse=1.79, el cual se reduce a I'sd=1.41 (seudoestitico) cuando la
aceleraciones a, =0.2.

0.35 -
0.3 ¢ MF_M e =211
Fse=1.577% —-—--Df~4m
0.25 7 e = Df=6m
a=0
o 021
= Fsd a=0.05g
&
0.15 a=0.1g
a=0.2g
0.1 -
0.05 -
! 0
0 9.1 0.2 0.3 0.4 , 0.5
xB

Fig 3.8 Influencia de la profundidad de desplante en la localizacion de! centro de la
espiral |

El mismo fendmeno se observa cuando varia la profundidad desplante {para no incluir
otros parametros que empaifien el efecto de D, se considerd que el peso de la estructura
mas la cimentacion no aumentaba con la profundidad de desplante). Notese que aunque

las curvas son muy semejantes (Fig 3.8), la posicion de los centros de giro para un mismo
valor de aceleracion depende en gran medida de la profundidad de desplante.

En la Fig 3.9 se observa que para un mismo valor de aceleracién, la posicion del centro
de giro es funcién de la resistencia, pero las trayectorias de las posiciones consecutivas de
los centros de giro son practicamente iguales.

ey

R e o
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037 rye—1.250c=1.5) s
Fse=2.22(c=3.0)” IR
0.25 o=2
i — C=2.5
0.2 ° ) O C=3
> a=0
o
%, 0.15 1 —~—@—-2=0,1g
=0.2g
0.1 -
0.05 { S Fsd=0.89
Fsd=1.66(c=3.0)
0 — ; ]
0 0.1 0.2 0.3
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Fig 3.9. Influencia de la resistencia, ¢, en la localizacion del centro de la espiral

3.3 Desplazamientos permanentes

3.3.1 Cimentacion tipo cajon sin pilotes
|

Se puede aplicar el modelo descrito en el apartado anterior para hacer un andlisis en el
tiempo de ocurrencia de un sismo y conocer los desplazamientos permanentes al final del
mismo. Durante el evento, el aumento en el valor de la aceleracion hace que la capacidad
de carga se reduzca, no sélo por actuar en el denominador de la expresién para obtener
ésta, sino porque, hace que las demds cantidades que sc utilizan también cambien
adoptando valotes mads criticos al aumentar las fuerzas de inercia. Como se vio en el
punto anterior, el centro de gito modifica su posicion (x,,, y,,) con la aceleracion.

El procedimiento para obtener los desplazamientos es el siguiente:

Con las condiciones iniciales del problema y el primer valor del acelerograma, se obtielie
con la expresion 3.25 la capacidad de carga minima, se registran las coordenadas del

centro de giro (x,,, v, )Y los valores de los momentos actuantes y resistentes para esa

condicion. Después se comparan los momentos. Si la suma de los actuantes es menor que
la de los resistentes, se tiene una condicién de equilibrio que no representa ningiin
problema y nos permite avanzar hacia el siguiente valor de aceleracién. Pero si la
diferencia favorece a los actuantes, el sistema es inestable y comenzard a girar
deslizandose sobre la superficie de falla. En un acelerograma sismico comin, los
primeros valores son muy cercanos a cero por o que los giros no se tendran al principio,
sino en las proximidades de la fase intensa o ya en ella.
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Cuando los momentos actuantes son mayores que los resistentes, existe un déficit de

resistencia cuyo valor es la diferencia entre estos y es esta cantidad la que ocasionari el

giro. En esta etapa, el sistema suelo-cimentacion-edificio se opone con su inercia al giro,

la cual es funcion de la aceleracion angular instantanea. El momento de inercia al giro del

sistema, M, , puede expresarse como el producto de su momento polar de inercia, ./,
i o Oy . ,

por la aceleracidon angular del mismo, i respecto al centro de giro. El momento de

elix

inercia del sistema se obtiene con la expresion

B .
J.=J + g+ 3.26
K] cd 1{2 ¢ xa ( )
donde
J =L, (3.27)
g ' '

¢s el momento polar de inercia de la cufia deslizante, ¢l del edilicio es

J, = gg[B eEz 2242 328)

y el del volumen de suelo adyacente al edificio (ver apéndices A.1 y A.2)

J, = > [(B —x,f+ D +12(xfa+yfq)] | (3.29)
donde
" :B, +x, N =2yg,.—Df
Ty 2

El factor 5
¢ .

usa solo para relaciones de esbeltez mayores que 1.0. Con esta consideracion, se toma

una fraccion, de la inercia del edificio a la rotacion teniendo en cuenta que el sistema

suelo-edificio en realidad no es un cueipo rigido mowendose como una sola pieza

alrededor del centro de giro. o L '3

‘;‘ 'i

que acta sobre el momento de inercia del edificio en la ecuacion 3.26, se

Por lo tanto, si | representa el glro del edlﬁCIO (angulo con respecto a fa vertical), este

(

momento puede expresarse como . l ; I

1(3.30)
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Capitulo 3 Modelo teérico propuesto’

Por otro lado, el momento del peso de la cuiia de suelo es

. Mr'cdd = Mrcd + Mdbc ‘ (33 1 )
donde M, , esta dado por la expresion 3.16 y '

M e =W, 30 (3.32)

y es la diferencia entre las ordenadas del centro de masa de la cufia deslizante y del
centro de giro. Se demuestra en el apéndice A.2 que

o y & ]"03 L

Wy =
Y 3‘1+9tan2goi

Loyl e (B-x ) (3.33)

Haciendo equilibrio de momentos actuantes y resistentes en el intervalo de tiempo en que
hay giro se tiene '

Mawe+Mqﬂv+Maie:ZMr+Mdbc+Mdi.w (334)

donde ZMr estd dado por la expresion 3.21. Sustituyendo las expresiones de los
momentos se llega a '

B-2x | - ?
qBL[—z—&t] +gBL “b‘;(“) Ya+qBLH =3 M, +W, yy +J, Zt—'ﬁ’ - (3:35)

Reordenando, se liene:

2 - B-2x,
J, %+ 7,3 - aBLH, Jy = qBL[Txg']+ L), YM,  (336)
. . g ‘

El resultado es una ecuacién diferencial de segundo orden que debera resolverse para
obtener el giro, 1//(1‘), a partir del valor a(t), aceleracion en el centro de masa del edificio
" en cada instante, £, del sismo, en que el equilibrio estatico es superado. El procedimiento
para resolver esta ecuacion se describe con detalle en el apéndice A.3. Es pertinente
mencionar que, en este modelo, una vez que la estructura empieza a girar, el movimiento

cesa cuando debido al cambio de sentido de la aceleracion, la velocidad disminuye hasta .

ser nula, Esta condicion ocurre cuando los momentos resistentes son mayores que los
actuantes, Para tomar en cuenta las fuerzas verticales inerciales, se incrementa el peso en
30% en la ecuacion diferencial, y se considera el mismo acelerograma (hotizontal)
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Capitulo 3 Modelo tedrico propuesto

actuando en la direccién vertical, pero multiplicado por 0.3. El periodo 7, =0.56 de
integracion del componente vertical utilizado en este estudio, se justifica en el inciso 4.3,

3.3.2 Cimentacion tipo cajén con pilptes de friccicn

Si la cimentacion de la estructura es del tipo compensada con pilotes de friccion, un giro

en ella implica superar {a oposicidn que presentan fos pilotes a desplazarse dentro de la
masa de suelo. - '

Suponiendo que los pilotes se encuentran empotrados en la losa de cimentacion, el giro
de ésta obliga al movimiento conjunto de los pilotes y la cufia de suelo, por lo que la
fraccion de los mismos que queda bajo la superficie de falia, es la que experimentard un
desplazamiento relativo respecto del semiespacio, y consecuentemente, la que opondta
resistencia al movimiento. Aqui, el semiespacio se supone que corresponde al medio
continuo que se localiza debajo de la superficie de falla.

Los momentos que resisten los ptlotes utilizando la norma RP2A-WSD (Planning,
Designing and Constructing Fixed Offshore Platforms — Working Stress Design) se
pueden obtener con las siguientes expresiones (Apéndice 4)

Moy = Fo Vi, | (3.37)
f=l
M, = Z % i, ' (3.38)

i=I

donde

n es el niimero de pilotes,
x,,, es la distancia horizontal del pilote 7 al centro de giro, y

Y., s la distancia vertical del centro de giro a la interseccion del pilote i con la
superficie de falla. " i

.Las fuerzas horizontales y verticales que resiste cada ‘pilote se calculan con las
expresiones :
Fprm = CD16XR +9(Jcﬁz _XR)J (3.39)

F . =0.8cmDI, _ (3.40)

en las que

D es el didmetro del pilote,

] €s la longitud del tramo de pilote que queda debajo de la superficie de falla, y
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X, es la profundidad de la zona superficial de resistencia reducida la cual se puede
obtener con la siguiente expresion

6D
7sD

U S
C

Xr | (3.41)

en esta ultima expresion V es una constante empirica adimensional que varia entre 0.25 y
0.5. Se considerd un valor de 0.3.

De esta forma, la ecuacién 3.23 se modifica adquiriendo la siguiente forma

Mawe + Muﬁr + Mal‘c = Mr.gf + Mrc:! + Mr.va + Mrcf + Mdbc + Mdr'.f + Mrph + Mrpv (342)
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Capitulo 4 Evaluacion del modelo

4. Evaluacion del modelo
4.1 Estructuras analizadas

Un gran nimero de edificios suftieron asentamientos diferenciales y totales durante el
sismo del 19 de septiembre de 1985, de los cuales, en este capitulo se presentan cuatro
casos pata evaluar el modelo desarrollado. Cabe sefialar que los cuatro edificios
analizados en esta investigacion ya habian sido estudiados en el trabajo de Romo y
Garcia (1995); esta vez se retoman para ver si se logra reproducir mejor su
compoitamiento sismico con el modelo aqui presentado, el cual resulta ser una version
modificada que incluye algunos aspectos no considerados que, se estuna, mejoran la
modelacion. Tales aspectos se describieron en el eapitulo 3.

Estos casos son considerados como de los mas completos en cuanto a informacion
estructural y geotécnica se refiere, y también, por las estimaciones de los asentamientos
sufridos por el sismo(Mendoza y Auvinet, 1987). Aunque, por otro lado, la mayoria de
ellos tenian asentamientos diferenciales y totales importantes antes del evento, de lo cual
solo s¢ tiene ¢l nimero de escalones construidos para acceder a ellos. ;

Edificio [

Con 6 pisos y 18.6 m de altura desde el nivel de la calzada, el edificio I, de'planta
irregular (como puede verse en la Fig 4.1), era parte de un conjunto de tres (ya
demolidos) en un desarrollo habitacional que sufiid asentamientos excesivos. Su
estructura consistia de losas, vigas y columnas de concreto reforzado y una losa de
cimentacion desplantada a 1.2 m bajo la superficie, la cual transmitia una presion neta de
aproximadamente 55 kPa (5.5 t/m )

El subsuelo en la zona consiste de un relleno superficial de 4 m de espesor,
aproximadamente. Subyaciendo a éste y hasta los 32 m de profundidad se encuentra una
arcilla muy blanda con contenido natural de humcdad entre 250 y 380%, y una resistencia
al esluerzo cortante no drenada de 19 kPa (1.9 t/m?). En 14 Fig 4.2 se presenta un pexﬁl de
cono eléctrico obtenido en un smo cercano (Méndez et al.,, 1994) que sirvid para
caracterizar al subsuelo. '

El factor de seguridad por capacidad de carga estética reportado para las condiciones
posteriores a la construccién es 2.0 y considerando la posibilidad de falla local de
acueldo con Terzaghi, este factor se reduce a 1.5,

La prediccion retrospectiva de asentamientos a largo plazo era de 95 cm. Se pudo inferir
que el edificio ya presentaba un asentamiento de 65 cm, aproximadamente, antes del
sismo, favorecido quizds por incremento de los esfuerzos efectivos ocasionados por
bombeo en la esquina nor-oriente. El asentamiento total medido después del sismo fue de
{.57 my un desplome de 5.2% hacia el oriente.
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Fig 4.1 Caracteristicas geométricas del edificio /  Fig 4.2 Perfil de cono eléctrico vecino
al edificio /

Edificio 11

Era un edificio de 7 pisos y 18 m de altura, de estructura casi equidimensional con planta
rectangular de gran 4rea. Estaba estructurado a base de marcos de concreto reforzado y
losas aligeradas precoladas, del tipo vigueta y bovedilla (Fig. 4.3). Su cimentacién era
parcialmente compensada, tipo cajon rigido, con una profundidad de desplante de 2.6 m,
y transmitia una presién neta de 33 kPa (3.3 t/m?),

El subsuelo en el sitio consiste de depositos de arcilla lacustre muy suave, al cual
sobreyace una capa de relleno de aproximadamente 5 m de espesor. Se presenta en la Fig
4.4 el resultado de un sondeo de cono eléctrico (Méndez et al., 1994) obtenido en un sitio

cercano,
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Fig 4.3 Caracteristicas geométricas del Fig 4.4 Perfil de cono eléctrico vecino al
edificio I ‘ edificio II

El factor de seguridad por capacidad de carga estdtica reportado para las condiciones
posteriores a la construccion es 2.15 ya tomando en cuenta la posibilidad de falla local.

La prediccion de asentamientos a largo plazo era de 0.55 m. Se pudo inferir que el
edificio ya presentaba, antes del sismo, un asentamiento del orden de 0.40 m en la
esquina sur-poniente, seguramente favorecido por operaciones de bombeo realizadas para
una obra en las calles en cuya convergencia se¢ encontraba el edificio. El asentamiento
total medido después del sismo fue de 0.93 m, en la misma esquina.

Edificio Il

el

Con 11 pisos, un sotano y 40.20 m de altura desde el nivel de la calzada, el edificio /71, de
planta rectanguiar (Fig. 4.5), albergaba dreas para comercio y suites privadas. Su
estructura consistia de losas reticulares aligeradas con moldes de poliestireno y columnas
de concreto reforzado. Su cimentacion era parcialmente compensada, tipo cajon rigido
con una profundidad de desplante de 2.3 m, la cual transmitia una presion neta de
aproximadamente 131 kPa (131 t4:7). Tenia, ademas, 70 pilotes de friccion con
diadmetros entre 0.30 y 0.60 m, y de longitud 28.0 m.
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Capitulo 4 Evaluacidn del modelo

Se utilizé el perfil de cono eléctrico reportado en Mendoza (1987) para el sitio de esta’
estructura,

Se ha reportado que el factor de seguridad por capacidad de carga (considerando la
superposicién de las contribuciones de la losa y la de los pilotes) era del orden de 1.75
(Mendoza y Auvinet, 1987).

Se estima un asentamiento antes del sismo de 0.25 m hacia el poniente (Mendoza, 1987;
2001). El asentamiento total medido después del sismo en la esquina sur —poniente fue de
0.78 m y un desptome de 3.3 % en esa direccion.
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a) Planta del edificio y asentamientos (en m) ™
medidos después del sismo b) Elevacidn del edificio
Fig 4.5 Caracteristicas geomeéiricas del edificio /17
Edificio IV

Se trataba de un edificio de 9 niveles, de planta irregular con una altura de 29.7 m. Su
estructura consistia de marcos v losas macizas de concreto reforzado. Su cimentacion era
parcialmente compensada, tipo cajon rigido desplantado a 2.65 m que transmitia una
presion neta de 144 kPa (14.4 /m®). Tenia, ademas, 23 pilotes de friccion de 0.40 m de
didmetro y 22 m de longitud (Fig. 4.6).

Se utilizd el perfil de cono eléctrico reportado en Mendoza (1987) para el sitio de esta
estructura.
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Capitulo 4 Evaluacién del modelo

El factor de seguridad reportado por capacidad de carga estatica fue de 1.6, mientras que
el proveniente de un analisis modal (de acuerdo con el RCDF87), fue de 1.1 (Mendoza y
Auvinet, 1987).

Este edificio se derrumbo totalmente por volteo durante el sismo, por lo que no pudo
establecerse qué tipo de comportamiento habia presentado antes del mismo. Durante el
volteo se produjo la emersion de una parte de la cimentacién y el resto de ella se indenté
en el suelo.
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a) Planta de la cimentacion b) Elevacion del edificio

Fig 4.6 Geometria del edificio IV

En el modelo se considera el problema como de deformacion plana, por lo que seria
conveniente analizar @inicamente cimentaciones de planta rectangular con ancho mucho
menor que la fongitud de la misma. Las cimentaciones con base irregular (no rectangular,
ni cuadrada) fueron analizadas con base rectangular equivalente con igual area e igual
momento de inercia en la direccion del andlisis al del poligono de la cimentacion.
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Tabla 4.1 Caracteristicas de las estructuras

[Edificio 1 I I v
Unidad
Peso W ' t 1445.00 4860.00 9990.00 2857.00
Ancho m 1 16.03* 24.74 17.50 11.12*
Longitud m 12.80* 30.00 34.84 14.23*
Altura m 18.60 18.00 40.20 27.00
Nitmero de pisos 6 7 11 9
Profundidad de desplante m 1.20** 2.60** 2.30%* 2.65
'Altura del centro de gravedad m 8.5 9.5 20.1 12.5
Presién neta a nivel de desplante t/m” | 55 3.3 13.1 14.4
Peso volumétrico del suelo t/m’ 1.2 1.2 1.2 1.2
Resistencia no drenada ***, ¢ t/m” 1.92 2.7 2.3 1.6
Angulo de friccion interna Grados 0 0 0 0
Modulo de rigidez al corte | tm® 159.3 172.08 210.28 210.28
[Retacién de poisson | 0.5 0.5 0.5 0.5
lDiémetro de pilotes m 0.46 0.40
[Longitud de pilotes m 28.0 22.0% ks
Médulo de elasticidad de pilotes t/m’ 1130084 | 1130060
Momento de inercia de pilotes m* 0.00231 | 0.00125

*Dimensiones de base rectangular equivalente de acuerdo con el parrafo anterior

**En el analisis se considerd esta profundidad méas el hundimiento medio previo al sismo

*#*Estimada a partir de perfil de cono eléctrico y correlacion de Santoyo et al. (1989)

#*%*Para el andlisis se incrementd a 23.76 m para conservar el momento que resisten los pilotes cuando se

calcula &rea equivalente

Tabla 4.2 Informacion adicional sobre los pilotes

Edificie Unidad i11 v
Fila 1

Distancia al extremo jzquierdo m 0.55 6.27
Niimero de pilotes por fila 11 3
Fila 2

Distancia al extremo izquierdo m 4.90 2.86
Nimero de pilotes por fila 23 3
Fila 3

Distancia al extremo izquierdo m 12.60 5.38
Mamero de pilotes por fila 23 5
¥ila 4

Distancia al extremo izquierdo m 16.95 6.67
Nimero de pilotes por fila 13 7
Fila §

Distancia al extremo izquierdo m 10.92
Namero de pilotes por fila 5
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Para determinar la resistencia del suelo a partir de los perfiles de cono eléctrico, se hizo
uso de una correlacion empirica entre ¢.y g, (Santoyo et. al., 1989), de la cual se obtuvo

la relacion

c=de 4.1

Donde N, es un coeficiente de correlacion. Santoyo et al. (1989) sugieren utilizar
N, =13 para arcillas blandas de la ciudad de México para estimar la resistencia al corte
de suelos cohesivos en una prueba triaxial no consolidada — no drenada.

4.2 Acelerogramas utilizados

En septiembre de 1985, cuando ocurrieron los catastréficos sismos, se disponia de una
red de estaciones acelerométricas con pocos aparatos para registrar las aceleraciones del
terreno, durante este tipo de eventos, y ninguno en la superestructura de algin edificio en
la ciudad de México. Fue a raiz de este evento, que se decidid ampliar esta red.

Ante la carencia de informacion sismoldgica para cada edificio, Romo y Garcia (1985)
hicieron un estudio para determinar de la mejor manera posible la historia de
aceleraciones, durante aquel evento, en los centros de masa de los edificios gue se
analizaron, dado que es en estos puntos donde se requiere conocer la excitacion. En el
presente trabajo se consideraron vélidos los mismos acelerogramas. Sin embargo, es
primordial que se realice una investigacion para desarrollar un procedimiento sencillo,
pero confiable, que permita conocer con mayor exactitud las fuerzas que actuaron sobre
las estructuras analizadas en aquel septiembre de 1985. Se describirda en este punto
brevemente el trabajo de estos autores en este aspecto.

. Se necesitaba primero conocer el movimiento en el sitio de cada edificio. El 25 de abril
de 1989, cuando la red ya se habia expandido, se registrd un sismo de 6.8 grados de
magnitud Richter, que era el de mayor magnitud e intensidad después de los de
septiembre de 1985 y se observé que, al menos en la estacion Tacubaya que esta sobre
terreno firme, los acelerogramas resultaron muy similares en contenido de frecuencias y
duracion a los de 1985, en ambas direcciones, aunque de amplitudes muy distintas. Lo
anterior puede observarse en la Fig 4.7,

Con base en lo anterior, se estimé que los acelerogramas de sitio correspondientes al
sismo del 19 de septiembre de 1985, podian obtenerse afectando los de abril de 1989 por
un factor, de tal forma que se reprodujeran las amplitudes correspondientes, por lo que
correspondia obtener dicho factor.
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Fig. 4.7 Acelerogramas registrados en la estacién Tacubaya

Se calculd el espectro de respuesta en cada uno de los sitios mediante un programa de
computadora (Barcena y Romo, 1994) que se basa en la propagacién de ondas de corte a
través de un medio estratificado y permite la variacion de las propiedades dindmicas con
la deformacion angular. Se consideré la estacidn Tacubaya como el afloramiento de la
capa rigida por lo que se usé el espectro de respuesta del sismo de 1985 en este sitio
como excitacién. En la Fig 4.8 se observan los espectros de respuesta calculados en los
sitios de analisis para el sismo del 19 de septiembre de 1985.

a) Casos [, [11 y IV (19-1X-85)
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Fig 4.8 Espectros medios calculados para el sismo del 19 de septiembre de 1985
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La méxima aceleracion en el cada estructura, se estimé a partit de la superposicién
cuadratica del primero y segundo medos naturales de vibrar (superposicion modal) de
cada estructura, considerando los espectros correspondientes de la Fig 4.8. La
determinacién de los periodos fundamentales de los edificios se realizé a partir de
expresiones sencillas que involucran el numero de pisos o la altura de la estructura.
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Fig 4.9 Acelerogramas calculados en los centros de gravedad de las estructuras
analizadas para el sismo del 19 de septiembre de 1985
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Los acelerogramas registrados el 25 de abril de 1989 se escalaron de tal forma que la
maxima aceleracion fuera la obtenida del analisis espectral por superposicion modal, para
estimar los correspondientes al sismo del 19 de septiembre de 1985. Los acelerogramas
resultantes se muestran en la Fig 4.9,

4.3 Evaluacion del modelo propuesto

En este apartado se presentan los resultados sobre giros y asentamientos obtenidos con el
modelo del analisis de las estructuras descritas en-el punto 4.1, actuando en ellas las
gxcitaciones que se presentan en el punto 4.2, y se comparan simultaneamente con las
mediciones de hundimientos y desplomos registrados después del sismo del 19 de
septiembre de 1985. Un resumen de los resultados se presenta en la tabla 4.3.

Edificio I

Con la mformamon del edificio Iy el valor de la resistencia al esfuerzo cortante reducida
CL =1.63 t/m?, con el cual se tiene el factor de seguridad estatico de 1.5 que se reporta
para con51derar la posibilidad de falla local, el modelo calcula un giro de 1.63° y un
asentamiento de 60.61 cm; resultados diferentes de 2.97° de giro ¥ 115.5 ¢m de
asentamiento medio al final del sismo, reportados (ver tabla 4.3). El valor de la
resistencia con el cual se obtienen el giro y el asentamiento medio mas aproximados a los
reportados después del sismo, resulté ser deC, =1.53 t/m* (giro, 3.77° y asentamiento
medio, 99.00 cm). El analisis se realiz6 en la direccién E-W. Es importante destacar que
la diferencia en los valores de resistencia mencionados no es grande, si se atiende a la
incertidumbre que se tiene para obtener la resistencia del suelo ya sea en campo o en
laboratorio. Otras incertidumbres dignas de considerarse son las que se tienen en la
estimacion del peso, aceleracion en el centro de masa, altura del mismo, etc.

Edificio IT

Si se considera la resistencia reducida C;, =1.43 t/m* para el factor de resistencia por falla
local reportado de 2.15, con el modelo se calcula un giro de 0.6° y un asentamiento de
22.84 cm, Con el valor C, =1.15 t/m’ se calcula un giro de 0.995° y un asentamiento
medio de 47.0 cm, los cuales son valores muy proximos a los medidos después del sismo
(giro, 1.343° y asentamiento, 46.0 cm). El hecho de que el modelo reproduzca el orden de
magnitud de los resultados con una resistencia mucho menor que ia reportada, obedece
quizas, a un fuerte abatimiento del nivel freatico que con motivo de una obra de servicio
publico, se realizo en la calle, 1o cual favorecié la inclinacién previa al sismoyalavez la
existencia de mayores esfuerzos cortantes en la masa de suelo del lado mas hundido. Esto
no -se tiene contemplado directamente en la investigacion. El analisis se realizd en la
direccion E-W.
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Edificio Il

Para el edificio [I] que tenia pilotes de friccion, si en €l modelo se usa el valor de
resistencia reportado, C; =2.33 t/m%, no se calculan ni asentamientos ni giros. Sin
embargo, si se usa una C, =1.50 t/m’ se logra un giro de 0.37° y un asentamiento de 55
cm, que estdn muy proximos a los valores reportados de 0.52° en giro y 44 cm, en
asentamiento medio. Obsérvese que el valor de resistencia para el cual se logra reproducir
el orden de magnitud de los resultados, es muy similar al del edificio 7; esto quizas se
deba a la cercania entre ambos inmuebles. El andlisis se realizé en la direccion N-S,

Edificio IV

Al usar el valor reportado C; =1.6 t/m” en el modelo, el edificio IV, se vuelca, que es lo
que sucedid realmente. Se procedid, entonces, a analizar para valores mayores. En la Fig
4.10 se observa la variacién del giro con la resistencia. En ella se puede distinguir que
para un valor de C, =1.66 t/m%, o menor, se alcanza el volteo de la estructura, lo cual
sucedio realmente. Puede verse en la misma figura que los cambios de resistencia cobran
una importancia enorme en los desplazamientos permanentes para valores menotes que
una cierta cota (en este caso es 1.8 t/m?).

El valor del factor de integracion vertical 7, (descrito en la seccion 3.3.1), con el cual se

logré mayor aproximacion en los asentamientos de estos cuatro edificios fue de 0. 56 Esta
fue la justificacion para dejario como constante en el modelo.
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. . 2
Resistencia, ¢, en t/m

Fig 4.10 Influencia del valor de la resistencia del suelo en el giro del edificio IV

En las Figs 4.11 a 4.13 se pueden observar los resultados de la evaluacién del modelo,
comparando asentamientos medios, diferenciales y giros, calculados y medidos. En ellas
puede verse que, haciendo las reducciones de resistencia citadas en los pdrrafos
anteriores, el modelo reproduce los asentamientos totales, diferenciales e inclinaciones
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con muy buena aproximacton. Asimismo, en la tabla 4.3 se presenta un resumen de los
resuftados comentados en este inciso.
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En la Fig 4.14 se muestra otra forma de evaluar el modelo. En ella se presenta una
comparacion entre la resistencia reportada C; y aquella con la que el modelo reproduce

los giros y asentamientos reportados, Cp.

Note que

los valores

reportados,

sisternaticamente son superiores a los calculados con el método propuesto.
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Tabla 4.3 Resumen de asentamientos iniciaies y finales, medidos y calculados

Edificio I 11 I v
Unidad

Factor de seguridad reportado 1.50 2.15 175 1.05
Factor de seguridad calculado 1.40 1.72 1.1 L05
Resistencia no drenada reportada Cy, | t/m’ 1.63* 143+ 2.33 1.6 |
Resistencia usada por el modelo Gy, t/m’ 1.53 1.15 1.50 1.6
Condiciones iniciales T
Asentamiento en extremo 1 cm 30.600 32.25 12.50 ?
Asentamiento en extremo 2 cm 65.000 7.31 17.50 ?
Asentamiento medio cm 47.800 - 19.78 15.04) ?
Asentamiento diferencial cm 34.400 24.94 5.00 ? :
Giro _grados 1.231 0.577 0.164 ?
Inclinacién %Yo 2.149 1.008 0.29 ?
Por sismo dnicamente (medidos)
[Asentamiento en extremo 1 cm 43.400 42,75 23.50
lAsentamiento en extremo 2 cm 22.000 9.69 34.50
Asentamiento medio cm 67.700 26.22 29.00
Asentamiento diferencial cm 48.600 33.06 11.00
Giro grados 1.739 0.766 0.360
Inclinacién %o 3.036 1.336 0.63 Volteo
Por sismo tinicamente (calculados)
Asentamiento en extremo 1 cm 15.92 35.75 36.78
Asentamiento en exiremo 2 cm 87.05 17.70 43.11 ]
Asentamiento medio cm 51.48 26.73 39.95
[Asentamiento diferencial cm 71.13 18.08 6.33 ]
Giro grados 2.54 0.418 0.207
Tnclinacién % 4.44 9.73 2.36 Volteo
Condiciones finales medidas
Asentamiento en extreme 1 em - 74.00 75.060 36.00
lAsenfamiento en extremo 2 cm 157.00 17.00 52.00 ]
Asentamiento medio cHl 115.50 46.00 44.00
Asentamiento diferencial cm 83.00 58.00 16.00

ire grados 2.97 1.343 0.524
I]gclinaci('m % 5.194 2,345 0.914 Volteo
Condiciones finales calculadas
Asentamiento en extremo 1 cm 46.52 68.00 49.28
Asentamiento en extremo 2 cmn 152,05 25.01 60.62
:!Lsentamiento medio cm 99.00 47.00 55.00
\ﬁentamienta diferencial cm 105.53 42.99 11.34
Giro grados | 3.77 0.995 0.371
Inclinacién [ % | 660 | 174 0.65 Volteo

*Con este valor se toma en cuenta falla local y otros efectos locales
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Como puede verse en este inciso, el modelo subestima los giros y asentamientos, al
menos en tres de los cuatro edificios analizados en esta investigacion, porque con la
resistencia del suelo reportada, C;, se calculan valores menores de estos que los
realmente sufridos por las estructuras. Las razones pueden ser las siguientes:

| Estimacién de las caracteristicas de cada problema en particular. Puede ser que se
haya subestimado el peso de los edificios y/o la aceleracién actuando en sus centros de
masa.

2 Influencia de las condiciones locales no consideradas. El modelo no toma en cuenta
algunas condiciones locales de las estructuras como son: excentricidad de las cargas,
hundimiento regional y abatimientos del nivel fredtico, lo cual puede ocasionar
asentamientos y giros adicionales. Por otra parte, no se consideré el efecto de las
colindancias, aunque si se tiene contemplado en el modelo. El hecho de no tomar en
cuenta esto Gitimo, es véiido debido a que para grandes aceleraciones, el mecanismo de
falla se vuelve miy local y superficial, quedando como un semicirculo debajo de la
esfructura. : ‘

3 Consideraciones ‘del modelo. También existe la posibilidad de que la geometria del
modelo ofrezca mayor resistencia a las rotaciones que la real. El hecho de que Ia
resistencia no se alcance al mismo tiempo en todos los puntos de la superficie de falla
debe ser muy importante y no se tiene contemplado en el modelo.

4 Alteracion sismica de la resistencia del suelo. Aunque se sabe que en condiciones
dinamicas, la resistencia de las arcillas aumenta, después de la falla (que es cuando se
presentan los giros) su valor se reduce. A esto puede deberse que el modelo reproduzea
los giros con una resistencia reducida.

Finalmente, resulta de especial interés observar la variacion en el tiempo del centro de
giro de la superficie potencial de falla y como se van presentando los giros. En las figuras
4.15 y 4.16 se muestran historias de variacién de la posicién del centro de giro para el
edificio [ y de asentamientos en los extremos de su cimentacién. Las fuerzas de inercia
del edificio se calcularon con el acelerograma de la figura 4.15a. Los resultados muestran
claramente que los centros de giro se desplazan hacia el centro de la base de la
cimentacidn al aumentar la intensidad de las fuerzas de inercia impuestas por la vibracién
del edificio. Lo cual conduce a superficies potenciales de falla mas superficiales. Esto
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‘tiene una gran repercusién en el disefio sismico de cimentaciones ya que al aumentar ia
severidad de la excitacién que actia en la estructura, la capacidad portante del suelo
disminuye porque la fuerza que se opone al giro de la cimentacion disminuye al acortarse
la longitud de la superficie de falla. Debe enfatizarse que este aspecto no se considera en
el disefio sismico de cimentaciones y no se hace la minima alusién en el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal. Y hasta donde el autor sabe esto es extensivo a los
reglamentos de construcciones vigentes en diversos paises del mundo, incluyendo el de la
Unién Europea que ha sido objeto de revisiones minuciosas recientemente.
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5. Uso como herramienta de diseiio

En este capitulo se analiza e! desempefio del modelo presentado en el capitulo 3
utilizando estructuras hipotéticas de caracteristicas distintas a las presentadas en el
capitulo anterior, con el objeto de poder utilizarlo como herramienta de disefio o de
revision de estructuras por asentamientos y giros causados por el efecto de las fuerzas
sismicas.

5.1 Sensibilidad de pardmetros
Para upa estructura sin pilotes, cuyas caracteristicas s¢ presentan en la tabla 3.1, se

obtuvieron con ¢! modelo los asentamientos y giros, cambiando el valor de la resistencia,
¢, de acuerdo con la siguiente expresion: '

FSETW
= —_y D .
¢ N, [BL Vs f] (5-D

la cual calcula el valor de ¢ necesario para tener un factor de seguridad estitico dado,
FSE, manteniendo constantes las demas cantidades. Se considerd lo anterior para poder
graficar asentamientos caliulados ¢on el modelo versus el factor de seguridad estatico.

El acelerograma usado es el mostrado en la Fig 4.9a que fue con el que se evalud el
modelo en el edificio 1. De éste se tomaron Gnicamente 170 s, que corresponde a la fase
intensa. A continuacidn se muestran los efectos, en términos de giros y asentamientos, de
las variables mds significativas del fenémeno.

Efecto de la aceleracion horizontal

En la Fig 5.1 se muestra el efecto de la aceleracion horizontal méaxima del acelerograma
actuando en el centro de masa de la estructura. El acelerograma de la Fig 4.9a se escalo
para que su maxima aceleracion tuviera valores desde 0.1g hasta 0.8g. En ella se observa
que, en una estructura especifica con un cierto factor de seguridad estatico, . al
incrementarse las aceleraciones maximas el giro es mayor. Pero lo mas valioso es que se
puede observar un umbral del factor de seguridad que nos marca las condiciones criticas.
Es decir, un valor tal que si se tiene un factor de seguridad menor, pequefios cambios en
el valor de éste implican grandes cambios en los asentamientos calculados (la estructura
‘es inestable). Por ejemplo, para una aceleracién méxima de 0.6 g se tiene un umbral de
2.2 de factor de seguridad. Si el factor de seguridad se incrementa, los giros y los
desplazamientos (ver figura 5.2) decrecen de forma sostenida. En la Fig 5.2 se muestran
los asentamientos totales correspondientes a los mismos valores de aceleracion.
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Fig 5.1. Influencia de la aceleracion méaxima en los giros (Estructura en tabla 3.1)
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Fig 5.2 Influencia de la aceleracion maxima en los asentamientos (Tabla 3.1)

En esta grafica se observa que el asentamiento aumenta al incrementarse la aceleracion
maxima. También puede apreciarse que estructuras con factores de seguridad altos
pueden sufrir fuertes asentamientos si la excitacion es severa, aunque sus giros sean
imperceptibles. Por ejemplo, una estructura con un factor de seguridad de 2.4 y una
aceleracion de 0.6 g, sufre un asentamiento de 44 cm, con un giro imperceptible. En la
grafica de asentamientos es dificil apreciar el umbral (FSE = 2.2, amy =0.6 g). Sin
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embargo, si se sigue la tendencia que muestran los patrones de asentamientos totales para
FSE menores, se observa que si existe un umbral que define el valor del factor seguridad
requerido para que los asentamientos sismicos sean despreciables,

Efecto de la Profundidad de desplante

Fn la Fig 53 se observan los resultados del modelo con una estructura cuyas
caracteristicas son las la tabla 3.1, desplantada a diferentes profundidades (para no incluir
otros parametros que empafien el efecto de D, se considera que el peso del edificio mas
la cimentacién no aumenta al aumentar la profundidad de desplante). En esta figura se
observa que al desplantar una estructura a una profundidad mayor, sufrird un menor giro;
pudiéndose elegir de la grafica un valor de confianza de D, . Se hicieron analisis para

diferentes valores de aceleracién maxima observandose que las estructuras para las que se
esperan mayores aceleraciones en su centro de masa, desarrollaran mayores giros.

a=02g

a=0l.1 g |
|

 —m— a=03g

| B |
N R |
05 T—— \\—‘[ } T — ______#__i
N , S D A Aty ST

05 & 05 I{,S i 2s 3

Profundidad de des plante, en m

Fig 5.3 Efecto de la profundidad de desplante en los giros

Los asentamientos incluidos en la figura 5.4 muestran un comportamiento similar al de
los giros: A mayor valor de D,, menor asentamiento, y a mayores aceleraciones en el

centro de masa, mayores asentamientos.
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Fig 5.4 Efecto de la profundidad de desplante en los asentamientos

Sobre el efecto de la profundidad de desplante ademds de lo anterior cabe destacar dos
aspectos: ' '

a) En la figura 3.8 se observa que al incrementarse las aceleraciones de la estructura,
el centro de giro se desplaza hacia el centro de la base del edificio al punto que
para una aceleracion de 0.2g o mayor (en la estructura de la tabla 3.1), el centro de
giro esta en ¢l centro de la base. Tomando en cuenta que para un suelo sin friccién
la superficie de falla es un semicirculo (segin el modelo propuesto), la
contribucién de una mayor profundidad de desplante es menos importante cuando
se tienen fuertes aceleraciones. Lo anterior se nota claramente en la figura 5.4
para los valores de aceleraciéon méaxima de 0.3 y 0.4g cuando se aumenta la
profundidad de 2 a 3 m.

b) No se considera en el modelo el efecto de empotramiento en la masa de suelo que
tienen las estructuras desplantadas a mayor profundidad, lo cual tiene un efecto
importante en la estabilidad de las mismas ante sismos fuertes.

Influencia de la relacion de esbeltez

En la figura 5.5 se muestran resultados del modelo para los que se aumentd la altura.
conservando el ancho (15 m) de la estructura de tal forma de tener diferentes relaciones
de esbeltez. El peso se hizo aumentar, con fines ilustrativos, a razén de 1 t/m? por cada
3.0 m de altura. Las relaciones de esbeltez analizadas fueron desde 1.0 hasta 3.0. El resto
de las caracteristicas se presentan en la tabla 3.1. '
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Fig 5.5 Influencia de la relacidn de esbeltez en los giros

En la Fig 5.5 se observa que las estructuras con mayores relaciones de esbeltez sufren
mayores giros. Mas importante que lo anterior, es que deben disefiarse para factores de
seguridad mayores. Por ejemplo, un edificio con una relacién de esbeltez de 1.8 para el
que se espera una aceleracion de (.4g debe disefiarse con un factor de seguridad superior
a 1.95 (umbral); mientras que uno con una relacién de esbeltez de 3.0 para el que se
espera la misma aceleracion, deberd disefiarse para un factor de seguridad mayor que 2.9.

En la Fig 5.6 se presenta la variacion de los asentamientos con la relacién de esbeltez,
para un mismo valor de aceleracion (Qms =0.4g). Se observa que a mayor relacion de
esbeltez se tiene mayor asentamiento. Por ejemplo un edificio con un factor de seguridad
de 3.2 con una relacion de esbeltez de 1.8 sufte asentamientos despreciables, (de acuerdo
con el modelo), mientras que uno con una relacién de 3.0 y el mismo factor de seguridad
se astenta 25 cm, con un giro de aproximada 0.2 grados. Este aspecto tampoco se
contempla en ningln reglamento de construcciones. Si se desea tener el mismo nivel de
giros y asentamientos en dos edificios con diferente esbeltez, el factor de seguridad de
disefio debe crecer con la esbeltez de la estructura.
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Fig 5.6 Influencia de la relacion de esbeltez en los asentamientos
Influencia del ancho de la cimentacion (conservando la relacidn de esbeltez)

En las Figuras 5.7 y 5.8 se muestran los resultados de anélisis en los que se hizo variar el
ancho de la cimentacidn, con la misma relacion de esbeltez para ver su efecto en los
movimientos permanentes de las estructuras (en realidad se analizd el efecto de escala).
Se observa que una estructura de mayor escala sufre menores asentamientos y giros. Es
decir, para igual relacién de esbeltez, al aumentar las dimensiones en planta, los
asentamientos y giros disminuyen. Nétese que la dependencia de los movimientos de la
escala es mucho menor que de los otros factores mencionados antes, Por ejemplo, el
factor de seguridad umbral para un ancho de 10 m es apenas 0.15 mayor que para un
ancho de 30 m.
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He/B=1.4, Df=2m, a=0.4g
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Fig 5.7 Influencia del ancho de la cimentacion en los giros (conservando la esbeliez)
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Fig 5.8 Influencia del ancho de la cimentacion en los asentamientos
3.2 Herramienta de diseiio
Programa ZIGZAG

Como se mencioné en la secciéon 3.2, se elaboré un programa de computadora para
efectuar los calculos que requiere el modelo para obtener los giros y asentamientos de
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una estructura desplantada sobre un suelo con cohesién y friccion sobre losa o cajon de
cimentacion con o sin pilotes de friccién.

De la observacién de los resultados del inciso anterior, se aprecia que seria importante
conocer, para una estructura con un factor de seguridad estatico dado, el valor umbral de
este pardmetro de disefio, ademas del asentamiento total y el giro que sufrird durante un
sismo para saber qué tan segura es la estructura ante carga sismica. Con este objetivo se
modificé el programa para que con las caracteristicas que son mas faciles de determinar,
las cuales son: altura total, He; ancho, B; longitud, L; peso, W, ; profundidad de

desplante, D,, y peso volumétrico del suelo, y ; se pueda calcular la resistencia, c,

necesaria para un factor de seguridad dado, con la ecuacioén 5.1. Como resultado se tiene
una curva de asentamientos y una de giros como las que se observan en las Figs 5.1 2 5.8.

El programa puede ejecutarse en dos modos. El primero recibe todos los datos del
problema incluyendo la resistencia no drenada del suelo, ¢, y el acelerograma de la
excitacion. Los resultados de este primer modo son los asentamientos y giros debidos a la
accion sismica. En el segundo modo, el Unico valor que no se proporciona al programa es
la resistencia, c. El programa calcula para un intervalo de valores de ¢ los asentamientos
y giros y los presenta en graficas en las que en el eje horizontal estan los factores de
seguridad estaticos correspondientes a cada valor de ¢, como se explica en el parrafo
anterior. Este segundo modo sdlo es aplicable (hasta el momento) a suelos arcillosos
(¢ = 0) y estructuras sin pilotes.

El programa estd elaborado en Fortran. Se le adapté una interfaz grafica con el fin de
poder usarlo bajo un ambiente de ventanas.

Especificaciones minimas de hardware

Procesador de 200 MHz de velocidad

Memoria RAM de 32 Mbytes

Disco duro de 2 Gbhytes

CDROOM (para leer informacion desde disco compacto)

Especificaciones de software

Puede ejecutarse desde MS-DOS o en Windows 95 0 en una versidén més reciente de éste.
Instalacion

Para poder hacer uso de la interfaz grafica es necesario instalar el compilador JAVA, ya
que en este lenguaje fue programada. Tanto este compilador como la interfaz grafica y el

programa en Fortran que calcula los asentamientos, estan contenidos en un disco
compacto.
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El disco est4 dividido en dos directorios principales: Instalacién de JAVA y ZIGZAG. En
el directorio Instalacién de JAVA esta el archivo instalJAV.txt en el que se explica paso a
paso el proceso de instalacién del compilador JAVA.

Una vez instalado JAVA, se copia el directorio ZIGZAG completo det disco compacto a
la computadora. Terminado lo anterior, se hace doble clic en e archivo zigzag.bat que se
encuentra en el directorio ZIGZAG de la computadora para desplegar la interfaz grafica.
También se anexa la versién del programa para correr desde Fortran y no usar interfaz
grafica, o '

. Encl Apéndice 5 se presenta un manual de usuario del programa y un ejemplo de uso.

EESTEREE

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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- 6. Conclusiones y Recomendaciones

Las conclusiones mas importantes que se derivan de este estudio son:

1. La capacidad de carga de una losa o cajon de cimentacidn, con o sin pilotes de
friccidn, desplantada sobre suelos arcillosos, puede reducirse drasticamente en
condiciones sismicas, induciendo, en muchos casos, movimientos permanentes
excesivos en las estructuras, e incluso volcamiento.

2. La razén de la pérdida de capacidad de carga se debe a que al actuar fuerzas
horizontales, la superficie de falla adopta una posicién mas superficial.

3. A medida que se incrementan las fuerzas sismicas, el mecanismo de falla se hace mas
superficial y local, que en el caso mas critico queda como un semicirculo (para suelos
arcillosos) con centro de giro en el eje de la estructura. Esto concuerda al menos
cualitativamente con el resultado de otras investigaciones (Richards et al., 1993).
Ademas, los casos estudiados después del sismo del 19 de septiembre de 1985 avalan
estos resultados tedricos. .

4. Con el procedimiento desarrollado se pueden calcular asentamientos totales y
diferenciales de una estructura desplantada sobre losa o cajén de cimentacion con o
sin pilotes de friccion, por cargas sismicas, por lo que se podria usar para disefios por
desplazamiento. Sin embargo, debe notarse que también se pueden calcular las
variaciones temporales de los factores de seguridad dinamicos.

5. Para una estructura con caracteristicas geométricas conocidas y un acelerograma
esperado en su centro de masa, es posible conocer con el modelo un valor umbral tal
que si el factor de seguridad estatico de su cimentacion es igual o menor, la estructura
puede ser sismicamente inestable.

6. Se propone una forma de disefiar por asentamientos o revisar la estabilidad sismica de
una cimentacion (a base de losa o cajon), partiendo del factor de seguridad estatico.

7. Estructuras con caracteristicas distintas y factor de seguridad de su cimentacién
similar, tendran comportamientos distintos, a menos que este factor sea
suficientemente grande, por lo que la confianza en un valor de este factor no debe ser
general.

8. Se recomienda estudiar el efecte de empotramiento en la masa de suelo que obtiene
una estructura al desplantarse a mayor profundidad.

9. Se recomienda hacer experimentos de laboratorio con modelos a escala para

corroborar los resultados del modelo tedrico propuesto y considerar la posibilidad de
introducir nuevas variables.
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Apéndice 1. Calculo de parametros geométricos

A. 1.1 Area bajo la curva

r=re’ e
ds =rdf
r(rdB) _ 1,

A= r2do = én}zewm‘”dé’

2
A= J.dAz J_1_r02€26tan¢d9 - F eZG‘tam;o
2 4tan @

La integral definida entre los limites 6, = # y 8, =a + 3 resulta ser

2
A= _.,L[ez(“*'ﬁ)lm(a _ e2ﬁta.nq7]
- 4tang

A. 1.2 Coordenadas del centro de gravedad del bloque deslizante
A.1.2.1 Abscisa

¥ 2 hcosh = zroee“’“” coséd
3 3

dt=Ly2p0m0 40
2
xdA = [%—roeet‘”“” cosé)[é ;;fem"’““’dﬂ) = %r,fe”“’““’ cos6d8

I.;dA = %3— J-ew‘a“‘” cos6dé

Integrando por partes

Je39lw° cosfdf = e**™? sin@ - 3tan @ jesg'a“w sin Od@

J'e3|9tam;a cosEdo = eSf)tan(p sind - 3tan (pl_ewtan(o cosd +3tan¢f639tan(a COSBdg}
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j‘e”‘“‘” cos6d@ = ¢’ sin @ + 3(tan @)e***? cos§ - 9tan’ p jew“‘““’ cosOdé (A.1.2.7)

(1 +9tan’ ga)_[e”‘a““’ cos8df = e [sin @ + 3 tan @ cos 6] (A.1.2.8)
je”“’““’ cos6df = ——1—2—~e35 "% [sin & + 3 tan ¢ cos A (A.1.2.9)
: 1+9tan” ¢ )

3
Y ¥ tan :
J_deAIB 1+9[1);an2q0 ¢ [sin @ + 3 tan g cos f] (A.1.2..10)

A.1.2.2 Ordenada

;=§rsi_n9:—§wroe9‘a"“’ sind (A1.2.11)
ydA = [%roee‘w sin 9}[% rozew‘““”’a’ﬁ): %rOJem'a"“’ sin d 0 (A.12.12)
[ =f§ [ sin o (A.12.13)
integrando por partes .
fe?™ sin 06 = —¢*"*"¢ cos0 + 3tang fe?®¢ cos 66 (A.1.2.14)

J'e”“‘““’ sin 646 = ~e***"® cos @ + 3 tan gole”‘&““’ sin @ ~3tan ¢ J.e”“”“” sin Bdﬁj (A.1.2.15)
je“"m“’ sin 46 = ~e*™** cos§ +3(tan p)e** ™ sin @ ~ Ytan’ @ je“"w sin 646 (A.1.2.16)

(1+9tan” p) [ 5in 416 = *[-cosO + Jtanpsind]  (A.12.17)

5636”‘“"’ sin 6d6 = ——1—2—»639‘““°[39in9 tan  ~ cosf (A1.2.18)
1+9tan” ¢ o
3
— ¥,
YdA = 2 e’ ¢|3sin @ tan'p — cos @ A12.19
jy 31+ 9tan’ ¢ [ v S_] ( )
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A.1.3 Longitud de arco de la espiral

s= [ds= frdg =r, [e""*do = ?é;"o_qb_" feoune tan-qodg (A.13.1)

s=l0_gowe (A.1.3.2)
tan @ . _

Evaluada entre los limites 6,=py0,=a+f resultaser

5= L fplerahme _emm] (A.1.3.3)
tan @

A4.1.4. Momento polar de inercia del suelo subyacente

A continuacion se obtiene una expresion para el calculo del momento polar de inercia del
suelo comprendido entre la superficie de desplante y la superficie de falla.

B
-

Fig A.1.1

La contribucién de ds al momento polar de inercia esta dada por

dJ = p*dM (A.1.4.1)
dM = s qy | (A1.4.2)
g
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De la figura A.1.1 ds = pdpd6
dV = Lds = L(pdpd®) (A.1.4.3)

Si se utiliza una longitud unitaria, L =1, se tiene

= p* Y pdpd6 =5 pidpds (A.1.4.4)
g g
El momento en toda la region es
y & py
L, = j | p*dpdo (A.1.4.5)
& '9| ] .
Calculando la primera integral
&, 4 17
Jy= || 2~ a6 (A.1.4.6)
B 4 2

Caso 1: Centro de giro situado a una altura y,, sobre el nivel de desplantey ¢ +0

2, =,ﬁ_ y P, = =re®™? (A.147D
sind :
4 | . .
1 j{ frang | { Ve J }ae (A.1.4.8)
siné&
f'4 y4 9,
J, =0 j"“”‘a“‘”dé? 28l j_——de (A.1.4.9)
4, sin* @
do cotd :
= — csc @ +2 - (A.1.4.10
jsin"f) ( ) ( . )
J, =M~ M, (A.1.4.11)
\ |
=to [ eoump)l AL14.12
l I6tan(p[e L‘ (A-14.12)
4 5,
M, :1;1{_ °°3“9 (cse? 9+2)] (A.1.4.13)
4
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Evaluando entre los limites 8, = 8 y 6, =« + 3 resulta ser

r4 yl‘o )
J, = jgHarBhume _ galuwne | 8 boot(ar + B)ese? (@ + )+ 2|~ cot Blese? B+2
T o5 fotlar+ Plesc* (e + A+ 2]-cot plesc? +2)
(A.1.4.14)
Caso 2: Centro de giro en el nivel de desplante y ¢ # 0
p =0 y Py, =1 =re’™? (A.1.4.15)
14 . ‘
Js= [lroe®=e ) do (A.14.16)
é
Jy= T [rome]? (A14.17)
® {6tang b T
Evaluando entre los limites 6, =8y 8, =a+p resulta ser
Ty = [gsartang _ ganue | (A1.4.18)

- l6tan ¢

Caso 3: Centro de giro situado a una altura y,, sobre el nivel de desplante, pero ¢ =0

. y f
pl _.Singg y pz —_-rzro | (A1419) .
|
L 14 Y ) -
: S P | IPC T I P A.1.420
*Tag" [sina] ( )
- _
{ . r4 8, y4_ A 1
| Joz_o,,J‘dg__aJﬁ.dg (A.1.421)
4 h 4 g sin
4 4 &, '
J, =" [oF: _&f_[_?"_t?_(cscl g +2)} (A.1.4.22)
477 4 3 4

Evaluando entre los limites €, = 8 y 6, =« + [ resulta ser
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4 4
Ret Yy
% e

Jy=tr et ot(er + B)esc? (@ + B)+ 2]~ cot Blese® p+2)) (A1.423)

Caso 4. Centro de giro en el nivel de desplante y ¢ =0

=0 ¥y Py = =5 (A.1.4.24)
1% | |
g =y )t —ole (A.1.4.25)
&

f‘4 &,
Jy="2 | a8 (A.1.4.26)

4

I('0‘2 ]

Jy = I[@]ﬂ , (A.1.4.27)

(A.1.4.28)

¥ COMO €n este Caso & =7

J, =20 (A.1.4.29)

Para tomar en cuenta toda la longitud de la cimentacién, debe multiplicarse J,, por L.

Finalmente, el momento debido a la inercia del suelo comprendido entre la superficie de
desplante y la superficie de falla es

J, =Ly, (A.1.4.30)
g ' .

A.1.5. Momento polar de inercia del edificio

El momento polar de inercia de un prisma de 4rea rectangular y longitud unitaria con
respecto a un eje perpendicular que pasa por su centro de masa es (Blatt, 1991)

J:l—lz-M(a%bz) (A15.1)
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Donde M eslamasa, a y b son los lados del prisma. Cuando el eje pasa a una distancia
d , del centro de masa se utiliza el teorema de ejes paralelos. En este caso:

J=1—12_M(a2 +67 )+ Md? (A.1.5.2)

Para el caso de la geometria considerada en este estudio

| J, =I—1§m(_,(32 + H? +12d) (A153)
donde
d, =+xt+y (A.1.5.4)
Por lo tanto
J, = g; (87 + H? +12(x2 + y2)| (A.15.5)

A.1.6. Momento polar de inercia del suelo adyacente

J, = Zg (B, -z, P+ D2+ 12(x2 + 32 AL

donde el peso del suelo adyacente al edificio se calcula con la expresion

W, =(B —x,)D7, (A.16.2)

y las diferencias de abscisas y ordenadas entre el centro de giro y el centro de masa del
volumen de suelo adyacente valen ‘

2y =D, -
%, = y =Ze 77 (A.1.63)

2 ' ' 2
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Apéndice 2. Momentos resistentes

A.2.1 Momento debido a la cohesion del suelo M,

M, = [erds (A2.1.1)
6,
M, = {cr’de (A.2.1.2)
a
. 92
M, = [erje®™*dg (A2.1.3)
&
- 0?52 ezmanga 5 (AZ 1 4)
Y 2tang 6 o
Sig =8y86,=a+f,seobtiene
_ Crgz [ez(aq-ﬁ)tanq? . e?.ﬂ!aﬂqﬂ] (A215)
7 2tang

A4.2.2 Momento debido al peso de la cufia de suelo M, -

"En el punto anterior s¢ calculo

3
- e
xdAd = 0 e ™?lsin g +3cosH tan A2.2.1
f 301 +9tan? @ ) [ : ol ( )

Por otra parte, para el area triangular

-, By \ 8B (B—-xg,.)yg, B-x, Ve lp2 ' ‘
xA—(-v——z———][?)— : ( . )-~6~—[Bl—(8—~xg,)l] (A2.2.2)

Evaluando la expresion A.2.2.1 entre los limites 6, = B y 0, =a + 3; y sustrayendo la
expresion A.2.2.2, se obtiene

) y e3ﬁ:mzw(sinﬁ+3cosﬁtan ) RO [Bz —(Bux ]
“ 31+ 9tan® p) — e (gin( + B)+3cos(a + B)tan @) 6 - }
(A2.2.3)

77



Apéndice 2 Momentos resistentes

A.2.3 Momento debido al peso del suelo adyvacente M,

El volumen por unidad de longitud del suelo adyacente que gravita sobre la superficie de
desplante, es

A=(8-x,)D, (A.2.3.1)

y el brazo de palanca del suelo comprendido en ese volumen con respecto al centro de
giro s

Bl - ng l
Sy (A2.3.2)

x =

Por lo tanto, el momento estd dado por la expresidn

M, = %)f— (B, —x, \B +x,) | (A2.3.3)
M, =L Sff (B2-x2) (A23.4)

A.2.4 Momento resistente por las caras laterales del bloque deslizante M,

En la figura A.1.1 se muestran las variables involucradas. Supongase una resistencia al
esfuerzo cortante, c, igual en foda la superficie de falla. En el momento en que la falla se
alcanza, en un punto cualquiera, P, de las caras laterales del bloque deslizante, se
desarrolla un esfuerzo resistente proporcional a la distancia que existe del centro de giro
al punto en cuestion, suponiendo variacion lineal del esfuerzo cortante en la direccidn
radial. Con esta idea, dicho esfuerzo esta dado por la siguiente expresion

r=Le (A2.4.1)
¥
actuando en una superficie
ds = pdpd6 L (A24.2)
La fuerza cortante en esa superficie es
: 2
F=us=c2dode | (A.2.4.3)
¥

El momento que produce esta fuerza estd dado por la expresion
3

M= oF =c 2 dpdo (A2.4.4)
¥

El momento que resiste toda la superficic lateral es
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M= gj‘;rjpsdp:}dﬁ | (A2.4.5)

8, A

Resolviendo la primera integral tenemos

8, :
M= Ii[pﬂid@ (A.2.4.6)
é

Caso 1: Centro de givo a nivel de desplante p, =0y p, =r

&
M= [ [ -olae (A2.4.7)
bt 4r
quedando -
¢
M=—|rdg A248
i) (A243)
Pero ] _
r = re® © (A249)
38
M= % | erdo | (A2.4.10)
8
Integrando tenemos
3
C¥ &,
M =~——2 e |2 A24.11
12tan @ [ ]8‘ ( )
Necesariamente 8, =0 y 6, =nx
3
= [amme ] (A.2.4.12)
12tan ¢ , .

Caso 2: Centro de giro a una altura y, sobre el nivel de desplante

p =28y D, = r C (A24.13)

sin @ -

Sustituyendo estos limites en la expresion A.2.4.6 y evaluando, tenemos

| NETATESIS NO SALE
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8, 4
M= j—‘:{r‘* -[y—g} }49 (A2.4.14)
g 4r sin@

8. 4 @
C : 3 C}’ i % de
M == |rdg -~ A24.15
rel 4 él‘-r 47‘0 8:[89131'1.13 Sin4 9 ( )
M, =M, - M, (A.2.4.16)

El primer término de esta expresion es igual a la expresion A.2.4.8, pero ahora evaluado
para todo el dngulo barridé tenemos

3
Ch [6 3@ tan @ ]“*5

e 3 (A2.4.17)
Resulta
3 .
M, = E%:E[QS(M Janp _ g3gano | | (A2.4.18)

El segundo término de la expresion A.2.4.15 evaluado en los mismos limites es

4 a+p
Yy de

M,=—¥ A24.19

P4, "9" ™ sin" 6 ( )
El cual debe ser obtenido numéricamente debido a que la funcion
1

)= ——— A2420

f( ) e&tanqy Sil’l4 9 ( )

no es integrable analiticamente.

Caso 3: Centro de giro en la base y dngulo de friccio’h, @=0

Si se sustituye ¢ =0 en la expresion A.2.4.9, se tiene r =#;; y a su vez, este valor en
A.2.4.10, el momento total es

3
_

3
Mrc! = %[9]0” - 4

(A2.421)

Caso 4. Ceniro de giro a una altura y,, sobre el nivel de desplantey @ =0

Sustituyendo » =1, en A.2.4.15 se tiene
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o 4 g+f
M, = - [9]‘;*” D [ _49 (A.2.4.22)
4r, 5 sin" @

Usando, para el segundo término, la férmula

dx —~cos(ax) n-2 dx
J'Sl!"l (ax) a(n l)sm” l(ax) + n—1 ISin”‘z(ax) (A2423)

Que para nuestro caso (n=4):

J‘ de —cosé 2_[ &9

= +— A2.4.24
sin'é  3sin’8 3 “sin’@ ( )
j d0 _ ~cosf s 2[ ?059} (A2.425)
sin® @ SSm ¢ 3| sinf
de cot@ +4
fomg=- esc? 6 +2; (A.2.4.26)

En la expresion A.2.4.22

M, = cary + P {cot(a +6) [cscz(a +B)+ 2] Otﬁ [csc B+ 2]}
4 4r, 3 _ _

(A2.427)

A.2.5 Momento dinamico debido a la inercia al giro del sistema suelo-edificio M,

En el inciso A.1.4 se obtuvo la expresion para el calculo del momento polar de inercia del
suelo comprendido entre la superficie de desplante y la de falla, la cual es

J, =Ly (A25.1)
g " |

Para el célculo del momento polar de inercia del edificio y del suelo adyacente se
obtuvieron, respectivamente, las siguiente expresiones

J, = Zg (B2 + B2 +12(x2 + 2] (A2.52)
= |(B -z, P D2 +12(e 452 ) (A.2.5.3)
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Si hacemos :
Jo=J,+J.+J, (A.2.5.4)

El momento dinamico debido a la inercia del sistema es

2
My, =J o0 (A.2.5.5)

*

A.2.6 Momento dindmico debido al incremento en el brazo de palanca del sistema con .
respecto al centro de giro M,

En el apéndice A.1 se obtuvo la expresion para calcular la ordenada del centro de masa de
la cufia de suelo deslizante con respecto al centro de giro, la cual fue

' 3
- ¥
ydd = . Weei3sin @ tan @ — cosé A26.1
J Trowntg)  Bsindtang-coso] (A28
Por otra parte para el drea triangular de la figura A.1.1
= _velB+(B=x,)2 1
yA: _— 9 . —é—ygi :gy;'[Bl-'_(B_ng)] (A262)

Evaluando la expresién anterior entre los limites 8, =8 y 6, =+ (3, y restando la
Gltima expresion, se llega a

W,y = E(Hg——%r—lz—q’)[em*ﬁ)“”(?: sin{c + £)tan ¢ — cos(e + B))—e*”*¢(3sin Btan ¢ - cos /3)]
_.};i »2|B +(B-x,)] (A2.63)
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Apéndice 3. Método de integracién numeérica
Método de Newmark
a) Valores iniciales de las variables

Definir las variables de masa, M vy rigidez, KX que a su vez determinan el periodo
natural del sistema (Bathe, 1982 y Chopra, 1995).

Inicializar los vectores U/, / y U/ para un tiempo ¢=0.
Seleccionar los pardmetros & y &

§20.50 (A.3.1)
a20.2505+6) : (A3.2)

Para el intervalo de tiempo del acelerograma, calcular las constantes de integracién

a, = pvE (A33)
1
h== (A34)
a, =—1——1 (A3.5)
2a :
a, = A1~ 5) (A.3.6)
a4 = (A3.7)
Establecer la rigidez efectiva, K :
B=K+aM (A38)
b} Para cada intervalo de tiempo:
Calcular las cargz;s efectivas para 7 + Af:
}nih.,m = R,\n +M[aoUl +a, (J.’,+a3 U,) (A.3.9)
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Resolver los desplazamientos para £+ Af:

— RH—A:
AT TS
K

U

Calcular las velocidades y aceleraciones para £+ Af:
Upar = dy (U:-Hi\l - UJ )— a, Ul —

Usear = U,+ dyg U, +a, U e
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Apéndice 4. Momentos que resisten los pilotes

En la investigacion de Romo y Garcia (1995) se utilizaron curvas t—z y p—y para

calcular fuerzas verticales en funcidon de desplazamientos verticales y fuerzas
transversales en funcion de desplazamientos horizontales, y a partir de ellas los
momentos que producen. Se presentan a continuacién dos nuevas formas de calcular los
momentos que resisten los pilotes. ‘

A.4.1 Criterio basado en la norma RP2A-WSD (Planning, Designing and Constructing
Fixed Offshore Platforms — Working Stress Design)

Se ha encontrado que para cargas laterales estaticas, la capacidad de carga lateral ultima
de arcillas blandas, P, varia entre 8¢ y 12¢ excepto a poca profundidad donde la falla

ocurre de un modo diferente debido a la minima presién vertical. Las cargas ciclicas, por
otro lado, causan deterioro de la capacidad de carga lateral con respecto a la condicion
estatica. En la espera de mejores criterios para evaluar esta capacidad, se recomienda lo
siguiente:

Segun la norma que le da titulo al presente punto, 7, se incrementa de 3¢ a 9¢ conforme

se incrementa la profundidad X de 0 a X, a partir de la cual se¢ mantiene constante en
9¢ de acuerdo con las siguientes expresiones

Pu=3c+ySX+V% (A4.1)

P =9c¢ para X 2 X, (A.4.2)
donde

P, es la resistencia lateral Gltima,

D es le didmetro del pilote,

V es una constante empirica adimensional que varia entre 0.25 y 0.5,
X es la profundidad medida a partir de la superficie del suclo, y

X, es la profundidad de la zona de resistencia reducida.

Considerando resistencia constante con la profundidad, se pueden igualar las ecuaciones
anteriores para encontrar la profundidad de la zona de resistencia reducida

Xpm— | (A4.3)
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Estas relaciones empiricas no deben usarse cuando la variacion de la resistencia sea
erratica. El minimo valor que se espera de X, debe ser aproximadamente 2.5 veces el
didmetro del pilote.

Dado que la superficie de falla est4 cambiando de posicién conforme transcurre el sismo,

se calcula en cada instante la longitud de cada pilote que queda debajo de dicha
superficie,/,, con la siguiente expresion

’-’efﬁ[( v ¥ ]/ - Vg (A.4.4)
donde |

x,; es la distancia horizontal del pilote al centro de giro y

77 es el angulo entre la horizontal y la linea que une al centro de giro con la interseccion
del pilote con la linea de falla, el cual mediante un procedimiento iterativo se puede

obtener de la siguiente expresion

x, =re" " cosn (AA4.5)

Comparando las expresiones A.4.3 y A.44, si [, (X,, se usa la expresién A.4.1 para

calcular la resistencia a una profundidad 7, bajo la superficie de falla

caﬁ
P =3c+yslejé +0.3 5 (A.4.6)

Por lo que la fuerza horizontal que resiste un pilote es

| e+ P
Foy=DI, { } (A4.7)
Si {, 2 X, la fuerza horizontal que resiste un pilote estd dada por la expresion
Fou=cD|6X, +9,, - X, )| (A4.8)
Por otro lado, la fuerza vertical que resiste cada pilote es
Fo =08czDl, (A.4.9)

Los momentos resistentes que produce el conjunto de pilotes se puede, por lo tanto,
calcular con las siguientes expresiones
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Mrph = Z Fp,u,,yp,". (1AL4 10)
i=1
M, = Z| F o X (A4.11)

donde

n es el nimero de pilotes

x,,, es la distancia horizontal del pilote ial centro de giro
¥, €s'la distancia del centro de giro a la interseccion del pilote 7 con la superficie de

falla
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"~ Apéndice 5. Manual de usuario
Se ilustrara el uso del programa desarrollado mediante el siguiente ejemplo
Ejemplo: Calcular el asentamiento y el giro de la estructura cuyas caracteristicas aparecen
en la tabla 3.1 del cuerpo del presente texto con el acelerograma de la figura 4.15a
suponiendo que éste actda en el centro de masa del edificio con una aceleraciéon maxima

de 0.2 g. El factor de seguridad estatico de esta cimentacion es 1.48.

_ i
Se hace doble clic en el icono del programa situado en el escritorio de su PC para abritlo.

sl 6. 0 |

Figura A.5.1 Programa zigzag 2002

En la opcidn datos (en cdlculo) del menu se ingresan los datos al programa.

i
bl
%
i

THSIS CON
FALLA DE ORIGEN
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Pt e spti

ig b
5T

Richiondy
Aaiguta Anectdi

AREIL D

Lachud fral |

2000

i

Hoiciagon o

Figura A.5.3 Datos del ejemplo

En archivo (de acelerograma) se busca el archivo de la excitacion en el cual deben
aparecer 1os valores de las aceleraciones a cada dt dado, en formato 8E9.6,17 (8 campos

89
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por renglon de 9 caracteres incluyendo 6 decimales y 7 enteros para el nimero del

renglén).

|y Eiciod
j Bificid-1 st}

%0

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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En ver (de resultados) se pueden observar el asentamiento y el giro calculados. :

it

A.5.6 Despliegue de resultados

En donde se observa un asentamiento de 0.155 cm y un giro de —0.000132°, los cuales
son despreciables. Para tener una mejor idea de la seguridad de la cimentacion, habria
que utilizar la opcién de calculo maltiple. Al finalizar, se debe usar la opcion desplegar
para observar graficamente los resultados de esta opcidn (ver figura A.5.7). Se observa

graficamente que sélamente se esta a dos décimas del lado de la seguridad del umbral de 3
condiciones criticas (1.3) :

TESS CoN ]
FALLA DE ORIGEN|
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‘Giro (grados) ) Asentamianio (Gentimeiros)

43 335! . - 2130953,

N
\"\.

Factar ¢ Seguridad Estalico

A.5.7 Resultados del modo mltiple

TESIS CON
FALLA DE ORIGEN
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Apéndice 6. Simbolos utilizados

Longitudes -
H,: Altura total del edificio incluyendo profundidad de desplante

B : Ancho del edificio .

L : Longitud del edificio

D, : Profundidad de desplante del edificio

D: Diametro de un pilote

!, Longitud del tramo de pilote que queda debajo de la superficie de falla

Pardmetros del suelo

7, . Peso volumétrico del suelo

¢ : Cohesién

¢, : Resistencia al esfuerzo cortante no drenada, reportada

¢, : Resistencia con la que el modelo reproduce los movimientos reportados de los cuatro

edificios analizados
@ : Angulo de friccion interna

Fuerzas que intervienen

k. : Fuerza sismica horizontal aplicada al edificio a la altura equivalente H,
W, : Peso del edificio incluyendo cimentacién

W, . Peso del bloque de suelo deslizante

W,,: Peso del bloque de suelo adyacente al edificio

F . Fuerza horizontal que resiste cada pilote

F

L - Fuerza vertical que resiste cada pilote

Varias
g : Capacidad de carga

m, : Masa del edificio
g : Aceleracion de la gravedad
a,: Aceleracion que actia sobre el edificio a la altura equivalente H,,

Coordenadas con respecto a un extremo del edificio
B

- ?

H,,: Coordenadas del punto de aplicacion de la fuerza sismica

XY, - Coordenadas del centro de giro (centro de la espiral)

| TESIS CoR
ALLA DE ORIGEN| -
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Distancias entre diferentes puntos de interés

x,,y,: Diferencia en abscisas y ordenadas, respectivamente, entre el punto de
aplicacién de la fuerza sismica y el centro de giro

;c,}: Diferencia en abscisas y ordenadas, respectivamente, entre el centro de gravedad
del bloque deslizante y el centro de giro

x,;,+ es la distancia horizontal del pilote ial centro de giro

¥, €s la distancia vertical del centro de giro a la interseccion del pilote i con fa

X es la profundidad bajo la linea de falla de la zona superficial de resistencia horizontal
de pilotes reducida

Giro
w : Giro (4ngulo con respecto a la vertical en cierto instante) del edificio; PSI, en el
programa.

'y

o

Aceleracién angular del sistema suelo-edificio

Caracteristicas de la superficie de falla

6: Angulo entre la horizontal y la linea que une el centro de giro con un punto
cualquiera de la superficie de falla, medido en el sentido de las maneciilas del reloj.
Simbolo usado para la deduccién de algunas expresiones.

£ Angulo entre la horizontal y Ia linea que une el centro de giro con el extremo 2
(derecho) del edificio

c . Angulo barrido. Angulo entre las lineas que unen el centro de giro con los puntos
de interseccién de la linea horizontal de desplante y la superficie de falla.

r: Distancia entre e} centro de giro y un punto cualquiera de la superficie de falla.
Simbolo usado para la deduccién de algunas expresiones

#,: Radio inicial de la espiral (cuando & =0)

#: Distancia entre el centro de giro y el extremio derecho del edificio. Radio de la
espiral cuando &= 3.

B, : Distancia horizontal y el punto en la colindancia de interseccion de la superficie de
falla con la linea horizontal de desplante.
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Momentos de inercia
J,: Momento polar de inercia del sistema edificio-suelo-cimentacién con respecto al

centro de giro
J.,. Momento polar de inercia del volumen de suelo comprendido entre la linea

horizontal de desplante y la linea de falla con respecto al centro de giro
J,: Momento polar de inercia del edificio con respecto al centro de giro

J,,: Momento polar de inercia del suelo adyacente al edificio con respecto al centro de
giro.

Momentos actuantes
M _ . : Momento actuante debldo al peso del edificio sin considerar inclinacién

M, - Momento actuante debido a la fuerza sismica horizontal

M,,: Momento actuante debido al peso del edificio que considera dnicamente la
inclinacién

> M, : Suma de momentos actuantes

Momentos resistentes ,
M, . Momento resistente debido a la cohesién a lo largo de la superficie de falla

sf
M, : Momento resistente que ofrece el peso de la cufia deslizante
M, . : Momento resistente del peso del suelo del bloque adyacente
M ,: Momento resistente ofrecido por las caras laterales del bloque deslizante para

tomar en cuenta el aspecto tridimensional
ZM .+ Suma de momentos resistentes en condiciones estticas

- M, : Momento debido a la inercia al giro del sistema suelo-edificio
M ,.: Momento debido al incremento en el brazo de palanca del peso del bloque de

suelo deslizante
M __: Momento que resisten los pilotes en direccion horizontal

it
M,,,: Momento que resisten los pilotes en direccion vertical

Fse: Factor de seguridad estatico para un centro de giro no necesariamente el critico
Fsd: Factor de seguridad considerando una fuerza horizontal (para ambos ver Pag. 32)
FSE: Factor de seguridad estatico.
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