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RESUMEN

Se presentan los aspectos mas relevantes de los estudios realizados en México para zonificarlo
globalmente y a nivel de ciudades. Se comentan los efectos que pueden tener las caracteristicas geotécnicas
en la distribucion del peligro sismico en diversas localidades y la forma practica en que deben considerarse
en el calculo de espectros de disefio de campo libre y de interaccion (espectros de piso). También se discuten
los aspectos mas significativos que influyen en el comportamiento dinamico de los suelos, haciendo especial
énfasis en las arcillas blandas de la ciudad de México.

1 INTRODUCCION

El impacto de los sismos en términos de la cantidad y costo de dafios, asi como en niimero de muertes
en la ultima centuria es impresionante. Varios informes indican que en sismos como el de Mossina (1908);
Italia hubo 160,000 fallecimientos; en el de Kansu (1920), China hubo 180,000 y 70,000 en la misma area en
1932; en Tokio (1923), Japon 143,000; 30,000 en Chile en 1939; 12,000 en Agadir, Marruecos en 1960;
67,000 en Chimbote (1970), Per; 250,000 en Tangshan (1976), China; 3,000 en el sudeste de Iran en 1981;
unos 6,500 en la ciudad de México en 1985 y varios cientos en sismos recientes en California, EU, en
Oaxaca, México y Kobe, Japon. Existen informes que indican que la mayor tragedia asociada con sismos
ocurrio en 1556 en Shensi, China donde aparentemente sucumbieron 830,000 personas (Idriss, 1985).

En cuanto a dafios en propiedades, los sismos han causado pérdidas que van desde unos cuantos
millones hasta varios miles de millones de dolares americanos. Por ejemplo, el dafio total causado por el
sismo de 1906 en San Francisco, California y sus consecuencias se estima en unos 400 millones de dolares
(al precio de ese tiempoy; el de Alaska de 1964 y el de San Fernando, California en 1971 fueron estimados
en 400 millones cada uno (Idriss, 1985); el de México de 1985, solo en la capital, se estimo en 5,000; el de
Loma Prieta, California =n 1987 caus® dafios, atribuibles al sismo, que costaron entre 6,000 y 10,000
millones; el de Northridge, California en 1994 se estima=que causo pérdidas fisicas entre 12,000 y 15,000, el
de Kobe (rebautizado como Hanshiu-Awaji), Japon (1995) solo en dafios a puentes (15) del sistema Hanshiu
Expressway Public Corporation, el costo se -estimo en 5,000 millones de dolares. Estas cifras pueden
incrementarse significativamente en sismos severos futuros debido a que la urbanizacion continia y ahora se
construyen edificaciones mas audaces e infraestructura de mayor valia.

Todos los sismos que causan dafios fisicos (y personales) de consideracion tienen el denominador
comun del comportamiento de los suelos durante los temblores. Muchos de los dafios se relacionan con la
inestabilidad global del suelo lo cual redunda en asentamientos diferenciales y totales importantes debido a la
compactacion de suelos granulares sueltos; asentamientos y desplomos en estructuras desplantadas en suelos
blandos como se ilustra en la fig 1; generacion de presiones de poro que conducen a la licuacion de suelos
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granulares, como se muestra en la fig 2; movimientos en presas de tierra y enrocamiento; deslizamientos de
apoyos de puentes, etc. .

Un efecto mas sutil de las condiciones locales geotécnicas en el dafio a estructuras es la influencia que
tienen en las caracteristicas de los movimientos sismicos del terreno las cuales pueden tener un gran impacto
en la severidad de los dafios estructurales que se puedan desarrollar, aunque el suelo de apoyo permanezca
estable durante el temblor. Indicaciones cualitativas y cuantitativas de la ocurrencia de este fenomeno han
sido notadas desde hace muchos afios en varios sismos, sin embargo, el caso que mas claramente evidencio
este efecto fue el de la ciudad de México durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. En la fig 3 se
muestra una correlaciéon entre dafio estructural y las caracteristicas dinamicas del deposito de suelo. Se
observa que los edificios mas dafiados fueron aquellos que tenian entre 10 y 14 pisos y estaban desplantados
en depositos de arcitla con periodos naturales entre 1.5 y 2.0 segundos.- Otros casos, como el de Caracas,
‘Venezuela (en el sismo de 1967), el de Loma Prieta (1987), el de Northridge (1994) y el de Kobe (1995),
‘refuerzan la idea de que'las condiciones locales geotécnicas juegan un papel importante en la extension y
severidad de los dafios que sufren las estructuras durante la accién de temblores de gran intensidad.

h

Fig 1 Asentamientos sismicos en un edificio de la  Fig 2. Licuacion en la Isla de Enmedio en la desembo-
ciudad de México. Septiembre 19, 1985 cadura del rio Balsas. Septiembre 19, 1985



De acuerdo con los comportamientos observados resulta evidente que en - la’ evaluacion del peligro
sismico para una-obra especifica se incluya la estimacion de los movimientos dinamicos del terreno que
puedan inducir sismos futuros. Para esto, es necesario conocer las fuentes sismicas-que afectan al sitio
especifico, las distancias epicentrales incluyendo los aspectos geologicos y sismolégicos, las leyes o
relaciones de atenuacion de la intensidad sismica con la distancia y el tamafio y su frecuencia de los sismos
asociados con cada fuente de generacion de temblores. Conociendo estos elementos, se pueden evaluar las
caracteristicas de los movimientos sismicos en el sitio, lo cual constituye la estimacion del peligro sismico.
Una vez definido éste, el riesgo se puede investigar incorporando la vulnerabilidad de la estratigrafia en el
sitio y el de la estructura para varios niveles de peligro asi como el costo de reparacion o el costo social que
significa la pérdida de vidas.

El proposito de este articulo es resumir la practica-actual en la evaluacion del peligro sismico en la
ingenieria geotécnica en México. Se pone especial atencion a la zonificacion geotécnica, y a su aplicacion en
la practica a la determinacion de espectros especificos para el disefio de edificios.
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Fig 3 Efecto del tipo de suelo en la intensidad de dafios a edificios. Septiembre 19, 1985 (Seed y Sun, 1989)
2 ZONIFICACION GEOSISMICA

Recientemente (1993) el Comité Técnico TC4 (Technical Committee for Earthquake Geotechnical
Engineering) de la ISSMFE (International Society for Soil Mechanics and Foundation Engineering) publicd
un manual para la zonificacion de peligros geosismicos que sugiere tres niveles del procedimiento a seguir
para zonificar una region especifica.

~ . -

En el primero proponen que la zonificacion se base en la compilacion e interpretacion de informacion
existente en documentos historicos, informes o cualquier base de datos disponible. Este procedimiento es el
mas burdo y de menor costo y usualmente se aplica para cubrir regiones de gran amplitud como un pais o un
estado. La informacidn sobresaliente en este nivel se obtiene de catalogos de sismos en los que se incluyen
ademas de registros, distancias epicentrales, magnitudes, mecanismos focales, etc. La informacion se
complementa con datos historicos sobre los dafios tnducidos por eventos sismicos, los cuales pueden
proporcionar un panorama de la distribucion de la intensidad de movimientos en sismos historicos.

En el segundo grado la zonificacion se realiza con mayor detalle. Sugieren que se recurra a
fotografias aéreas para definir la localizacion de las fallas y sus condiciones geologicas, que se efectuen

3



estudios de campo adicionales para identificar las estructuras geologicas y las condiciones geotécnicas que
puedan afectar a los movimientos sismicos del terreno. Por Gltimo, proponen realizar mediciones con
microtremores (vibracion ambiental) para obtener informacion mas detallada de la estratigrafia del sitio y d
sus capacidades para amplificar los movimientos del terreno.

En el tercer grado de zonificacion consideran la definicion de los movimtentos sismicos en areas
reducidas, para lo cual se requieren investigaciones de campo y laboratorio en el sitio especifico. Los
resultados de este tipo de estudios se incorporan en el analisis de la respuesta del depdsito de suelo usando
modelos numéricos de propagacion de ondas sismicas. Este nivel de zonificacion es generalmente costoso,
pero para sitios en los que el peligro es alto, o en los que los desarrollos existentes o en proyecto sean
considerados en este tercer grado, generalmente se justifican plenamente.

Los casos de zonificacidn que se presentan en este trabajo se basan en informacion derivada de
estudios de microtremores y geotécnicos, asi como en analisis dinamicos especificos, tanto de campo libre
como incluyendo la presencia de la estructura.

2.1 General de la Republica Mexicana

El acervo disponible para elaborar los mapas geosismicos de toda la Republica Mexicana consistio de
datos geofisicos y de caracteristicas de temblores registrados en diversos sitios del pais. La informacion
geofisica esta compuesta por las caracteristicas de los sismos en la fuente, la cual acoplada con relaciones de
atenuacion (definidas a partir de mediciones de temblores en numerosos sitios) entre intensidad, magnitud,
distancia epicentral y condiciones locales, permite estimar lo que pueda ocurrir en un sitio particular en un
sismo futuro (Esteva y Ordaz, 1989).

Por lo general, en un sitio especifico no se cuenta con datos sobre las caracteristicas de los
movimientos sismicos del terreno, por to que usualmente se tiene que recurrir a las leyes de atenuacion para
transformar los modelos matematicos que describen la actividad de las fuentes vecinas en parametros
sismicos como intensidad o magnitud. La forma mas usual es representar la actividad sismica de una fuente
en términos de tasas de excedencia de magnitudes, las cuales se pueden transformar en curvas de tasas de

excedencia de intensidades, en las que se incluyen los riesgos de falla que deben aceptarse.

2.1 1 Sismicidad de México

La actividad tectonica que genera grandes temblores (M“Z 6.5) se concentra basicamente en cuatro
zonas (fig 4). En la del Mar de Cortés el movimiento relativo entre las placas de Norteamérica y del Pacifico
es de tipo lateral y ha generado sismos como el del 8 de junio de 1980 (M, = 6.7, con epicentro en la falia de
San Jacinto a 70km al sureste de la ciudad de Mexicali). El potencial sismico en el norte de la peninsula de
Baja California estd asociado a la extension de las fallas de San Andrés y San Jacinto hacia el sur. La
segunda zona es la de subduccion de las placas oceanicas de Rivera (bajo el estado de Jalisco) y de Cocos
(bajo los estados de Colima, Michoacan, Guerrero, Oaxaca y Chiapas) que han generado sismos como el de
Jalisco del 3 de junio de 1992 (M‘ =8.2} y el de Michoacan del 19 de septiembre de 1985 (1\/1‘v =8.1). En
este siglo han ocurrido 35 sismos de magnitud mayor que 7.0 en el sur de México, entre Jalisco y Oaxaca. La
continental es la tercera y refleja el rompimiento de litdsfera oceanica debida a la penetracion de la Placa de
Cocos por debajo de la Placa de Norteamérica con un angulo que varia de 35° en Colima-Michoacéan a 15°
en Oaxaca. La manifestacion superficial de este fenomeno es el Eje Volcanico Transmexicano no paralelo a
la Trinchera de Acapulco. A profundidades del orden de 50 a 100km se generan mecanismos de falla normal
que
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han causado temblores como el de Oaxaca del 15 de enero de 1931 (M =17. 8) y ha afectado a poblaciones
de Puebla, Veracruz y el norte de Oaxaca. En la ultima zona ocurren dentro de la placa continental como el
=7.0) del 19 de noviembre de 1912, asociado al Eje Volcanico Transmexicano. Estos
sistemas son de tlpo de falla normal someros (15-15km de profundidad), lo que los hace especialmente
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De estas cuatro, la que genera sismos mas severos es la de subduccion en el Pacifico (fig 5). En esta
zona, los temblores se generan a profundidades relativamente superficiales, que aumentan hacia el interior
del territorio, como se indica en la fig 6 (Kelleher et al, 1973) a lo largo de varias secciones transversales a I-
trinchera que delimita el contacto entre las placas de Cocos y de Norteamérica.
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Fig 6. Focos de temblores en secciones transversales a la zona de subduccmn
(Modificada de Kelleher, 1973) '

Durante los Gltimos afios, a raiz de los sismos de 1985, se ha observado que en la zona de subduccion
(y quiza en otras partes del mundo) la actividad sismica resulta de la superposicion de dos procesos, uno que
es totalmente aleatorio y otro constituido por los tembliores caracteristicos de gran magnitud que tienen
periodos de recurrencia mas o menos definidos. Debe esperarse que estudios futuros sobre riesgo sismico
incluyan este doble fenomeno. En las relaciones magnitud-recurrencia de la fig 7 se observa claramente que
para las magnitudes moderadas y grandes el modelo tradicional (N disminuyendo con valores crecientes de
M) no se cumple ya que los datos indican que N aumenta para valores moderados de M, alcanza un maximo
vy luego decrecen para magnitudes muy elevadas (Rosenblueth, 1987).
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2.1.2 Regionalizacion Geosismica

~ El mapa de zonificacion sismica que actualmente se usa como base para estimar los movimientos
sismicos en un sitio especifico, a falta de estudios detallados para el lugar, es el indicado en la fig 8 (Esteva'y
Ordaz, 1989). La escala de intensidad de los movimientos sismicos varia de A (la mas baja) a D (la mas
severa)

34,00~

32,00

3000

2300

26,00

2400

Longitud

22,00+

20,00

T

18 00

16,00

14.00 | i | | ] ] 1 .
11800 11400 -110.00 -106,00 -102.00 ~98.00 <9400 =900} -86.00

Latitud

Fig 8. Regionalizacion sismica de la Repiblica Mexicana
(Esteva y Ordaz, 1989)
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Ademas de la regionalizacidn de la fig 8, se ha hecho una clasificacién de las condiciones del suelo
local que incluye tres categorias dependiendo de sus caracteristicas de rigidez. En la literatura existen
diferentes definiciones para clasificar a cada uno de los tres tipos de suelo. En la mayoria de ellas se tiener
descripciones cualitativas que pueden mal interpretarse con relativa facilidad ya que un suelo puede
identificarse atendiendo a sus caracteristicas de consistencia y rigidez; sin embargo, en su conjunto (en toda
la estratigrafia) puede constituir depésitos con caracteristicas dinamicas diferentes. Por esta razon, y
atendiendo a las experiencias en gran cantidad de sitios en los que se han registrado temblores y medido las
propiedades de rigidez de los suelos que integran la estratigrafia del depodsito, se considera que el tipo de
suelo debe definirse con base en el periodo natural del deposito. Se encuentra que los limites adecuados
serian: Suelo tipo I para depositos de suelo con T (periodo natural) <0.15s; suelo tipo II para depositos de
suelo con 0.15<7<0.80s, y suelo tipo Il para depdsitos de suelo con T>0.8s. El periodo natural
corresponde al depdsito de suelo que sobreyace a un estrato de terreno firme que tenga un modulo de rigidez
al corte mayor que 85 ,000t/m?2 (onda de corte superior a,800m/s) o cuando los ensayes de penetracion
‘estandar muestren mas de 50 golpes (por 30cm de penetramon) de manera sistematica en una 1oné,1tud mayor
que 40m En los casos en que la transicidn entre el deposito de suelo y el estrato firme no se defina
claramente, deben considerarse tres fronteras localizadas a partir de que se cumplan las condiciones de
rigidez mencionadas, de tal manera que se cubra dos veces la profundidad del estrato. El periodo maximo
obtenido es el que debe usarse para definir el tipo de suelo. En las conclusiones se propone un procedimiento
'para clasificar g 5eOSlsmlcamente los suelos. ' v

Con esta clasificacion, se pretende dar la alternativa de utilizar procedimientos indirectos para definir
de manera expedita el tipo de suelo. Asi, con medicion de microtremores, registros de sismos, o ensayes de
campo sencillos se puede lograr el objetivo de evaluar el periodo natural del sitio especifico.

En la seleccion dél tipo de suelo deben tomarse en cuenta s6lo los suelos que se encuentren debajo del
nivel de desplante de la losa de cimentacion. En caso de cimientos a base de una cajon y pilotes, el suelo a
considerar es el que subyace al cajon.

2.1.3 Espectros de Disefio

En la definicion de los espectros de disefio, se considerd un concepto de minimizacion que conduce a
la minima suma del costo inicial de la estructura y la esperanza del valor presente de las pérdidas por dafios
sismicos (Esteva y Ordaz, 1989). Utilizaron el modelo de recurrencia de sismos casual sigutendo con una
distribucion tipo Poisson {(aunque la evidencia acumulada para la zona de subduccion indica que ademas se
generan sismos severos con periodos de retorno mas o menos definidos) y una ey de tasas de excedencia de
tipo exponencial.

Los espectros de disefio que se proponen para las cuatro zonas sismicas y los tres tipos de terreno se
definen con la siguiente expresion:

S,=c para I <T<T, (1)



donde a,,c, T,

ar

T, yr estan dadas en la tabla 1, y S, es el coeficiente sismico, para amortiguamiento
estructural del 5%. Esta informacion se resumié y se hizo publica en el Manual de Obras Civiles de la

Comision Federal de Electricidad (1993).

Tabla 1. Parametros de los espectros de disefio para la Republica Mexicana

IR

Zona sismica | Tipo de suelo a, (8) c(g) T(s) r

I 0.02 0.08 0.2 0.6 1/2

A I 0.04 0.16 0.3 1.5 2/3
Il 0.05 0.20 0.6 2.9 1

I 0.04 0.14 - 02 0.6 1/2

B II 0.08 0.30 0.3 1.5 2/3
I 0.10 0.36 0.6 29 1

| 0.36 0.36 0.0 0.6 172

C II 0.64 0.64 0.0 1.4 2/3
I1I 0.64 0.64 0.0 19 1

I 0.50 0.50 0.0 0.6 172

D II 0.86 -0.86 0.0 1.2 2/3
I 0.86 0.86 0.0 1.7 1

2.1 4 Peligro Sismico Actual en el Pais

I.a descripcion anterior ilustra que existe peligro sismico en una parte importante del pais. Para los
terremotos de subduccion los periodos de recurrencia son mas o menos entre 35 y 80 afios, lo que indica que
existen dos brechas que pueden romperse en un periodo no muy largo;, una es la de Guerrero, entre
Zihuatanejo y Acapulco, y la otra es la del Istmo de Tehuantepec, en Oaxaca. Las magnitudes, de acuerdo
con el tamarfio de la brecha puede variar entre 7.9 y 8.3; la probabilidad de que ocurra un terremoto en estas
dos es alta, de acuerdo con el conocimiento actual de la tectonica global.

Los periodos de recurrencia de los grandes temblores de profundidad intermedia son del orden de 100
afios. Aunque no se ha localizado confiablemente la sismicidad de fondo, en general, se podria decir que las
‘zonas con mayor peligro son la parte sur de Puebla y norte de Oaxaca, con sismos que pueden alcanzar
magnitudes del orden de 7.0~ »

Las descripciones historicas sobre los sismos que han ocurrido en el Eje Volcanico Trans:nexicano y
en el Golfo de México no permiten estimar periodos de.retorno confiables para estas_provincias tectonicas;
sin embargo, las magnitudes esperadas deben al menos ser iguales a las maximas observadas
instrumentalmente..

2.2 Distrito Federal

La informacion disponible en esta zona crecié exponencialmente a partir de los sismos de septiembre -
de 1985. Actualmente se disponen mapas detallados que muestran la zonificacidn geotécnica, mapas que
indican la profundidad al estrato de suelo firme, y de isoperiodos. Ademas, existen funciones de
amplificacion (y de formas espectrales) caracteristicas para un gran numero de sitios distribuidos en el
Distrito Federal. Esta informacion permite de manera expedita evaluar las caracteristicas de vibracion de un
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_ sitio en particular. Ademas, este volumen creciente de datos tiene la consecuencia positiva de que las
incertidumbres inherentes a la estimacion de los movimientos sismicos en un sitio se reduzcan
apreciablemente.

2.2.1 ' Sismicidad General

Los movimientos del terreno en el valle de México pueden ser generados basicamente por cuatro
mecanismos de liberacion de energia (Rosenblueth et al, 1989). Los temblores que provienen de la zona de
subduccion son los que histéricamente han causado los dafios mas intensos en la ciudad de México vy de esta
provincia sismica los mas peligrosos son los que se generan en las costas de Michoacan y Guerrero debido a
su mayor cercania a la cuenca de México. Un segundo mecanismo es el de falla normal que se produce entre.
las placasde Cocos y la de Norteamérica dentro del continente que, como se menciond, produce temblores
con magnitudes decrecientes al internarse en el continente; debido a la profundidad que alcanza la placa de
Cocos bajo el valle de México (unos 80km) la magnitud maxima esperada es de 6.5 en la escala de Richter.
El tercer mecanismo se debe a liberacion de energia en la placa continental, cuyo extremo oriental es el mas
peligroso; las fallas que definen el graben de Acambay (Mooser, 1990) son capaces de generar sismos con
una magnitud maxima de 7.0 y una distancia focal de 80km. Por 0ltimo, el cuarto mecanismo se debe a fallas
en la placa Norteamericana en las inmediaciones del valle de México. La magnitud maxima registrada en
este siglo para temblores locales es de 5.1, aunque se estima que puedan alcanzar 5.5 (Mooser, 1990).

© @0 | B
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Fig 9. Estratigrafia de la ciudad de México (cortesia de Carlos E. Gutiérrez)
2.2.2 Regionalizacién Geosismica

Las condictones geotécnicas de la ciudad de México se han estudiado con gran detalle durante los
Gltimos afos y estan razonablemente bien establecidas. La ciudad se fundé en el vaso del lago-de Texcoco y
- se ha extendido hacia sus riveras y hacia el sur invadiendo el vaso de los lagos de Xochimilco-Chalco. Gran
parte de’la actual ciudad de México se asienta sobre arcillas blandas y el resto en terreno de consistencia
media y terreno firme. En la fig 9 se muestra un perfil que indica la variacion de las condiciones del suelo y
en la fig 10 se presenta la zonificacion geosismica actual en la zona metropolitana del valle de México. La
zonas del lago, de transicion y de lomas corresponden a la II1, IT y I definidas en parrafos anteriores.
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Los analisis de registros obtenidos dentro del valle de México y fuera de él, aparentemente indican
que existen efectos de sitio a escala regional que conducen a amplificaciones de los movimientos sismicos
del terreno firme (Ordaz y Singh, 1992; Singh et al, 1993). Sin embargo, la amplificacidon mas importante se
debe a la presencia de la capa de arcilla blanda que sobreyace a los depositos de terreno firme (ver fig 9). El
gran contraste en rigideces entre los depositos profundos y el estrato superficial, asi como las propiedades
cuasielasticas y de bajo amortiguamiento se combinan para producir las grandes amplificaciones observadas
en la zona III (del lago) durante un gran nimero de sismos que arriban al valle con directividades diferentes
y con caracteristicas variables. Estudios analiticos (Romo y Jaime, 1986; Romo y Seed, 1987) y
observaciones recientes (Singh y Ordaz, 1992) muestran que la evaluacién de las caracteristicas mas
significativas de la respuesta de los depositos de suelo en la ciudad de México (zonas I y II) se puede
definir con-buen grado de aproximacion usando modelos unidimensionales de propagacion de ondas sismicas
SH. Los resultados de estas investigaciones indican que realizar microzonificaciones sismicas para definir los
movimientos especificos en un sitio en particular, ‘por ejemplo, resulta una tarea relativamente econdmica,
que esta al alcance de la practica profesional.

2.2.3 Espectros de Disefio

El Distrito Federal, de acuerdo a la regionalizacion sismica de fa Repiblica (fig 8), se encuentra en la
zona B. Sin embargo, debido a las condiciones del sitio comentadas en el inciso anterior los parametros
generales para la Republica, incluidos en la tabla 1, no se aplican. Los que se han propuesto (Rosenblueth et
al, 1987) y se incluyen en el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (1987, RCDF) se dan en la
tabla 2.

Tabla 2. Parametros de los espectros de disefio (5% de amortiguamiento) para el Distrito Federal

Zona | a,( ] c@ | LG 1 50 :
1 0.04 0.16 0.2 0.6 1/2
II 0.08 0.32 0.3 1.5 2/3
11 010 .40 0.6 39 1

Los coeficienies sizmicos, ¢, de 1a tabla 2 se incrementan en un 50% dependiendo del tipo de gdiﬁcio
segln se define en el RCDF87. )

Con base en estudios de medlcmnes de vibracion ambiental y de registros de sismos se definié un-
mapa de isoperiodos (fig 11) que permite estimar el periodo natural del estrato de suelo blando, para definir
el tipo de suelo donde se desplante la estructura. Con esta informacion es posible determinar el coeficiente
sismico aplicable en cada caso.
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Fig 10 Zonificacion geosismica de la ciudad de México
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Fig 11 Curvas de isoperiodos en la ciudad de México (Lermo y Chavez-
- Garcia, 1994)

2.3 Puerto de Acapulco.

La geologia superficial del area que ocupa la zona metropolitana del puerto de Acapulco esta
integrada por rocas metamorficas, afloramientos de granito sobre los cuales se sitia gran parte de la ciudad
de Acapulco y por depdsitos recientes de barra compuestos por arenas finas, aluviones y turbas. )

2.3.1 Sismicidad General v A

Los temblores en esta zona se deben a la inferaccion de la placa de Cocos-con la Norteamericana.
Actualmente la parte mas preocupante es la denominad#-brecha de Guerrero que hacia el noreste llega cerca
de los 101°W (ver fig 5); su limite sureste puede llegar hasta la barrera producida por la segmentacion de la
placa de Cocos en esa zona, alrededor de los 99°W. Si se considera que su ancho es de 80km, el area que
podria romperse es de A=18,000km? lo cual daria, segin la relacion empirica (Singh et al, 1980)

M, =0.887log A+ 4.532 )

una magnitud maxima esperada de A/, =8.3. Aunque la informacion historica existente indica que el sismo
nas severo que ha generado la brecha sismica de Guerrero tuvo una magnitud M, de 7.7, aparentemente la
energia potencial acumulada podria generar uno o dos sismos M, =8.0 o bien entre 2 y 4 de M =738
{Singh y Ordaz, 1990).
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2.3.2 Regionalizacion Geosismica -

En un estudio reciente (Ovando et al, 1989) se recopild y analizo la informacion geotécnica de 22~
sondeos con el propodsito de zonificar el area metropolitana. Siguiendo la misma filosofia usada para la
ciudad de México, la region se subdividid en tres tipos de suelo de acuerdo a su consistencia y a los periodos
naturales de terreno medidos con la técnica de microtremores inicialmente propuesta por Nakamura para
analizar ondas de Rayleigh.

Las evaluaciones en 92 sitios en la zona del puerto de Acapulco, usando la técnica de microtremores,
asi como los registros sismicos obtenidos por tres sismografos digitales, cuyas magnitudes oscilan entre 3.2 y
6.8, permitieron evaluar los periodos naturales mostrados en las figs 12 y 13 para la Bahia de Acapuico y la
zona al sureste que presenta la mayor tasa de desarrolio urbano en la actualidad, respectivamente (Gutiérrez
- etal, 1989). : -
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Fig 12. Periodos naturales medidos en la B;hiﬁ de Acapulco (Gutiérrez et al, 1989)

Con base en esta informacion sismologica y geotécnica, -Se sugieren tres zonas geosismicas que
concuerdan con los limites, en términos de los periodos naturales antes descritos, de 0 155 como maximo
para suelo tipo I, O 75 para suelo tipo II, y mayores que este limite se clasifican como suelo tipo III. Aunque
en el Reglamento de Construcciones del estado de Guerrero se propone un mapa con la zonificacion que
difiere con esta propuesta, se estima que debido a la erraticidad en las condiciones geotécnicas en extensas
areas, es preferible definir los periodos naturales y las caracteristicas especificas del sitio.
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2.3.3 Espectros de Disefio

Para definir los espectros de disefio en el area del puerto de Acapulco se partid de la anterior
informacion geotécnica, de registros sismicos y de microtremores y se complementd con analisis de
respuesta dinamica de diversos sitios usando modelos unidimensionales no lineales (Romo, 1990; Ovando y
Romo, 1992). Los resultados de los estudios se adecuaron a la sismicidad general de la RepUblica Mexicana
quedando finalmente los espectros para cada tipo de terreno como se especifican en la Tabla 1.

2.4 Ciudades de Jalapa y Veracruz

La ciudad de Jalapa esta ubicada en el Eje Neovolcanico Mexicano y se asienta sobre los derrames
basalticos del volcan Macuiltépetl, abanicos aluviales y depositos lacustres (Esquivel, 1976). La informacion
geotécnica disponible permite identificar tres formaciones integradas basicamente por a) los derrames del
volcan Macuiltépetl, b) los abanicos aluviales y depositos lacustres, y c) lomas de flujos piroclasticos y
brecha volcanica (Lermo et al, 1995a).

La ciudad de Veracruz se asienta entre la margen izquierda del rio Jamapa y el litoral del Golfo de
Meéxico. La informacién geotécnica disponible muestra depésitos de dunas (paralelas a la playa) formados
por el acarreo de arenas litorales por accion elastica; depositos de arena fina formados por la accion de marea
alta en la zona de playa, los cuales sobreyacen formaciones coraliferas que se encuentran entre 15 y 20m de
profundidad; y los depositos aluviales compuestos por arena gruesa en la parte occidental de la ciudad y por

arenas limosas hacia la planicie costera sobre la margen izquierda del rio Jamapa (Esquivel, 1976, Lermo et
al, 1995b).
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2.4.1 Sismicidad General

En los ultimos cuatro siglos, la ciudad de Jalapa ha sido sacudida principalmente por sismos locales
de intensidades estimadas de VI y VIII en la escala de Mercalli. El mas severo en este siglo fue €l llamado
temblor de Jalapa que ocurrid el 3 de enero de 1920 con epicentro a unos 50km al sureste de la ciudad. La
magnitud estimada de este evento es de 6.4 y se cree se origino en una falla local relativamente superficial a
unos 10km de profundidad (Suarez, 1991). .

En cuanto al puerto de Veracruz, ha experimentado sismos locales como el ocurrido el 11 de marzo
de 1967 que tuvo una magnitud de 5.3 y su epicentro se localizd en la plataforma continental a unos 20km al
sureste del puerto. Aunque mas lejano, al sur de Veracruz, se tiene registro de otro sismo importante, el de
Jaltipan que ocurrid el 26 de agosto de 1959 con magnitud M, = 6.4 y practicamente destruyo este pobiado.
Estos dos sismos tuvieron caracteristicas tectonicas similares (fallas inversas a profundidades de 20 a 26km y
con los ejes principales de compresion orientados en la direccion del movimiento relativo de las placas de
Cocos y Norteamericana) lo cual pone de manifiesto que las fallas a lo largo de Eje Neovolcanico pueden
generar sismos severos que induzcan dafios de consideracion en las estructuras. Ademas de los sismos
continentales, ha habido una serie de sismos localizados en la costa suroccidental del Golfo de México con
magnitud moderada inferior a 5.0. Los epicentros de estos movimientos teliricos se concentran en la parte
norte del Itsmo de Tehuantepec, en la vecindad de las ciudades de Coatzacoalcos y Minatitlan del estado de
Veracruz

2.4.2 Regionalizacion Geosismica
En estudios recientes usando la técnica de Nakamura, se determinaron los periodos naturales de los

suelos en varios sitios de ambas ciudades. Los resultados que obtuvieron se muestran en las figs 14 y
15(Lermo et al, 1995a; Lermo et al, 1995b) .

Fig 14. Periodos naturales medidos en la ciudad de Jalapa (Lermo et al, 1995a)
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Fig 15. Periodos naturales medidos en la ciudad de Veracruz (Lermo et al, 1995b)

De acuerdo con la clasificacion de los tipos de suelo, en funcion del periodo natural del terreno, se
observa que en la ciudad de Jalapa existen las tres clasificaciones. Por otro lado, en la ciudad de Veracruz
aparentemente solo se presentan los suelos tipo I y I, aunque en la zona de Playa Norte (ver fig 15) podria
haber depositos de suelo con periodos superiores a 0.75s.

2 4.3 Espectros de Disefio

Los movimientos sismicos en estas dos ciudades se pueden estimar con base en los espectros
definidos por la ec 1 y los parametros correspondientes de la tabla 1. -

2.5 Ciudad de Puebla

Los estudios disponibles (Auvinet, 197€} indican que la geologia de la ciudad de:Puebla esta
integrada por un basamento de calizas del Cretaceo sobreyacido por una secuencia de tobas volcanicas y
depositos sedimentarios. Estos depositos fueron producidos por la actividad volcanica relacionada con la
evolucion del Cinturén Volcanico Mexicano.

2 5.2 Regionalizacion Geosismica

En la fig 16 se muestran los periodos naturales medidos en diferentes sitios con la técnica de
microtremores (Chavez-Garcia y Lermo, 1995). Los resultados muestran que existen zonas donde se tienen
periodos naturales altos (2.5s) que indican la presencia (aunque restringida a areas pequefias) de depositos de
suelo blando. De acuerdo con la clasificacion de suelos la variacion de periodos indica que en la ciudad de
Puebla se tienen los tres tipos de suelo.

17
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Fig 16. Periodos naturales medidos en la ciudad de Puebla (Chavez-Garcia y Lermo, 1995)
2.5.3 Espectros de Disefio

El medio ambiente sismico se puede estimar usando los espectros propuestos en la regionalizacion de
la Republica Mexicana (ec 1 y tabla 1).

2.6 Otras ciudades
2.6.1 Ciudad de Colima

La actividad sismica en esta zona proviene de las interacciones entre las placas Norteamericana y
Rivera, y entre las de Cocos y Norteamericana, lo que provoca los temblores de subduccion. Ademas, se
tiene la sismicidad de fondo que produce temblores superficiales asociados probablemente con el graben de
Colima. La actividad del.Volcan de Colima también ha originado sismos d: magnitud media.

Los temblores mas importantes de este siglo generados en esta zona de cubduccion son los del 3 y 18
de junio de 1932 (M =82 y M, =78, respectivamente) y el del 9 de octubre de 1995 (M, =7.6). Se
estima que el temblor de M, =8.2 (denominado el témblor de Jalisco) tuvo una longitud de ruptura de
220km, con un ancho de 80km, aproximadamente. Estos sismos han afectado severamente a toda la region
del estado de Colima y las poblaciones costeras vecinas en los estados de Jalisco y Michoacan.

El subsuelo de la ciudad de Colima esta integrado por estratos de aluvion, conglomerado volcanico
alterado y conglomerado volcanico compacto. Los espesores de estas tres capas varian desde unos cuantos
metros hasta varias decenas dependiendo de la zona. Las velocidades de onda de corte y compresion son del
orden de 160m/s y 340m/s para el conglomerado volcanico alterado. La velocidad de las ondas de
compresion medida para el conglomerado volcanico compacto es de 1900m/s. Estas mediciones se hicieron
en el Parque Regional Metropolitano usando refraccion sismica (Lermo et al, 1989). -
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Los periodos naturales determinados en varios sitios usando la técnica de microtremores se muestran
en la fig 17. Se puede observar que en general los periodos son bajos, lo que indica que, de acuerdo con la
clasificacion sugerida en este trabajo, se tienen tipos de suelo I y II en toda la ciudad, excepto en una
pequefia area al sur (ver fig 17) donde aparecen dos puntos con periodos de 2.0 y 2.5s. Aunque esta zona esté
localizada en los terrenos dedicados a la agricultura en donde se tienen depositos aluviales, estos periodos
parecen altos si se toma en cuenta la consistencia de los suelos existentes.
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Fig 17. Periodos naturales medidos en la ciudad de Colima (Lermo et al, 1989)
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El medio ambiente sismico se puede estimar de los espectros de disefio propuestos para la Republica
Mexicana definidos por la ec 1+y los parametros de la tabla 1.

—-

2 6.2 Ciudad Guzman

De acuerdo con una cronologia de los sismos sentidos en esta ciudad se observa que en este siglo han
ocurrido cuatro temblores que causaron dafios severos en las estructuras, siendo el mas destructivo el del 19
de septiembre de 1985 (Lermo et al, 1989).

Ciudad Guzman se localiza en el valle de Zapotlan, al sur del estado de Jalisco, el cual esta rodeado
vor la Sierra de la Media Luna al oeste, la Sierra del Tigre al este y el Nevado de Colima al sur.
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Con base en mediciones de vibracion ambiental y usando la técnica Nakamura, Lermo et al (1989)
definieron el mapa de isoperiodos de la fig 18. Los resultados muestran que los periodos se incrementan
significativamente hacia la Laguna de Zopatlan. La importante variacion de los periodos en distancias corta
concuerda, en general, con las distribuciones de daiios causados por diversos sismos de subduccion, lo qu.
indica que los efectos de sitio en Ciudad Guzman son de consideracion.

Los movimientos. sismicos se pueden estimar usando los espectros definidos por la ec 1 y los
parametros correspondientes de la tabla 1.
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Fig 18. Periodos naturales medidos en Ciudad Guzman (Lermo et al, 1989)
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3. EFECTOS DE SITIO
3.1 Introduccion

Un ejemplo cldsico para ilustrar los efectos de sitio durante un temblor es el de la ciudad de México. En
pocos lugares se manifiesta tan notoria y, en ocasiones tan draméticamente, la influencia de las condiciones
del subsuelo en la respuesta sismica local. Los efectos de sitio se han observado en muchos otros paises y
ciudades. Considerando unicamente al continente americano, cada vez es mas abundante el nimero de
casos bien documentados, basados en observaciones instrumentales.

Los efectos de sitio influyen en la cuantia y distribucién de los dafios, dependiendo de las caracteristicas
mecanicas y geométricas del subsuelo y las de los movimientos sismicos que inciden en su base. Debido a
ellos, cambia el contenido de frecuencias de los movimientos sismicos y su amplitud se ampiifica o atenga.
Los materiales arcillosos plasticos y blandos generalmente los amplifican, en especial cuando la excitacién
sismica contiene vibraciones de periodo largo y cuando su intensidad no lleva a la masa de suelo mas alla
del limite de comportamiento eldstico; asimismo, la duracién de los temblores se incrementa. Por otro
lado, las irregularidades laterales de algunos depésitos arcillosos producen ondas superficiales. Los
movimientos sismicos también se pueden modificar por la presencia de eminencias orogréficas.
Finalmente, en los suelos granulares saturados, puede ocurrir la licuacion o la movilidad ciclica. Estos
fenémenos constituyen los efectos de sitio més significativos.

En este capitulo se da cuenta de los estudios realizados en el Instituto de Ingenieria y en algunas otras
instituciones con relacion a los efectos de sitio en la ciudad de México y en algunas otras de la Repiblica
Mexicana, principalmente aquellos que se llevaron a cabo después de fos grandes temblores de septiembre
de 1985.

3.2 Observaciones instrumentales

En 1960 se obtuvieron los primeros registros acelerogréaficos en la Republica mexicana. La red se amplié
poco a poco y en 1985 se tenfan 150 estaciones, 10 de ellas en la ciudad de México, algunas mas en
Acapulco y el resto en diversas ciudades asi como en aigunas presas importantes como la Villita, E!
Infiernillo, etc. Después, con la experiencia de los temblores de septiembre de 1985, se vio 1a necesidad de
ampliar la red acelerdgrafica; en 1993 se tenian 402 estaciones de registro acelerografico, 168 de ellas
instaladas en la ciudad de México, varias decenas en algunas de las ciudades mas expuestas al peligro
sismico como Aceznulco, Ciudad Guzmién, Puebla, Guadalajara, Colima y Chilpancingo; existen redes
adicionales para registrar los movimientos fuertes cerca de la zona de subduccion en la costa del Pacifico,
la red acelerogrifica de Guerrero, y para seguirlos desde la costa hasta la ciudad de México, la red de
atenuacion. La red acelerogrifica de las presas operadas por la Comisién Federal de Electricidad se ha
modernizado y ahora dispone de aparatos en 15 de las presas més importantes de’pais. Baja California
también cuenta con su propia red, 16 instrumentos, distribuidos en las ciudades principales, Ensenada,
Mexicali, Tijuana y en otras zonas de ese estado pero con una alta concentracion en la zona sismogénica
del valle de Mexicali. Las instituciones que operan los aparatos también se han multiplicado, ademas de los
institutos de Geofisica y de Ingenieria de la UNAM, participan la Fundacién Javier Barros Sierra, la
Universidad de Guadalajara, el Centro Nacional de Prevencién de Desastres, la Universidad Auténoma
Metropolitana, el CICESE de Ensenada. En una publicacion reciente se describe la localizacién de las
estaciones existentes en el pais y se anexa informacién referente al tipo de suelo e instituciéon responsable
de su funcionamiento (SMIS, 1993). La cantidad de informacién imposibilita su tratamiento exhaustivo y
por ello, en lo que sigue se discuten los resultados de sélo algunas de las investigaciones realizadas con
base en el andlisis de datos instrumentales de movimiento fuerte registrados principaimente en la ciudad de
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México y en otras cuantas.
3.3 Observaciones instrumentales en la ciudad de México

Las estaciones de la red acelerografica de la ciudad de México y su zona conurbada se encuentran
distribuidas segun se indica en la fig 19. Estos instrumentos permitieron efectuar estudios regionales a
partir de los acelerogramas registrados en dos temblores con los que se han podido distinguir algunas de
las caracteristicas generales de los movimietntos fuertes, de su distribucién en la cuenca de México y su
relacion con las condiciones locales del subsuelo (Ovando y Romo, 1990; Ovando et al, 1993). Estos
eventos ocurrieron el 8 de febrero de 1988 y el 25 de abril de 1989, sus magnitudes fueron M,= 5.4 y
6.8, respectivamente, con acimut de N45.3E el primero y de N3.5E el segundo. Sismos recientes han
proporcionado informacién que apunta en el mismo sentido que los resultados mostrados adelante.
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Fig 19. Localizacion de estaciones acelerogrificas en el valle de México (SMIS, 1993)

Distribucion de la intensidad instrumental. La intensidad de los movimientos sismicos se calculd valuando
la intensidad de Arias (1973) en todos los sitios en donde se registraron acelerogramas en estos dos
temblores y en la figs 20 y 21 se presentan mapas de curvas de igual intensidad, normalizados con respecto
al sitio CU en donde afloran basaltos volcinicos y en donde las intensidades sismicas son
significativamente mds bajas que en aquellos sitios donde el subsuelo esta constituido por arcillas plésticas
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altamente compresibles. Esta medida de la intensidad, I,,, se valud con
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Fig 20. Contornos de energia mixima normali- Fig 21. Contornos de energia maxima normalizada,
zada, 8 de febrero de 1988 (Ovando y 25 de marzo de 1989 (Ovando y Romo,
Romo, 1990) 1990) )

L = [ a*(0)a 3)

en donde la aceleracion del terreno, a(t), se proyectd a lo largo de la direccidon que la hace maxima; los
limites de integracion definen el intervalo de tiempo en donde el acelerograma contiene el 90 % de su
energia y también permiten establecer ia duracion de la parte intensa del sismo, en cada sitio. La forma
general de los contornos de igual intensidad de las figs 20 y 21 difiere notablemente. Entre otras causas,
estas diferencias se deben a cambios en el contenido y distribucion de frecuencias de un temblor a otro y a
la influencia del acimut epicentral, sobre todo en las estaciones del NW y en las cercanas al cerro de la
Estrella. A pesar de esto, las curvas de mayor intensidad se concentran aproximadamente en las mismas
zonas, coincidiendo con las zonas tradicionalmente mas dafiades. de la zona del lago (ver-fig 22) en
temblores anteriores, incluidos los de 1985. Con base en estas observaciones y en las que se hicieron
durante 1985, se establecié empiricamente que la energia local --proporcional a a*(t), (Arias, 1973)-- y la
aceleracion maxima del terreno se relacionan medianté

logl,, =-0.52+225log(a,,.) . (4)

donde a,  estiengalesyla/ , en (gales)’ (seg). El coeficiente de correlacién es 0.961.

La duracion del movimiento sismico influye en la magnitud y distribucién de dafios y por ello también se
estudio la variacién de un pardmetro que la incluye, la potencia media, n, definida como

T= nmax (5)



en donde Ty, es la duracion de la fase del acelerograma que incluye €l 90 % de la energia. Este pardmetro
es la pendiente promedio de la curva de energia acumulada obtenida con la ec 3. La distribucién de la
potencia media en los dos sismos referidos se presenta en las figs 23 y 24. Como ahi se aprecia, la
potencia media se concentra en una zona mejor definida que cuando se utiliza la distribucion de energia.
7t también se relaciona con la aceleracion maxima mediante una expresion formalmente igual a laec 4: _

log® =-1.10+1.94log(a,, ) (6)

El coeficiente de correlacion es (0.964.
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Ffé 22. Zonas de dafo en la ciudad de México

Movimientos sismicos en la base de los depdsitos arcillosos. El Centro Nacional de Prevencién de
Desastres instalé una red acelerografica que incluye instrumentos colocados a diversas profundidades.
dentro de pozos. El 31 de mayo de 1990 esta red registré las aceleraciones producidas por un sismo de
magnitud M,= 5.5 (acimut N36E). Por primera vez se dispuso de acelerogramas de la base de las dos
formaciones arcillosas mas superficiales. y.compresibles.- Estos. permitieron estimar el grado de uniformidad
de los movimientos que inciden en la base de las arcilias compresibles. La cuestién es importante pues en
la mayoria de los analisis de respuesta sismica de depésitos de suelo, incluyendo los que se realizan en dos
y tres dimensiones, debe suponerse que la excitacion sismica incidente es uniforme. La verificacién se
llevé a cabo calculando los cocientes espectrales de las amplitudes de Fourier de acelerogramas obtenidos
con aparatos instalados a 70, 102 y 86 m de profundidad; la separacién media entre ellos es de unos 12
km. El acelerdgrafo instalado a 70 m de profundida se localiza en Coyoacan (C), en el sur de la ciudad, en
la zona de transicion; el que se instald a 102 m se ubica en la Colonia Roma (R); el Gltimo, instalado a 86
m se encuentra en la zona oriente, cerca del aeropuerto (T). Los cocientes espectrales para las dos
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componentes de aceleracion horizontal se presentan en la fig 25; para obtenerlos se dividieron los espectros
suavizados de amplitudes de Fourier de cada par de sefiales. Los resultados muestran que la estaciéon T
tiende a atenuar los valores de estos cocientes a frecuencias bajas pero en las otras estaciones no hay
efectos significativos de atenuacién o de amplificacion. En el rango de frecuencias de interés para
problemas de ingenierfa sismica o de dinimica de suelos (de 0.1 a 10 hz), se puede afirmar que los
cocientes espectrales mostrados justifican razonablemente la hipétesis de uniformidad de los movimientos
simicos en la base de los depdsitos arcillosos de la ciudad de México.
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Fig 23. Contornos de potencia media normali- Fig 24. Contornos de potencia media normali-
zada, 8 de febrero, 1988 (Ovando y zada, 25 de marzo, 1989 (Ovando y
Romo, 1990) Romo, 1990)

Movimientos en afloramientos de basalto. En el sur de la ciudad de México afloran basaltos que se
depositaron en diversos sitios después de la erupcién del volcan Xitle. En estos sitios la intensidad de los
movimientos sismicos es varias veces menor que en los de la zona del lago, como pudo constatarse en los
mapas de igual energia de las figs 20 y 21. En andlisis de la respuesta sismica de los depositos de suelo de.
ia ctudad de México, suelen utilizarse los acelerogramas registrados en la zona de basaltos como sefiales
incidentes en la base de las formaciones arcillosas o bien, los que se obtienen en otras zonas dc terreno
duro, én el poniente de la ciudad. Utilizando los acelerogramas obtenidos en la Ciudad Universitaria, en la
zona de basaltos, y los de pozos profundos ya mencienados, se calcularon los cocientes espectrales del
primero con respecto a los tres tltimos. Como se aprecia en la fig 26, las aceleraciones en la Ciudad
Universitaria estin amplificadas con respecto-a las de las otras estaciones para frecuencias que van de 0.1 a
1.0 hz; entre 1.0 y 10 hz, ocurre lo contrario. En esa misma figura se dibujo el cociente espectral
promedio, que en este caso puede interpretarse como una funcién de transferencia empirica entre los
movimientos que se registran en los basaltos y los que verdaderamente inciden en la base de las arcillas.

Esta funcion de transferencia empirica permite estimar mas realistamente los espectros de Fourier de estos
altimos. : '

Movimientos registrados en pozos a diferentes profundidades. En la fig 27 se presentan los espectros de
aceleraciones obtenidos a diferentes profundidades, en el sitio Roma (R) de la zona del lago de la ciudad
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Cocicnte espectral

de México el 31 de mayo de 1990. Con estos datos se verificé que los modelos unidimensionales predicen
con muy buena aproximaci6n los movimientos registrados, a diferentes profundidades y en la superficie
(Ovando et al, 1993).
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Fig 25. Amplificaciones relativas entre los sitios . Fig. 26 Amplificaciones relativas entre los
R, C y T en los depésitos profundos : sitios CU, R, C y T (Ovando et al,

(Ovando et al, 1993) 1993)
Amplificacion sismica a partir de vibraciones ambientales. Después de los sismos de 1985 se hizo evidente
que los efectos de sitio influyen muy poco en las componentes verticales del movimiento. Al parecer, las
componentes verticales estin determinadas por las caracteristicas de la fuente sismogénica y por la
trayectoria que siguen las ondas sismicas desde ésta, hasta el punto de registro (Nakamura, 1989; Lermo y

Chavez-Garcia, 1994). Con base en esto, los registros locales de movimientos horizontales y verticales en

un lugar se pueden aprovechar para cuantificar los efectos de sitio mediante funciones de amplificacién
local, §,,, dadas por:

Sy==% (N

en donde V. y H, son las componentes vertical y horizontal de las amplitudes de Fourier de los
movimientos sismicos registrados en el lugar donde se evalian los efectos de sitio. La expresidn anterior
permite obtener una medida de la amplificacion local, en términos de una de las componentes horizontales
de movimiento y de la componente vertical. §,, depende de las condiciones locales del sitio, es decir, de
sus propiedades dinamicas (rigidez y amortiguamiento) y de sus caracteristicas geométricas. La existencia
de ondas superficiales puede «iterar la forma de §,, introduciendo frecuencias espurias no relacionadas con
el sito. El método es 1til para estimar el periodo de sitio, y se ha empleado, generalmente con éxito, para
definir periodos locales registrando vibraciones ambientales.

El uso de las mediciones de ruido ambiental debe ejercerse cautelosamente. Por ejemplo, cuando se
encuentran estratos de material muy rigido intercalados con materiales blandos, como es el caso de algunos
sitios de la zona de transicion, el ruido ambiental sélo excita las vibraciones de los estratos blandos
superficiales. Consecuentemente, los resultados de los estudios de vibracién ambiental para la obtencion de
periodos dominantes y amplificaciones relativas deben juzgarse considerando la estratigrafia local y las
propiedades dindmicas esperadas a partir de ella. La extrapolacién de los resultados de estas mediciones a
temblores reales intensos también amerita cautela pues la energia suministrada en este Gltimo caso es varios
Ordenes de magnitud mayor y puede inducir efectos no lineales en la respuesta del suelo, aspecto ausente
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en las mediciones de vibracion ambiental.
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Efectos no lineales. La posibilidad de que algunos estratos de suelo rebasen su rango no lineal de
comportamiento aumenta coﬁ‘el tamafio del temblor. Las evidencias sobre efectos no lineales en el suelo
no son muchas en la ciudad de México. Se ha estimado que, en general, las deformaciones inducidas, a
pesar de ser relativamente grandes, no dieron lugar a manifestaciones importantes de no linealidad, con la
excepcion documentada de un slo sitio al sur oriente de la ciudad, la Central de Abasto (Romo, 1987).
Estudios observacionales posteriores y otros basados en el cilculo de la intenisidad instrumentat {ec 3), han
confirmado que en esa parte de la ciudad se pueden presentar modificaciones en el periodo y la
amplificacién relativa, por efectos de comportamiento no lineal dentro de la masa de suelo (Barcena y
Romo, 1993). La aparicion de efectos no lineales en otros sitios de la ciudad de México no puede
descartarse, sobre todo en la zonas donde existen suelos de poca plasticidad, més propensos a sufrir la
degradacion de su rigidez por efecto de las deformaciones inducidas durante u‘g\’sisyo. ’

Funciones de amplificacion relativa. De la comparacion de las amplitudes del espectro de Fourier de
registros obtenidos durante mismos sismos en puntos diferentes en las arcillas “de la ciudad de México y en
la estacién CU (ver fig 10}, se han definido funciones-de-amplificacion relativas entre la zona de lomas y
la zona del lago, las cuales permanecen practicamente invariables para varios sismos con caracteristicas y
con incidencias acimutales diferentes. Estas funciones de amplificacién empiricas pueden usarse junto con
la teoria del valor extremo para evaluar espectros de respuesta en diversos sitios, una vez conocido el
espectro correspondiente en el sitio CU. La aproximacién de este procedimiento es aceptable desde el
punto de vista prictico; sin embargo, debe tenerse en cuenta que debido al comportamiento casi elastico de
las arcillas en los sismos usados para definir estas funciones de amplificacién, su uso para un temblor
severo, como €l que se espera para la brecha de Guerrero, que induzca efectos no lineales importantes en
las arcillas, puede conducir a resultados poco confiables.

Espectros de respuesta naturales. La envolvente maxima de un conjunto de espectros de respuesta
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. normalizados puede utilizarse para mostrar el peligro sismico potencial en diversos sitios de la ciudad de
México, sin considerar la presencia de efectos de interaccion suelo-estructura (Barcena y Romo, 1993).
Los espectros de respuesta --calculados para los sismos con M,>5.5 regsitrados entre 1979 y 1990-- s¢
normalizaron con respecto a la aceleracién maxima del terreno y posteriormente la envolvente méaxima se
escalé con respecto a una aceleracion de referencia, la que produce un sismo de subduccién registrada en
terrenos firmes del valle de México, de acuerdo con el Reglamento de Construcciones de la ciudad de
México (0.04 g). La envolvente escalada o espectro natural se calculé en todas las estaciones que
registraron temblores de las magnitudes indicadas y en sitios donde no se tenian registros, se utilizé un
algoritmo de interpolacion ‘geoestadistica para obtenerlos. Con los espectros interpolados se escogieron
periodos y ordenadas espectrales para construir mapas como el de la fig 28. Los contornos de igual valor
en este mapa corresponden & las ordenadas del espectro de respuesta (5 % de amortiguamiento) para un
periodo T=1.5 s. Es notable la coincidencia de-las zonas con-mayores aceleraciones espectrales con las
que tradicionalmente han sufrido més dafio en la ciudad de México.

Observaciones en otras ciudades. Los registros de aceleracion en otras ciudades no son tan abundantes
como los que se tienen en la ciudad de México y las redes acelerograficas locales cuentan en su mayoria
con pocos aparatos. Sin embargo, se han evidenciado efectos de sitio notables durante algunos sismos en
varias ciudades como Acapulco (Chavez-Garcia y Cuenca, 1995) ciudad Guzman (Lermo et al, 1989), en
Puebla (Chivez-Garcia y Lermo, 1995), el valle de Mexicali (CICESE), Guadalajara (Chavez), etc. El
algunas otras como Chilpancingo y Morelia se han registrado vibraciones ambientales y, con base en ellas
se han estimado las amplificaciones locales (Gama, 1992; Jara et al, 1993).

3 4 Estudios de Respuesta de Campo Libre

Desde el inicio de los estudios pioneros en sismologia se reconocid la existencia de los efectos de sitio (Reid,
1910) y desde entonces ha existido la preocupacion por establecer procedimientos para cuantificarlos. En el
caso de materiales elasticos e isotropos, el fenomeno de la propagacion de ondas queda descrito por las
ecuaciones de Navier y, con las condiciones de frontera adecuadas, se ha usado para determinar los estados
de esfuerzo y deformacion de medios elasticos sometidos a la accion de ondas incidentes en algunas de sus
fronteras. Las soluciones analiticas de la ecuacidn de Navier son complicadas cuando se considera la
propagacion de ondas en dos o tres dimensiones y por ello la solucion del caso mas simple, el de la
propagacion unidimensional, ha sido el mas estudiado.
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Fig 29. Variabilidad de los movimientos en funcion de las caracteristicas del depodsito de suelo
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En muchos sitios la suposicion de que el suelo se puede modelar como un espacio elastico homogeéneo, no
acotado lateralmente, sometido a la propagacién unidimensional de ondas que inciden verticalmente (o con
cierta inclinacion) en su base proporciona resultados suficientemente aproximados, siempre y cuando las
propiedades representativas del deposito de suelo sean las adecuadas. Las soluciénes unidimensionales que
consideran medios estratificados pueden aplicarse mas ampliamente y para fines practicos, resuelven el
problema de predecir la respuesta sismica de campo libre, en una gran cantidad de localidades. Estas
soluciones se conocen desde hace varias decadas (Thomson, 1950; Haskell, 1953; Gutenberg, 1957, etc). En
la ciudad de México, se desarrolld una de estas para calcular ia respuesta de campo libre de los depdsitos de
arcilla de la zona lacustre, antes de que se dispusiera de registros acelerograficos (Rosenblueth, 1952).
Cuando posteriormente se confrontaron los resultados que proporciona dicha solucion con registros reales, se
comprobo6 que son esencialmente correctos (Rosenblueth y Ovando; 1991). Usando un modelo de elementos
finitos acoplado con teoria de vibraciones casuales y del valor extremo se obtuvieron conclusiones
semejantes (Romo y Jaime, 1986; Romo, 1976).

En 1985, durante los temblores de septiembre de ese afio, los efectos de sitio se manifestaron dramaticamente
en la ciudad de México y se verifico que en los depositos arcillosos de la zona del lago, variaciones
relativamente pequefias en sus espesores y en la distribucion de sus propiedades dinamicas con la
profundidad, daban lugar a muy importantes modificaciones en la respuesta sismica puntual, a nivel de
superficie. En la fig 29, que muestra los espectros de respuesta obtentdos de registros acelerograficos de
varios sitios de la zona del lago, se ejemplifica esta variabilidad. Los perfiles de velocidades de propagacion
de ondas de corte indican que estas pueden adoptar valores tan bajos como 30 m/s y tan altos como unos 800
m/s, en la base de las formaciones de arcilla blanda, dentro de lo depositos profundos. Es evidente que la
variabilidad en la distribucion de las propiedades dinamicas de las arcillas y en su profundidad afecta
significativamente la intensidad de los movimientos sismicos en la zona del lago. Consecuentemente, es muy
importante caracterizar adecuadamente a los depdsitos arcillosos; lo contrario puede conducir a definiciones
erroneas del ambiente sismico.para disefio de estructuras.

Las aceleraciones espectrales para 5% de amortiguamiento en sitios de terreno duro (el sitio CU, por
ejemplo) se amplifican cerca de 13 veces en sitios de la zona del lago (sitio SCT) para periodos del orden de
2 5. Tales amplificaciones no tienen paralelo, hasta el momento, en ninguna otra parte del mundo y se deben
a que la arcilla de la ciudad de México tiene un comportamiento casi elastico ain para deformaciones por
cortante relativamente grandes (1%), aunado a lo anterior, los factores de amortiguamiento histerético son
extremadamente pequefios (3 a 5%) para este mismo rango de deformaciones (Romo 1991, Romo y Ovando,
1994), lo cual evita disipacion 1mpoﬂante de energia.
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Fig 30. Espectros de respuesta en el sitio CAQ Fig 31. Espectros de respuesta en el sitio CAF

Ei grado de aproximaciéon que se logra para reproducir los movimientos sismicos utilizando modelos
unidimensionales se puede juzgar comparando los espectros de respuesta obtenidos a partir de los
acelerogramas registrados en diversos sitios de la zona del lago y los que se obtienen con estos modelos,
como se tlustra en las figs 30 a 33 (Romo, 1991). El modelo usado se ilustra en la fig 34.

La coda observada en algunos acelerogramas registrados en la ciudad de México, constituida por un batido
armonico, se ha registrado recientemente en los acelerogramas de los depodsitos profundos y al parecer se
produce por efectos del trayecto que atraviesan las ondas sismicas, desde la fuente sismica hasta el sitio de
registro y por efectos de la propia fuente (Ordaz y Singh, 1992). Cuando estas sefiales se aplican en la base
de los depositos arcillosos, el modelo unidimensional descrito, no s6lo reproduce con buena aproximacion |la
coda, sino también la duracion de las aceleraciones registradas superficialmente.

0.30 - , 1 0.50 : i
5% Amortiguamiento i 5% Amortiguamiento

o Sept/19/1985 Lo Feb/8/1988

-é | "é 0.401— . Medid !
= . B edido ¢
& .20 Medido ! &;’_ =——= Calculado

il —=== Calculado L@ 030

Q I pos

5 ' g

2 ‘@ aezo-

5 0J0F L@

- )

3 8

< AT

I
L . | A ! [ |
0 I s}
0. 10 100 ; 0. 10 10.0
- Frecuencia, Hz | Frecuencia, Hz

Fig 32. Espectros de respuesta en el sitio VC Fig 33. Espectros de respuesta en el sitio D54

Otro aspecto de importancia para la ingenieria de cimentaciones es la variacion vertical de los movimientos
sismicos, desde la base de un deposito de suelo, hasta su superficie. Los espectros de respuesta que se
presentan en la fig 27 corresponden a registros acelerograficos de un arreglo vertical. El mas profundo se
rezist:¢ a 102 m donde el terreno es considerablemente més rigido que en la otra estacion, localizada a 30 m.
Es interesante observar que la amplificacion de las ordenadas espectrales ocurre, principalmente, entre esta
ulttma y la superficie, precisamente donde se tienen los suelos més blandos. Ademas, la forma de los
espectios de respuesta se modifica al propagarase las ondas desde la base del deposito hacia la superficie; los
periodos que sufren mas amplificacién son los cercanos a 2.3s y corresponden con mucha aproximacion con
el periodo dominante del sitio; algunos de los otros picos de estos espectros corresponden con periodos
propios de modos superiorés de vibracion del depdsito.

A pesar de que los modelos unidimensionales proporcionan resultados muy satisfactorios en buena parte de
la zona del lago de la ciudad de México, no puede descartarse la posibilidad de que en algunos casos las
aproximaciones que proporcionan no sean suficientemente buenas. Un enfoque ingenieril para resolver este
problema consiste en identificar estas zonas y sitios y luego calibrar los modelos hasta lograr los resultados
deseados. En otros sitios es evidente que los modelos unidimensionales no son capaces de reproducir los
movimientos observados pues en ellos los efectos bi y tridimensionales dominan la respuesta sismica. Tal es
el caso de depositos aluviales ubicados en la base de valles cerrados con fronteras inclinadas en donde la
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relacién entre el espesor de los estratos de suelos blandos y la dimension mas corta del valle es mucho mayor
que en el caso de la ciudad de México. En el puerto de Acapulco, por ejemplo, se han identificado varias

zonas en donde estos efectos geométricos pueden ser particularmente importantes (Ovando y Romo, 1992);

en la ciudad de Puebla también existen depositos de suelo compresible en donde los modelos
unidimensionales no son capaces de reproducir adecuadamente la respuesta sismica observada'y en donde la
morfologia del sitio sugiere que sélo con modelos més completos se puede aspirar a aproximarse a ella; las
ciudades de Colima y ciudad Guzman también contienen depdsitos de suelos blandos que potencialmente
deben estudiarse con modelos de dos y tres dimensiones.

Moevimientos en la zona

de terrenos duros

-

Deconvolucién para

eliminar efectos
del sitio

Respuesta del
terreno

P

f

N

Formaciones de

los depdsitos \
profundos

~n Movimientos en los
depésitos profundos
{semiespacio)

Fig 34. Modelacién de los depositos de suelo blando en analisis unidimensionales

Andlisis en dos y tres dimensiones

Para tomar en cuenta las inhomogeneidades laterales del terreno, se pueden realizar analisis bi- y

tridimensionales con métodos como el del elemento finito, diferencias finitas, elementos de frontera, el de
trazado de rayos y el de Aki-Larner (1970). De los estudios comparativos que existen, se ha observado que
en general al aumentar el numero de dimensiones se incrementan el factor de amplificacion y la frecuencia
predominante del sitio. Los requerimientos para realizar analisis bi- y tridimensionales fueron discutidos por
Rosenblueth y Ovando (1991) v en un estudio reciente, se discuten los principales avances logrados con
modelos analiticos y numeéricos en dos y tres dimensiones {Sanchez-Sesma, 1995). Actualmente siguen
siendo pocas las aplicaciones practicas de estos métodos en la zonificacion sismica; sin embargo, dado el
rapido desarrollo de la fuerza de calculo, se espera que en un futuro no muy lejano se utilicen estos

procedimientos en la micro-zonificacion geosismica.

3.5 Comportamiento Dinamico de Suelos

Las arcillas exhiben diferentes tipos de comportamiento, dependiendo de la magnitud de las
deformaciones que inducen los esfuerzos aplicados. Para deformaciones por cortante pequefias, del orden
de 10" %, se comportan como materiales elastico viscosos; cuando las deformacionones exceden 107 %,
su rigidez y resistencia dependen del estado e historia de esfuerzos aunque algunos suelos cohesivos
manifiestan esta dependencia a deformaciones de tan sélo 10" %, dependiendo de su indice de plasticidad,
[,, y de su consistencia relativa, I,. Los resultados experimentales acumulados en el Instituto de Ingenieria,
UNAM, durante los ultimos anos indican que estas dos propiedades indice son los parametros clave para
estudiar el comportamiento de materiales arcillosos, incluyendo el los suelos compresibles del valle de

e
t el

México y el de otras arcillas de mayor consistencia (Romo, 1990, 1991; Romo y Ovando, 1994, 1995).

Modulo de rigidez a deformaciones pequerias. E! médulo de rigidez a deformaciones pequeiias puede
obtenerse en el laboratorio con pruebas de columna resonante y, en el campo, con métodos geofisicos para
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determinar la velocidad de propagacion de onda de corte. Sin-embargo, los méddulos evaluados con estas
dos técnicas difieren, en general, por causas atribuibles a efectos no reproducibles en el laboratorio como
el envejecimiento o al remoldeo producido por el muestreo y el manejo de las muestras en el laboratoric
(Hardin y Drnevich, 1972; Afifi y Woods, 1971; Anderson y Richart, 1976; Anderson y Stokoe, 1978).
En estudios comparativos recientes se demuestra que en arcillas altamente plasticas con consistencias
relativas bajas, las diferencias entre las determinaciones de campo y laboratorio son menos importantes que
las que se han reportado . previamente (Ovando et al, 1995).

Con base en los resultados de ensayes de columna resonante efectuados en arcillas de la ciudad de México
obtenidas de varios sitios y profundidades se establecid, que el valor inicial (a deformaciones pequefias) del
modulo de rigidez al corte, G,,,, es una funcién del esfuerzo efectivo de consolidacion, &', del indice de
plasticidad y de la consistencia relativa. Esta @ltima es

1
] = wL_wn

.
IP

en donde w,_es el limite liquido y w, el contenido de agua natural. La siguiente expresion se obtuvo con un

-andalisis de regresién de minimos cuadrados: o .

] 1 ¥ N u

1 {15-1,) , \082
G =122P (6) (8)
I,-1 Pa

en donde p, es una presion de referencia arbitraria para lograr la homogeneidad dimensional. Las otras
variables ya se definieron. La expresién es vilida cuando [,-I, es positiva, expresando el indice de
plasticidad en decimales. La aproximacion que se obtiene al emplear la ec 8 es muy buena como se aprecia
en la fig 35.

- 200 =
B —-—Ecuacién 8
% . | ¥ * Resultados experimentales
v L
= I (1)
v 150k Aumentando
] L .
£
| &) F *
o L
E |
:5 100+
= I Y -
- L
Q L
=
0 I -
= S0+
) L
o .
L
E]
o L
0
E 0 N " " ! " s " 1 J n L i L |

0 1 2 3 4
Esfuerzo efectivo de confinamiento, 0., en kg/cm?

Fig 35. Variacion de G, con el esfuerzo efectivo de confinamiento y con (1 . !,)

Después de 1985 se llevd a cabo una capaiia de mediciones de campo para medir en el sitio las velocidades
de propagacion de ondas P y ondas S en diversos sitios de la ciudad de México en donde también se
realizaron ensayes de penetracion con cono eléctrico. La grifica de la fig 36 presenta un resultado tipico en
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el que se observa que, cualitativamente, los perfiles de velocidad de propagacion de ondas y el de
resistencia a la penetracion, son semejantes; por lo tanto, estas dos cantidades son correlacionables. Para
establecer Ia correlacion entre la velocidad de propagacién de ondas de corte, V., y la resistencia a la
penetracion medida con un cono eléctrico, q., se supuso que el suelo es un medio elasto-plastico y que su
comportamiento esfuerzo-deformacion a pequefias deformactiones estd gobernado por una ley hiperboélica.
Ademas, la penetracion de la punta conica se estudié con la teoria de expansion de cavidades (Ovando y
Romo, 1991). La expresion resultante se discute en siguiente capitulo. ’

Moédulo de rigidez a deformaciones grandes. El efecto de la amplitud de la deformacién de cortante, ¥, y
del esfuerzo confinante, ¢',, en el valor del modulo de rigidez se ilustra en la fig 37 y en las curvas de
rigidez normalizada, G/G_,,, contra ¥ correspondientes, en la fig 38. Como se ve, las arcillas de la ciudad
de México se comportan como materiales casi elasticos hasta deformaciones por cortante que varian entre
0.2 y 0.5 %. El factor que determina el limite de comportamiento elastico de estas arcillas es la diferencia
(I,-1,) lo que modifica conclusiones anteriores en las que se habia reportado que la forma de las curvas de
G/G,,, contra ¥ dependia tinicamente de I, (Dobry y Vucetic, 1987; Romo et al, 1988).

Velocidad de ondas de corte, V,, en m/s
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Fig 36. Perfiles tipicos de resistencia de punta y velocidades de propagacion de ondas $ en ia ciudad de
México

Los resultados experimentales de las figs 37 y 38 se modelaron usando una ley hiperbolica a la que se
agregaron las reglas de Masing para tomar en cuenta el caricter ciclico de las excitaciones sismicas. La
ecuacion empleada estd dada por la ec 12 (Romo, 1990). Posteriormente se discute el uso de dicho
modelo. El comportamiento dindmico de suelos arcillosos de otro origen, con rangos de plasticidad
diferentes, también se ha representado con modelos del mismo tipo. En otro trabajo de estas memorias,

por ejemplo, se desarrolla uno para suelos marinos de la sonda de Campeche, en el Golfo de México
(Romo y Ovando, 1995).
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Degradacion del médulo de cortante por fatiga. Una manera de cuantificar este fenémeno y de evaluar su
importancia es observando Ia reduccién de la rigidez por cortante durante pruebas de carga ciclica. Com
se aprecia en la fig 39, construida con base en los resultados de ensayes de corte simple ciclico en arcille.
de la ciudad de México (Cuanalo, 1993), depende de la amplitud del esfuerzo cortante ciclico y del
namero de ciclos aplicados. End esa figura se aprecia que la rigidez se reduce bruscamente cuando se aplica
un cierto nimero de ciclos que depende de la amplitud del esfuerzo cortante ciclico; cuando esto ocurre,
también se manifiesta un incremento sustancial de la presion de poro, fig 40. Resultados semejantes se han
obtenido de ensayes triaxiales ciclicos. El otro factor que determina la importancia de la fatiga es el
esfuerzo de confinamiento (ver ec 14).
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Fig 39. Fatiga de la arcilla de la ciudad de México Fig 40. Presion de poro normalizada de la
en pruebas de corte simple ciclico (Cuanalo, arcilla de la ciudad de México en
1993) : pruebas de corte simple ciclico
{Cuanalo, 1993)

Relacion de amortiguamiento. La capacidad de las arcillas de la ciudad de México para disipar energia,
expresada en términos de la fraccién del amortiguamiento critico, A, varia con la deformacién por cortante
en la forma indicada en la fig 41. Las arcillas de la ciudad de México disipan poca energia a
deformaciones pequefias; cuando y < 0.01 % el valor de la fraccion del amortiguamiento critico, A, es
aproximadamente 2 % y a deformaciones alin més pequeiias, puede alcanzar valores tan bajos como 0.5 %
(A, . ver ec 13). Por otro lado, cuando las deformaciones crecen,”su valor aumenta y alcanza valores del
orden de 13 % a deformaciones angulares cercanas a 10 % ( A_,,. ver ec 13). Este ultimo valor es menor
que el observado en otras arcillas de menor plasticidad en las que A, puede adquirir valores de 20 a 26
%., 1o cual sugiere que la relacién de amortiguamiento también depende del indice de plasticidad y, a
reserva de demostrarlo con mas datos experimentales, de la consistencia relativa.

16

Cociente de amortiguamiento, A, en %
. .

0.000m 0.001 0.01 0.1
Deformacidn por cortante, ¥, en %

Fig 41. Amortiguamientos para arcillas de la ciudad de México
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Comportamiento esfuerzo-deformacion. Las deformaciones que experimenta una muestra de suelo sometida
a cargas ciclicas se pueden separar en dos compontes, las ciclicas y las permanentes que, en este trabajo,
se definen como se muestra en la fig 42, En la arcilla de la ciudad de México la deformacion ciclica a
partir de la cual las deformaciones permanentes crecen sustancialmente. (deformacion critica) es de 3%
aproximadamente, fig 43, de acuerdo con los resuitado de ensayes triaxiales y de corte simple (Romo et al,
1988; Cuanalo, 1993). La magnitud de la deformacién permanente no sélo depende de ia amplitud de la
deformacion ciclica y del nimero de ciclos sino de la amplitud del esfuerzo cortante ciclico y de la historia
previa de esfuerzos. Por otro lado, experimentaimente se ha observado que la resistencia dindmica excede
a la estatica entre 30 y 60%, dependiendo de las condiciones de ensaye (Romo, 1991).

Presion de poro. La experiencia experimental acumulada indica que la presion de poro dindmica generada
durante ensyaes triaxiales y de corte simple ciclico es despreciable, aln para estados de esfuerzo cercanos
al de falla (Romo, 1991). Aparentemente, la magnitud de la presion de poro generada bajo condiciones
dindmicas también estd relacionada con la plasticidad de los suelos. Los que tienen indices de plasticidad
mayores, acumulan menos presién de poro que los materiales de baja plasticidad. Este aspecto del
comportamiento dindmico de las arcillas debe estudiarsé’ 'ain mds, incluyendo investigaciones con
mediciones de campo de la presidn de poro generada durante temblores.
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4. EVALUACION DE ESPECTROS ESPECIFICOS PARA EDIFICIOS

La determinacion de los movimientos sismicos de campo libre incluye una evaluacion sismotectonica
y el conocimiento de las fuentes sismicas regionales y locales que puedan afectar al sitio especifico. Es
preciso, también, evaluar la historia de la sismicidad de la region, los sismos mas severos asociados con las
fuentes sismicas importantes, asi como la recurrencia de estos sismos. Con base en este tipo de informacton
se llevan a cabo analisis probabilistas y/o deterministas para estimar los movimientos sismicos esperados en
un afloramiento rocoso, o en la roca basal.

Conocidos los movimientos sismicos en terreno firme, se utilizan técnicas de propagacion de ondas
sismicas (usualmente se emplean modelos unidimensionales) para definir los movimientos sismicos del
terreno. Una vez conocido el medio ambiente sismico de campo libre, se realizan analisis de interaccion
suelo-estructura para evaluar los efectos de este fenomeno en los movimientos del terreno y asi definir las
caracteristicas de la excitacion a la que estarid sometida una estructura en particular. La influencia de la
interaccion dinamica en los movimientos de campo libre puede ser significativa en el caso de estructuras
desplantadas en suelo blando capaz de amplificar notablemente las ondas sismicas que arriban al sitio donde
se localiza la estructura. '

4.1 Meétodos para Estimar la Maxima Magnitud Sismica

Existe una ampiia gama de procedimientos para estimar la magnitud del temblor maximo que puede
generar una fuente sismica. Todos los métodos se basan en correlaciones empiricas entre la magnitud y
algunos parametros clave de la falla geologica, tales como longitud de ruptura, desplazamiento ocurrido en la
superficie de la falla después de un sismo, longitud y ancho de la falla estimados de estudios de las réplicas
que siguen al evento principal.

Las correlaciones empiricas existentes, entre los parametros mencionados y la magnitud, se han
obtenido, en general, usando la informaciéon mundial disponible en analisis de regresion. Cada relacion tiene
limitaciones como la inhomogeneidad en la calidad de los datos empiricos, volumen de datos limitado,
inconsistencias en el agrupamiento de datos provenientes de diversas provincias tectonicas, efectos de
directividad y locales.

Los parametros como longitud de la falla, desplazamiento por evento sismico y tasa de deslizamiento
de cada fuente telurica, se determinan de estudios geologicos y sismologicos,; Con esta informacion y los
procedimientos empiricos antes mencionados se calculan las magnitudes maximas de los tembiores asociados
a cada falla. Debido a las incertidumbres involucradas en todo el proceso, es conveniente.usar todos los
métodos disponibles y determinar varios valores de la magnitud maxima. La seleccion del valor de la
magnitud maxima para una fuente es el resultado de Ta aplicacion de un razonamiento que involucra la
comprension de las caracteristicas de la falla, del ambiente tectonico reglonal y de los datos sismicos
regionales El uso de varios métodos para estimar la magnitud sismica maxima para una fuente puede
resultar mas confiable que emplear un solo procedimiento.

Un compendio de este tipo de expresiones que relacionan los parametros clave de la falla con la

magnitud del sismo se da en Idriss (1985), y Joyner y Boore {1988). Todas tienen forma semejante a la de la
ec 2.
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4.2 Periodo de Recurrencia de Sismos Significativos

La actividad sismica de una fuente se refleja directamente en los intervalos de recurrencia de lc
sismos significativos. Los periodos de retorno se pueden estimar a partir de los datos sobre la tasa de
deslizamiento y el desplazamiento por evento que se tengan de una fuente en particular. Cuando no se
dispone de este tipo de informacion ni se cuenta con suficientes registros, se preparan graficas que relacionan
la frecuencia de ocurrencia contra la magnitud para sismos de baja y moderada magnitud y se .extrapolan a
magnitudes mayores para obtener estimaciones de la tasa media de ocurrencia de sismos mas severos. Esta
técnica tiene limitaciones porque se basa en sismicidad regional que puede no ser representativa de los
intervalos de recurrencia para una falla especifica. Ademas, como se muestra en la fig 7, existen zonas en
que se generan temblores que ocurren aleatoriamente y, otros, de gran magmtud que son recurrentes en
tiempos mas o menos constantes.

1

La tasa de excedencia A = A{Af) de una magnitud }l:iada, M, en una falla geologica o en una region
sismica est4 dada por A = /im(n/¢) donde # es el nimero de temblores cuya magnitud excede el valor de M
f—yo0

en el tiempo de observacion r. El periodo (o intervalo) de recurrencia correspondiente a esta magnitud es
1/, :

i o
4.3 Leyes de atenuacion

N 1

Para caracterizar los movimientos sismicos del terreno para fines de disefio sismico se han utilizado
parametros como la aceleracion maxima, la velocidad maxima, ordenadas espectrales y espectros de Fourier.
El mas usado en la practica ingenieril es el espectro de respuesta ya que se usa directa o indirectamente en el
diseno de las estructuras.

Aungue en el pasado se le ha puesto mayor atencion al desarrollo de relaciones para estimar la
aceleracion maxima del terreno, Ultimamente se han aumentado los esfuerzos para evaluar velocidades
maximas y las formas espectrales. Existen procedimientos analiticos que consideran aspectos de la fuente-
trayectoria-sitio y también se han introducido conceptos de vibraciones casuales asi como simulaciones con
el método de Monte Carlo. Joyner y Boore (1988) asi como Idriss {1985) presentan diversos procedimientos
empiricos para definir aceleraciones, velocidades y espectros de respuesta. Para los sismos de la zona de
subduccion en las costas de Guerrero, Singh y Ordaz (1990) proponen leyes de atenuacion empiricas para
estimar la aceleracion y la velocidad maximas en terreno firme aplicables en la linea que una a la costa de
Guerrero con la ciudad México.

. .
e

4 4 Determinacion de Espectros de Piso (Caso en la Ciudad de México)

La determinacion de espectros de disefioc consignados en los reglamentos de construcciones en
general incluyen los aspectos ya mencionados ademés de hacer consideraciones sobre el riesgo de falla y su
costo asociado En el Distrito -Federal, debido a que los -sismos grandes de subduccion son los mas
importantes, se decidio tratar con detalle estos temblores caracteristicos asignando una distribucion gama a
los tiempos entre los eventos de esta indole originados en cada uno de los tramos en que se dividio la zona de
subduccion, y analizar como resultados de procesos de Poisson multiples el resto de los temblores de
subduccion y todos los demas que fueran significativos para el disefio.

Para definir las distribuciones de probabilidad de los movimientos del terreno en sitios
representativos del wvalle de México se emplearon formulas de atenuacion empiricas y analisis
unidimensionales para evaluar los efectos del terreno. Con base en esta informacion se calcularon los
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espectros de respuesta esperados para sitios representativos en la ciudad de México. Luego se tom6 una
decision de consenso para reducir las ordenadas espectrales por un factor de 0.4 apoyandose en
consideraciones de sobrerresistencia y comportamiento no lineal de las estructuras (Rosenblueth et al, 1989).

En el ejemplo que se describe a continuacion se usé como representativo del medio ambiente sismico
en terreno firme del valle de México el espectro del Reglamento de Construcciones del Dlstnto Federal
(1991), el cual se define en la tabla 2. . .

En la determinacion de los espectros de piso para el disefio de estructuras importantes localizadas en
las zonas geosismicas II y III del Distrito Federal (ver fig 10), lo mas conveniente es partir de los
movimientos sismicos definidos para la zona I (ver fig 10) en términos del espectro de aceleraciones dado en
la tabla 2, ya que incluye los resultados de los estudios requeridos para evaluar los-movimientos sismicos del
terreno, ademas de partir de las condiciones sismicas estipuladas en el Reglamento.

4 4.2 Condiciones de Analisis

En la evaluacion de los efectos de los sismos en las estructuras es muy importante establecer la
relacion que existe entre las caracteristicas de los movimientos sismicos, las condiciones geologicas y
geotécnicas del sitio, y la respuesta de las estructuras a estos movimientos sismicos del terreno. Las
condiciones geologicas y geotécnicas en general afectan las caracteristicas de los temblores, por lo que es
necesario cuantificar estos efectos para establecer criterios de disefio aceptables. Asimismo, al interactuar la
estructura con el suelo adyacente, modifica los movimientos sismicos del terreno, lo cual hace necesario
evaluar los efectos de esta interaccion en los movimientos sismicos desarrollados en la estructura.

La respuesta del deposito de suelo se afecta por la interaccion suelo-estructura y la evaluacion de esta
respuesta depende significativamente de la manera como se asignan los sismos de disefio. En algunos casos
se introduce un conservadurismo innecesario en el disefio al especificar que la aceleracion maxima del
terreno permanece constante con la profundidad o por la asignacién de un espectro de banda ancha
inadecuado para las condiciones geologicas y geotécnicas del sitio. En ocasiones se proponen aceleractones
maximas que son irreales para cierto tipo de depdsitos de suelo o se especifican componentes de alta
frecuencia en suelos donde no pueden naturalmente desarroliarse.

Para evitar estos conservadurismos es preciso definir apropiadamente los movimientos sismicos de
campo libre para el sitio especifico donde se edificara la estructura, y usando este espectro de campo libre,
analizar el problema de interaccion suelo-edificio para definir el espectro de piso.

4.43 Metodologia

En este trabajo se adoptd un procedimiento de analisis basado en el método de la respuesta compleja
que hace uso de la técnica de los elementos finitos. Para considerar el caracter aleatorio de los movimientos
sismicos se emplean las teorias de vibraciones casuales y del valor extremo (Romo, 1976). Con este
procedimiento, ¢l analisis de respuesta de un sistema suelo-estructura se puede llevar a cabo como se muestra
esquematicamente en la fig 44. La excitacion dinamica se proporciona en términos de un espectro de
aceleraciones y se puede especificar que actia en la superficie del campo libre en cualquier estrato del campo
libre o en la base del depdsito de suelo. Los calculos numéricos se realizaron con una version modificada del
programa de computadora PLUSH (Romo et al, 1981), el cual ha demostrado su capacidad para reproducir
los movimientos sismicos registrados durante varios eventos sismicos en edificios desplantados en las arcillas
blandas de la ciudad de México (Romo y Barcena, 1992).
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Fig 44. Sistema suelo-estructura excitado con el movimiento sismico de camo libre en la superficie
del terreno.

Se considerd un modelo como el de la fig 44, cuya base (semiespacio) se define donde aparecen los
depositos profundos. La excitacién dinamica se representd por el espectro medio mas una desviacion
estandar calculado en el inciso 4.4.6 y el punto de control se asigno en la superficie del campo libre.

4.4 4 Caracterizacion Estratigrafica

El perfil estratigrafico del sitio se obtuvo de los sondeos de cono estatico, como se muestra en la fig
45 (cortesia de Carlos E. Gutiérrez). La caracterizacion dinamica de ia estratigrafia mostrada en la fig 35 se
obtuvo usando un procedimiento propuesto por Ovando y Romo (1991) que permite calcular las velocidades
de ondas de corte, Vy, a partir de las resistencias de punta, qc, obtenidas de sondeos de cono hincado a una
-zlnzidad aproximada de 2cm/s. La expresion analitica propuesta por estos autores resultod de la comparacién
entre perfiles de resistencia de punta, qc, y perfiles de velocidades de ondas de corte, Vg, obtenidos en
perforaciones contiguas y en diferentes sitios de la ciudad de México. El marco tedrico de referencia que
usaron para llegar a esta correlacion fue la teoria de expansion de cavidades cilindricas y un modelo
hiperbolico para tomar en cuenta el comportamiento no lineal de las arcillas. La relacion entre Vg y qc que

obtuvieron es
05
q
(Nkhya)

donde Vg tiene unidades de m/s, q¢ esta dada en t/m?2 ¥ s (peso volumétrico del suelo) en t/m>. Los valores
de los parametros i y Ny, dependen del tipo de suelo y su intervalo de variacion esta consignado en la tabla
3. '
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25 50 75 100
Resistencia de punta, en kg/cm?

Fig 45. Sondeos de cono en el sitio (Cortesia de Carlos E. Gutiérrez)

Tabla 3. Valores de los parametros n y Nxh de laec 3

Tipo de suelo Valores de Nkp Valores de n
maximo medio minimo
Arcillas del lago Texcoco 14.0 9.5 6.7 23.33
preconsolidado y virgen
Arcilias del lago 14 0 99 7.0 26.40
Xochimilco-Chalco ) £ a
Suelos areno-limosos de las 16.0 1.1 8.0 40.00
capas duras del valle de = -
México

El médulo de maxima rigidez, Gpax, se puede calcular usando la siguiente expresion de la teoria de
la elasticidad
05 .
7= [Eg) (10
Ys

donde g es la aceleracion de la gravedad en m/s2.
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Sustituyendo la ec 10 en la ec. 9 se obtiene la siguiente relacion entre G (que corresponde ala
méxima rigidez del suelo, Gmax) ¥ qc:

n| 9 .
G =|— |2 (1)
[3) Ny, -

Los valores de Gmax usados en los analisis de respuesta del sitio y de interaccién dinamica suelo-
estructura se obtuvieron con la ec 11, usando los valores de Vg reportados en la tabla 4.

4.4.5 Comportamiento Dinamico de los Suelos

En los problemas de respuesta sismica de un sitio y de interaccion dinamica suelo-estructura se
generan dos tipos de no linealidades en la respuesta del suelo. La primera se debe al paso de las ondas
sismicas, la cual afecta a todo el medio; la segunda, a la interaccion entre la ctmentacion y el suelo cercano a
la cimentacion. Ambos aspectos deben considerarse en el calculo de la respuesta de sistemas suelo-estructura
ya que los materiales térreos por un lado pierden rigidez al deformarse y por otro, aumenta su capacidad para
disipar energia. La magnitud de los cambios en la rigidez y amortiguamiento de las arcillas depende de sbis
caracteristicas y del nivel de deformaciones inducidas por la accion de los sismos. El efecto combinado de
estas variaciones puede modificar apreciablemente las caracteristicas de los movimientos sismicos en campo
libre v los que actuan en la base de la estructura, por lo que debe evaluarse con la mayor aproximacion
posible.

El comportamiento no lineal de los suelos que componen la estratigrafia del sitio se estimé de
investigaciones en el laboratorio con ensayes de columna resonante y triaxiales dinamicos en muestras de
suelo extraidas de diferentes sitios en la zona arcillosa de la ciudad de México. En forma analitica, los
resultados experimentales se expresan con el siguiente modelo (Romo, 1991)

G(y) = Ga[1 - Hly)] (12)
donde
r 28
)
. VY,
Hey) =~ Lt
1+ [L)
- I_ 'Y— . J is
=4+ - ’
Gy} es el modulo de rigidez al corte en funcién de v
Y es la deformacion de corte en %
Gmeix es el valor de G(y) para y< 10%
A Byyy son parametros del suelo

La influencia de diferentes factores en los parametros involucrados en la ec 12 y el amortiguamiento
se discute en otro trabajo (Romo y Ovando, 1994) cuyos principales aspectos se resumen a continuacion.
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Los valores de 4, B y yr dependen del indice de plasticidad y para los suelos del sitio se pueden usar
los valores reportados en las figs 46 a 48

1.0

Intervalo de

vatores

0.8

Parimetro A

Parametro Y, en %

0 100 200 300 100 200 300
Indice de plasticidad, en % Indice de plasticidad, en %
Fig 46. Efecto del indice de plasticidad en el Fig 47. Efecto del indice de plasticidad en el
para-
parametro A ) metro ¥,

La dependencia del amortiguamiento, A, en términos de la deformacion de corte y del modulo de
cortante, G/Gpyey, s€ expresa de la siguiente manera

A=(hpe = A HiY) + 2, (13)

Parametro B

0 100 200 300
Indice de plasticidad, en %

Fig 48. Efecto del indice de plasticidad en el parametro B

donde Amjx es el amortiguamiento méaximo que desarrolla la arcilla, el cual se ha observado que es del orden
del 13%, Amin es el amortiguamiento minimo(valor de A para deformaciones de corte del orden de ]0'4%)
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obtenido en los ensayes de laboratorio, el cual es aproximacje.lmente igual a 0.5% (Romo y Ovando, 1994), la
funcion H(y) esta definida por laec 12.

El efecto de la fatiga en el comportamiento de las arcillas se incluye en el modelo de la ec 6 afectandc
el modulo de rigidez, G, de acuerdo con la siguiente ley (Idriss et al, 1978):

G, =G, N _ (14)

donde GN y G5 son lo modulos de rigidez maxima correspondientes a los ciclos de carga N y 5; t es el
parametro de degradacion el cual estd dado por (Romo, 1991):

t =0 0122 g, para consolidacion anisotrépica
(15)

t=0.0299 g, para consolidacion isotropica

1

donde g¢ = 2y/(1+v) es la deformacion axial ciclica y v es la relacion de Poisson.

Tabla 4. Propiedades dinamicas de los suetos del sitio

[

Prof Vs ' 'l s Ip Relacion .
(m) mis) |@wmd)| (%) de |  G/Gmax A
' Poisson (%)

0-3 120-160 1.40 80 0.35

3-6 91-122 1.35 80 0.38

6-9 40-58 1.20 220 0.49 Curvas de
9-12 52-74 1.20 220 0.49 Curvas " amortiguamiento
12-15 65-94 1.20 220 0.49 | correspondientes de la arcilla
15-18 80-129 1.20 220 0.49 a los Ip's de la ciudad
18-21 114-165 1.30 120 0.40 (ec 12) de México
21-25 126-183 125 220 0.49 (ec 13)
25-29 138-200 1.28 120 0.40
29-33 151-218 1.30 150 0.40
33.37 255-3638 1.79 150 0.30

Semiespacio: Vg= 800m/s; ys= 2.0 t/m3; A=2%

4.4.6 Determinacion de los Movimientos de Campo Libre

De acuerdo con el procedimiento utilizado para calcular la respuesta sismica del sistema suelo-
estructura, se tienen que definir primero los movimientos de campo libre. Para esto se utiliza un método de
analisis basado en la teoria de propagacion de ondas sismicas en medios estratificados horizontalmente
(Lysmer y Drake, 1972; Chen et al, 1981). Para tomar en cuenta las caracteristicas aleatorias de los
temblores se hace uso de las teorias de vibraciones casuales y del valor extremo (Romo, 1976). El analisis de
respuesta de un deposito de suelo se puede llevar acabo con el procedimiento esquematizado en la fig 49. La
excitacion dinamica se proporciona en términos de un espectro de aceleraciones y se puede especificar en un
afloramiento de roca (fig 49), dentro del perfil estratigrafico en el semiespacio, en la superficie del depasito
de un suelo cercano al sitio o en cualquier estrato del depdsito de suelo. Los calculos numéricos se realizan
con el ‘programa de computadora FIELD (Romo et al, 1981) el cual ha demostrado su capacidad para
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reproducir fos movimientos del terreno registrados durante varios sismos en la ciudad de México y otros
sitios de la Repblica (Romo, 1986; Romo, 1991). '

SaA ‘ Sa
Movimiento total en Movimiento de respuesta
el afloramiento del sistema
T T

N\ .

Depésito de suelo

SaA

Movimiento incidente
en el semiespacio

T

Fig 49, Sistema excitado con el movimiento del semiespacio que aflora

Para el sitio bajo estudio se considera un modelo como el de la fig 49, en el que el semiespacio se
define a partir de la elevacion a la que aparecen, en la estratigrafia, los depositos profundos (ver tabla 4). El
afloramiento de terreno firme se supone representado por el de terreno firme de la zona de lomas (zona I,
segun el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, 1987; ver fig 10). Consecuentemente, los
movimientos sismicos estan representados por el espectro de aceleraciones correspondientes a la zona
geosismica 1 definido en la tabla 2. Al considerar este espectro como excitacidn dinamica se estan
implicitamente incluyendo todas las fuentes generadoras de sismos que afectan al valle de México. De
acuerdo con Rosenblueth et al (1987) son cuatro los mecanismos mas significativos: el de subduccion en el
Pacifico, el de faila normal en la zona de Oaxaca, el de falla lateral en Acambay y el de dislocaciones de
fallas geologicas dentro del valle de México. La variabilidad en contenidos de frecuencia y en amplitudes de
los movimientos sismicos que generan estos cuatro mecanismos estan incluidos en el medio ambiente
sismico repre;;é'ntado por el espectro de la zona I consignado en el Reglamento.

Debido a las incertidumbres inherentes a la determinacion de las propiedades dinamicas incluidas en
la tabla 4, se desarrollan 25 perfiles aleatorios dentro de los limites de valores de Vg indicados en la tabla 4.
Se considera que la variacion de las velocidades entre estos limites tiene una distribucion uniforme y que las
velocidades de estratos contiguos son estadisticamente independientes. (Estas dos consideraciones son
conservadoras ya que llevan a dispersiones importantes en los valores de Vg que en la realidad no se
presentan. Esto repercute directamente en la amplitud del intervalo de periodos naturales del deposito de
suelo que se analizan}). ’

Las respuestas calculadas de las 25 estratigrafias se presentan en la fig 50 en términos de espectros de
aceleraciones (5% de amortiguamiento) calculados en la superficie del terreno. Los movimientos sismicos
del terreno, en términos de espectros medio y medio (+) una desviacion estandar, resultantes del analisis
estadistico de los 25 espectros de la fig 50, se muestran en la fig 51. Estos espectros representan al medio
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ambiente sismico de campo libre. El espectro medio + una desviacion estandar se utiliza como excitacion
dinamica del sistema suelo-estructura en el calculo de los espectros de interaccion.

1 1
5% do amortiguamimito 5% d¢ amortiguamsento
w 08T o 08
] )
: E
2 06 8 06
(3 [H]
S g
s 04 g 0.4
Y &
@
[¥]
< ".'.l'.‘--,... g
0.2 v, g \Z,.' 0.2
O 1 © ] I 1 i 1 n 0 n L i 1 ]
0 1 2 3 4 0 1 2 3 4
Periodo, s Periodo, s
Fig 50. Movimientos superficiales de campo Fig 51. Espectros de campo libre en la
libre superficie del terreno

* En relacion a los periodos naturales del deposito de suelo que se desprenden de la fig 51, debe
comentarse que estos son periodos inelasticos debido a la respuesta no lineal del suelo ante una excitacion
tan severa como la especificada en el Reglamento para la zona 1. Por esta razon el periodo elastico de un
deposito de suelo puede incrementarse en un 50%.
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Fig 52. Modelacion del sistema suelo-cimentacion-edificio (Cortesia de Carlos E. IGutie’rrez)
4.4.7 Modelacion del Sistema Suelo-Estructura

El edificio se. model6 con un sistema de vigas y masas concentradas como se indica en la fig 52. Su
cimentacion (cuya planta de localizacion de pilas se muestra en la fig 53) y suelo de apoyo se modelaron con
elementos finitos. El suelo se discretizé con elementos sélidos isoparamétricos de cuatro nudos, el cajén vy las
pilas de apoyo se representaron con elementos viga con tres grados de libertad (dos de traslacion y uno de
rotacién) por nudo.

Las rigideces y masas concentradas usadas en el modelado de la estructura y del cajon de cimentacion
fueron proporcionados- por el Ing. Carlos E. Gutiérrez. Debido-a que el procedimiento de anilisis es
esencialmente bidimensional, las rigideces de'las pilas que se utilizan en los analisis se obtienen suponiendo
un modelo de viga de cortante en el que se asegura que el desplazamiento horizontal de la losa de apoyo es el
mismo para la distribucion de pilas real y para la distribucion de las siete hileras de Bilas equivalentes. Para
los diametros de proyecto de las pilas y suponiendo un fy’ del concreto de 250 kg/cm” la rigidez equivalente
que resulta de la anterior consideracion es G = 534kg/cm2 por metro. En la fig 52 se muestra la distribucion
de pilas (en la direccion corta) y el cajén de cimentacion que se usaron en el modelado del sistema suelo-
cimentacion. El muro tablestaca perimetral (ver fig 52) se supuso ligado estructuralmente al cajon de
cimentacion y se consideré con un espesor de 0.80m y propiedades semejantes a las de las pilas.
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Fig 53. Distribucion de pilas (Cortesia de Carlos E. Gutiérrez)
El amortiguamiento del edificio y de las pilas se supuso igual a 3%. El comportamiento de las pilas,
cajon y estructura se supuso elastico lineal.

Las propiedades dinamicas del suelo de apoyo (médulo de rigidez y amortiguamiento) se modelaron
siguiendo la metodologia descrita en los incisos 444 y 44.5. Con >sto; procedimientos, los efectos no
lineales inducidos por el paso de las ondas sismicas y por la interaccion suelo-estructura se incluyen
directamente en' los analisis dinamicos, por lo que los resultados reflejan estos efectos.

El procedimiento basado en el método de los“elémentos finitos presentado” en el inciso 4.4.3 y.
descrito detalladamente en Romo et al (1981), permite analizar estructuras bidimensionales, aunque se puede
hacer una aproximacion tridimensional al permitir la disipacion de energia generada por el fenémeno de
interaccidn suelo-cimentacion tanto en el plano de analisis como en su direccion ortogonal. Debido a que el
analisis es plano, es preciso calcular la respuesta de la estructura en ambas direcciones consitderando una
rebanada con ancho igual a la dimension (en planta) en la direccion perpendicular al plano de analisis. Sin
embargo, debido a las caracteristicas geométricas y de rigidez del edificio y su cimentacion (cajon mas pilas)
resulta evidente que la direccion corta es mas desfavorable ya que al ser mas flexible su respuesta sera mayor
que la de la direccion larga. En este articulo solo se presenta la respuesta del sistema suelo-estructura en la
direccion corta.
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4.4.8 Espectros de Piso

El objetivo principal de los analisis de interaccion es calcular los espectros de piso (espectros de
interaccion) para el analisis detallado del edificio. Por esta razdn, l1a respuesta del sistema suelo-estructura se
presenta en términos de espectros de interaccion en la base de la torre (nivel del terreno). El resultado del
analisis de interaccion se muestra en la fig 54 en términos del espectro de aceleraciones de 5% de
amortiguamiento. En la misma grafica se incluye el espectro de campo libre (medio + una desviacion
estandar) correspondiente a la superfice del terreno.

0.8

5% dec amortiguamisnto

4——— Medip + Deav. catindar

Medio

0.4 \\ Medio — Desy. esténdar
i 3 Interaccién
0.2 ‘

0 . ; . ! , .
0 1 2 3 4

Periodo, s

Aceleracion espectral, g

Fig 54. Efecto de la interaccion en los movimientos superficiales

De la comparacion mostrada en la fig 54, se desprende que el efecto de la interaccion suelo-
cimentacion-edificio en los movimientos superficiales es menos significativo en el intervalo de periodos
cortos. Las ordenadas del espectro de campo libre disminuyen hasta en un 50% por la presencia del sistema
cimentacion-edificio. Esta atenuacion en principio parece demasiado alta; sin embargo, si_se tiene en mente
que la cimentacion esta compuesta por 162 pilas cuyos diametros van desde 1.0m hasta 2.0ni apoyadas en el
material firme de los depdsitos profundos, mas un cajén desplantado a 23 Om de profundidad, confinados por
un muro perimentral que se apoya en los depdsitos profundos, resulta comprensible que una cimentacion de
tal rigidez y condiciones de apoyo no amplifique significativamente los movimientos sismicos en los
depositos profundos. De hecho, existe evidencia experimental (ver fig 55) que muestra que efectivamente
para el caso de cimentaciones profundas y rigidas, los movimientos en el terreno se atenuan
significativamente (respecto a los de campo libre) y pueden ser (al menos en ciertos intervalos de periodo)
semejantes o, incluso, menores a los de los depodsitos profundos. En esta figura el espectro en la superficie
del terreno se atenua significativamente, por efecto de la interaccion dinamica suelo-estructura, con respecto
al espectro observado a 20m de profundidad (en arcilla blanda) y es semejante al espectro observado a 40m
de profundidad (en los depositos profundos).
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Fig 55. Efecto de la interaccion y profundidad Fig 56. Espectros de interaccion propuesto para el disefio
en los movimientos del terreno (medicio- del edificio
nes bajo un edificio de la zona del lago)

Con base en los resultados de interaccion dinamica se definio el espectro suavizado de la fig 56 para
el disenio del edificio. Este espectro se elabor6é tomando en cuenta los lirieamientos del Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal, 1987 (RCDF 87} en el sentido de que el pertodo Ty (inicio de la parte
horizontal del espectro) es igual a 0.35Tg, donde Ty es el periodo (inelastico) del deposito de suelo que es de
1.80s (ver fig 51), lo cual da T, = 0.64s. El periodo Ty (fin de la parte horizontal del espectro) se obtuvo
multiplicando el periodo Tg por 1.2 para tomar en cuenta las incertidumbres inherentes en la determinacion
del periodo natural de la torre y el (eventual) alargamiento de su periodo por el efecto de la interaccion
inercial. El valor de T}, resulta = 2.16s. La rama descendente se adopté con una caida igual a la del espectro
de la zona IIl consignado en el RCDF 87, el cual es proporcional a 1/T. De esta manera se estan incluyendo
las incertidumbres que existen respecto a los diferentes mecanismos de falla estructurales que pueden

generarse,

La representacion analitica del espectro resultante es la siguiente:

0.2 .

Sa=0.10+mT , para 0 £ T <0.64s

Sa =030 ; para0 64 <T <2.16s o (16)
2.16

Sa=0.30[—.1.—] ; para 2.16 <T

Este espectro es elastico y para su uso (en el analisis estructural detallado del edificio) debe aplicarse
en la base de la estructura, ia que debe considerarse empotrada (base fija, el suelo debe excluirse) en su base
(nivel de la superficie del terreno). El cabeceo del conjunto cimentacion-edificio es despreciable debido a la
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condicion de apoyo (por punta) de las pilas en los depésitos profundos. Por esto, en este caso solo debe
considerarse el modo de vibracion horizontal.

whey

e
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S. CONCLUSIONES

Se presenta un resumen de los estudios disponibles sobre zonificacion geosismica que se har
realizado en la Republica Mexicana. Las propuestas se basan tanto en observaciones de registros de
movimientos sismicos, en donde se tienen, como en mediciones del periodo natural del terreno por medio de
la técnica de microtremores. ' En algunos lugares esta informacion estd complementada con estudios
geotécnicos que proporcionan datos relevantes sobre las caracteristicas estratigraficas de los depdsitos de
suelo. Esta informacion es de importancia basica en la definicion del tipo de terreno. En este trabajo se
propone clasificar el tipo de suelo de acuerdo con el periodo natural que se determine a partir de mediciones
de vibracion ambiental y estudios geotécnicos en el sitio. Un deposito de suelo se clasifica como suelo tipo
III st su periodo natural excede 0.75s, como tipo Il si su periodo esta entre 0.15 y 0.75 y tipo I si es menor.
que 0 15s. A esta clasificacion del tipo de suelo con base en periodos habra que agregarle la capacidad que
tiene el terreno para amplificar los movimientos sismicos relativos a un terreno firme de referencia. Con base
en la informacién recabada en este trabajo sobre efectos locales se propone la fig 57 como opcion para
zonificar geosismicamente una regiéon. En las ordenadas de esta figura se da la amplificacion méaxima del
terreno y en las abscisas el periodo natural del suelo.

amplificacion
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Fig 57. Propuesta para zonificar geosismicamente una region

Se presenta la zonificacion geosismica de la ReplOblica Mexicana en términos de cuatro niveles de
intensidad, y se proporcionan los espectros de disebo (de campo libre) para cada una de ellas y los tres tipos
de suelo. Este mismo tipo de informacion se incluye para la ciudad de México y para varias ciudades se dan
los periodos naturales que permiten definir el tipo de suedo- Con estos datos es posible seleccionar el espectro
de disefio correspondiente para practicamente todo el territorio nacional. Debe notarse, sin embargo, que la
aplicacion directa de esta metodologia puede tlevar a determinaciones del medio ambiente sismico, en un
sitio especifico, un tanto conservadoras debido a la poca informacion sobre las caracteristicas de los
movimientos sismicos en muchas areas del pais.

Por tal motivo se recomienda que en los casos de obras civiles que asi lo ameriten se realicen estudios
especificos para evaluar fos movimientos sismicos de campo libre y, en su caso, de interaccion. En este
trabajo se discuten procedimientos para tales fines. Una alternativa, que se apega a los codigos de
construccion vigentes en los diversos estados y el Distrito Federal, es considerar el espectro reglamentario
especificado para terreno tipo I como representativo del medio ambiente sismico de la zona bajo estudio.
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Luego, evaluar los efectos de sitio utilizando procedimientos de analisis unidimensionales que consideren un
tren de ondas compuesto por ondas sismicas S, y que se basen en la teoria de vibraciones casuales y del valor
wtremo con el fin de que se utilice directamente como excitacion del depdsito de suelo el espectro
reglamentario. En esta etapa de analisis deben incluirse las incertidumbres inherentes en la evaluacion de las
propiedades dinamicas de los suelos asi como su respuesta ante solicitaciones sismicas. Cuando éstas son
severas, se pueden inducir efectos no lineales significativos que afecten de manera importante los
movimientos de campo libre. Los resultados de estos analisis usualmente se reportan en términos de un
espectro medio y uno medio mas una desviacion estandar para varios amortiguamientos estructurales.

Para condiciones de! suelo y de la estructura en que el efecto de la interaccion entre ambos y la
cimentacion sea apreciable, conviene evaluar qué tanto afecta este fendmeno a los movimientos de campo
libre. En este articulo se presenta un ejemplo que muestra que en el caso de-suelos muy blandos, como el de
la ciudad de México, las cimentaciones profundas pueden modificar significativamente los espectros de
campo libre. El efecto’ de la interaccion cinematica los atenia notablemente debido a la fijacion que se
induce en el edificio y a la gran cantidad de energia que se disipa por radiaci6n. En casos como el presentado
en este trabajo, la cimentacion profunda actia como un disipador de energia colocado en la base de la
estructura, lo cual apunta hacia la posibilidad de realizar disefios de cimentactones acordes a las condiciones
geosismicas locales con base en estudios de interaccién.
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ABSTRACT .

This paper presents expressions that correlate shear wave velocities with CPT strengths for soils in
Mexico City. The correlations were derived using cavity expansion theory and hyperbolic stress-strain
models. Results of field experiments are used to calibrate the correlations, point our their limitations and.
propose 2 method which is useful in practical problems dealing with the seismic response of soft clay
deposits.
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INTRODUCTION

Stress-strain relationships to model the seismic behaviour of soils often specify the functions that relate
shear 1nodulus with strain and are expressed, on many occasions, in terms of the value of the”shear
modulus, G, at small strains. This value is usually defioted by G,_,, since shear moduli generally adopt
their maximum value when shear strains are smaller than about 10 %. Field tests to measure shear wave
velocities, V,, are particularly well suited for obtaining values of G, as they commonly induce even
smaller strains in the soil mass.

Approximations to V, and consequently to G_,,, can be obtained from correlations with the results of
geotechnical soundings like the standard or the cone penetration tests (SPT or CPT). These correlations
are extremely useful in regional analyses, preliminary studies or in less-than-desirable situations where it
is simply not possible to perform field or iaboratory tests to obtain dynamic soil properties. This paper-
presents the derivation of correlations between shear wave velocities and cone penetration resistance, gc,
for soils in Mexico City by interpreting a CPT sounding with cavity expansion theory and, also, by
assuming that soil behaviour is adequately modelled with hyperbolic stress-strain relationships.



FIELD TESTS

Shear wave velocities were determined from the results of down-hole and suspension logging tests

performed in 15 sites within the lake zone in Mexico City. The former type of test is well known and the

latter, developed by Oyo Corp during the late 70's and early 80's, is described in extenso elsewhere (e.
g. Kitzunesaki, 1980). CPT soundings were performed at each of the test sites 50 that profiles of V, and

q against depth were available in each of them, as exemplified by the graphs presented in figs 1 and 2.
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Stratigraphy at the test sites is characterized by the presence of highly compressible lacustrine clays. Two
main clay strata were identified in each of the soundings. The first one extends from about 3 to 5 m,
down to depths that vary between 30 to 40 m. The second one is separated from the upper clays by a
much harder silts and silty sands that constitute the first hard layer, usually 2 to 3 m thick. The lower
clay stratum is less compressible and has been subjected to increases in effective stresses brought about
by deep well pumping; its base is located at depths that vary between 40 and 50 m. Numerous studies

have demonstrated that most of the seismic amplification effects for which Mexico City is so notorious
occur within these two clay strata (e. g. Romo and Ovando, 1995).

DERIVATION OF CORRELATIONS

Penetretation resistance and undrained shear sirength



For the Mexico City clays, the following empirical relationship relates undrained shear strength, ¢,, with
q.:: )
4.

c, =

8y

=

where N, is a correlation coefficient that depends on soil type and on the shape and size of the
penetrating tip. This expression has been used in the Mexico City area for several decades now and is
backed by the results of large amounts of CPT and static unconsolidated undrained triaxial tests from
which it bas been found that N, varies between 10 and 14 (Santoyo er al, 1989). In establishing a
relationship between V, and c,, undrained strength must be interpreted as a dynamic parameter and
consequently, the value of the coefficient parameter can be expected to be lower.

Relationships berween c}c and V from cavity expansion theory

Classical plasticity has been used to study the longitudinal expansion of a cylindrical cavity within an
elasto-plastic medium (Hill, 1950). The same theory has been applied to estimate the point bearing
capacity of piles (Ladanyi, 1967) and can also be used to interpret a CPT test. The internal pressure
required to produce a continuous longitudinal expansion of such a cavity, p, is related to the stress state
within the soil mass before the expansion of the cavity and to soil properties. Assuming that the soil
behaves like a perfect elasto-plastic solid, p, can be expressed as (Ovando and Romo, 1992):

.2 2E,
p,=p0+-§qp 1+1 o 2)
»

where p, is the mean effective stress before the expansion of the cavity; E , stands for undrained
Young “s modulus at half the deviator stress at failure (= g,). In the case of a CPT test, p, is related to
tip penetration resistance and the soil’s undrained strength.

g.=p+9q, ON
with the usual values of N, , '

'qc=cuNk zpl (4)

It is convenient to express the “mean effective stress in terms of ¢,. To this end, p, must first be
expressed as a function of the vertical effective stressy &,. Next, it is assumed that the ratio between
undrained strength and vertical effective stress is constant, ¢, /&, = 5. Hence,

(1+2K,) q.
38 N,
where K| is the coefficient of earth pressure at rest.

&)

Po

Introducing p, into equation (2), and taking into account that £, =2p(1+ v)V;?, an expression for , is
obtained:

3. N, -4 1]
v oo |3 1
‘ \/ZN,‘C(1+V)CXP[ 4 2,6] © 7



Ndn-dcﬁncd terms are mass density, p, and Poisson's ratio, v; it was also assumed that K, = 0.5.

Use of hyperbolic functions

Relationships between shear wave velocity and penetratiorf resistance can also be obtained assuming that
the stress-strain behaviour can be represented by a hyperbolic model. Take, for example, the Ramberg-
Osgood model:

re—Com? &

1+a{—r—
; Cu

where 7 and y are shear stresses and strains, respectively; « and r are experimentally determined
parameters. An equivalent expression to equation (7) is:

» PLANLII AN ~ @®
Cll Cll y r

where y, is the reference strain; y, =c¢, /G, . If y > 0 in the equation above, the left hand side of the
equation will also tend to zero. However, since the value of r for the Mexico City clay is about 2 (Jaime,
1987), the term containing this exponent will approach zero faster. Hence,

~~L ©)
cll y’

Making the appropriate substitutions one finds that

‘ q9
kahyr

N,, is another coefficient of correlation.

1

COMPARISON WITH FIELD MEASUKEMENTS
Penetration values obtained from formulas (6) and (10) were used to estimate shear wave velocities and
the results were then compared with measured values of .. In using equation {6), it was assumed that
p=0.26, which appears to be a reasonable hypothesis for normally consolidated or lightly
overconsolidated soils, like those found in Mexico City. In order to use eguation (10), the value of y,,
which depends strongly on soil plasticity, must be specified first. Results of ¢yclic triaxial and resonant
column tests performed previously were used to assign values to 7, (Romo, 1995).

Soil type and stress history will influence shear wave velocity and cohscquently, the field data were
grouped following two criteria. The first one takes into account the location of the test site and whether it
has been subjected to significant external overburdens. Accordingly, it was possible to separate shear
wave velocity data from three different zones: the virgin lake Texcoco bed (sites with no significant
external loads), data from the heavily urbanized core of the city (pre-loaded lake Texcoco bed) and, &S



finally, data from the southernmost portion of the Mexico City ‘basin (Xochimilco-Chalco lake bed). The
other criterion is stratigraphical and it distinguishes between the highly plastic clay formations and the
arder non plastic materials that form the first hard layer and the dessicated surficial crust.
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The graphs in figs 3 to 5 show the results obtained for the clayey soils from the three zones mentioned
previously. In the case of non-plastic materials, the experimental data can be accomodated in a single
taph, irrespective of the location of the test sites, fig 6. Mean values obtained with either equation (6) or
(10) are roughly equivalent. As expected, field values show a rather large scatter due to several factors,
like experimental errors in the measurement of ¢, and ,. The hypotheses assumed for deriving the
correlations may not necessarily simulate actual soil behaviour in the field and will also contribute to the
observed dispersion; the same is true in regard to the uncertainties involved in assigning values to some
of the parameters. However, the correlations do follow the expected trends and for practical applications
the scatter can be reduced making an additional consideration.
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The elastic relationship between the dominant period, 7;, of a soil deposit of depth H and mean shear

wave velcity, : is T, = 4H/ V.. The value obtained thus agrees well, in general, with dominant periods
determined experimentally in many sites in Mexico City from ambient vibration studies or from surficial
movements recorded during earthquakes, even for large magnitude events like those that occurred in
1985 (Lermo er al, 1990) due to the fact that Mexico City clay exhibits nearly elastic behaviour at rather
large strains levcls as has been shown and discussed previously (¢. g. Romo and Ovando, 1995). An
expression for | is:

5 —

\7 H

z__

r-l

(11)

where A and are the thicknesses and the shear wave' velocities of the strata that consitute the soil

deposit.

L1

The procedure for using equation (6) or (10) is to first determine the dominant period from ambient
vibration measurements, which is cheap and pretty straight forward or, alternatively, from maps of equal
jperiod contours like those included in the Mexico City Building Code. Secondly, to find a combination of

. values obtrained from either of these equations, within the bounds of dispersion indicated in figs 4 to
6, such that it satifies (10) and (11). In doing so, due regard must be given to stratigraphical variations
observed in the results of any CPT sounding. This procedure reduces the scatter in the values of shear
wave velocity.

shear wave velocity, mfs
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EXAMPLE

The use of the proposed correlations and the suggested procedure for applying them is illustrated with
results of a CPT sounding performed at a site within the old lake bed in Mexico City. The simplified
profile is shown in fig 7, together with the shear wave velocities estimated with equation (10). "Surface
acceleration records obtained during the 25 April, 1989, earthquake were available at that site."The data
given in figure 7 were used to mode! the stratigraphy. Surficial movements along one of the horizontal
components were calculated using a one dimensional wave propagation model (Schanbel ez al, 1972),
using as input motion a record obtained at a hard soil site in the hills of the city. The response spectra
shown in fig 8 (5 % damping) were obtained from the actual accelerograms and from the movements
calculated with the 1-D model. As indicated there, one of the response spectra was obtained from a
model in which shear wave velocities are the mean values predicted by equation (10}, i. e. N, =9.5,
whilst the other one was obtained adjusting the values of shear wave velocity within the bounds indicated
in fig 7, until the site's natural period was matched. This spectrum closely agrees with the one obtained
from the actual surficial accelerations.

CONCLUSIONS

Cavity expansion theory can be used to interpret CPT soundings and to relate soil stiffness and strength.
Other relationships between stiffness and strength can be obtained postulating that dynamic soil behaviour
can be adequately represented with hyperbolic stress-strain models. Both these approaches were used to
justify the correlations between penetration resistance, obtained from CPT soundings, and shear wave
velocity.

Shear wave velocities obtained from down-hol¢ and suspension logging tests, together with the results of
CPT soundings were used to calibrate the proposed correlations. Experimentally determined data follow
the expected trends but show considerable scatter and the correlations must therfore be used judiciously.
A site's dominant period reduces the uncertainty involved in using the proposed correlations and may
lead to very satisfactory estimations of actual response spectra in Mexico City.

The correlations derived in this paper provide useful approximate estimates of the shear wave velocity

profiles from CPT soundings and also give an idea of their range of variation but must never be used to
_ substitute field or Jaboratory tests to obtain dynamic soil properties. - '
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SEISMIC CONE TEST IN MEXICO CITY - P2
PRUEBA DE CONO SISMICO EN LA CIUDAD DE MEXICO

Ovando E.

E. Ovando-Shelley
Instituto de Ingenieria, UNAM

R. Contreras
Instituto de Ingenieria, UNAM

A. Sdmano
Instituto de Ingenieria, UNAM

SYNOPSIS. The Instituto de Ingenieria, UNAM, developed a seismic CPT device. This paper
discusses and analyses the results of a test performed in a soft clay site in Mexico City. Test results
are shown to be consistent with local stratigraphy and soil types. Previously developed correlations
between static CPT penetration resistance and shear wave velocity agree well with the seismic CPT
results. A series of cyclic triaxial tests revealed that initial stiffness obtained with these tests and
those derived from the seismic cone test depends exponentially on relative consistency.

1. INTRODUCTION
1.1 General background

Any theoretical model for calculating the seismic response of layered soil deposits requires that strata
be characterized by means of appropriate parameters. The simplest form of characterizing soils for
dynamic analyses is by specifying the shear modulus, G, and the energy dissipation characteristcs of
each of the strata, most commonly through an equivalent viscous damping ratio, A. Adoption of
these parameters carries the implicit assumption that soil behaviour can be described by means of a
. viscous elastic model, linear or non linear. Many problems in soil dynamics can be solved accrrately
- enough with such a model.

G and A are strain dependent parameters and it has long been established that the former decreases
with increasing strain levels whereas the latter Is ‘small at fow strain value$ and grows as strain
increases. These parameters can be obtained using a number of laboratory devices over various
ranges of strain. Shear moduli can also be obtained indirectly from field tests in which the actual
parameter measured is the time of arrival of P or S waves generated artificially. Wave propagation
velocities and elastic soil moduli --shear and Young's moduli-- are obtained from these. For
earthquake related problems, G is derived from the following elastic relationship:

G=pV} (1
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where V is the shear wave propagation velocity and p is the mass densitiy of the soil traversed b
the shear waves. Strains associated to the moduli obtained from field tests are rather small, typicali,
of the order of 10-4 % or less, These strain levels are at least one order of magnitude smaller than
the strains associated to values of G determined in the laboratory with resonant column tests, cyclic
triaxial tests or monotonic triaxial tests with internal strain measurements. For practical purposes, G
values obtained from field tests are taken to be good estimates of the maximum or initial stiffness of
soils.

Cross-hole, up-hole or down-hole geophysical techniques have been used extensively by geotechnical
engineers and geophysicists for determining profiles of E or G with depth. New devices like the
suspension logging probe have been developed more recently (Kitsunezaki, 1980). The down-hole
surveying technique has also been adapted and can now be used together with a static penetrometer.
The device is known as the seismic cone or seismic CPT and was developed initially by Robertson et
al (1986). Its basic principle of operation is illustrated in fig 1. Geophones for logging waves
generated at the surface are installed near the cone tip which is coupled to standard perforation bars.
Other similar devices have also been developed elsewhere (e. g., Stephenson and Barker, 1992).
Seismic CPT provides a cheap alternative for obtaining seismic wave velocity profiles as it doesn't
require previous borings or casings and, in soft soils, a small drilling machine can be used to drive
the perforation bars and the tip containing the geophones.

A seismic CPT device 1s under development at the Instituto de Ingenieria, UNAM. Trial tests in
several soft soil sites in Mexico City are very encouraging (Ovando et al, 1993; Ovando et al 1994).
The results of one such test are analyzed and discussed in this paper. Several resonant column an¢
cyclic triaxial tests were also performed at the site and the results of these are confronted with those
obtained with the seismic cone.

. Trigger .
Oscilloscope geophone _Ill_ /r
' Trigger ForeasT® | | Losd cett | | Roghe salt Jinclinometer
» h >
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\/ Hammer X - r
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R A T I
| / Shear wave source ! ‘j \—\ L} \—‘
i .
| N _'*_ -7 “b )
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Fig 1 Seismic cone penetrometer (after Robert- Fig 2 Schematic view of the seismic cone devolped
son et al, 1986) at UNAM
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1.2 Previous field studies for determining dynamic soil properiies in Mexico 'City

Despite the importance of field tests for characterizing soil deposits ir terms of their dynamic
properties, its use in practical applications in Mexico City is still not widespread. Early
determinations of dynamic moduli using seismic refraction and cross-hole tests were performed in
the 60's and 70's (Figueroa, 1964; Martinez et al, 1974). After the 1985 earthquakes, extensive
cross-hole testing was performed by the Mexican electricity board (Comisiéon Federal de
Electricidad) (Benhumea and Vazquez, 1988). Later, down-hole and suspension logging tests were
performed in 13 soft soil sites in Mexico City (e.g. Jaime et al, 1987; Ovando and Romo, 1991).
Additional suspension logging tests were performed by geophysicists from the Oyo Corp. in 1990
(Yamashita, 1990). Lermo et al (1990) present the results of ambient vibration studies as well a
summary of the data available on the dynamic properties of the Mexico City clays obtained from in
situ tests.

2. EXPERIMENTAL TECHNIQUES '
2.1 Characteristics of the equipment used

The seismic cone developed at UNAM is represented schematically in fig 2 and its main components
are succinctly described below.

Roche salr sensors. These are piezoelectric granules bonded in a pastille that is glued to a tube
coupled to the conical tip of the device. They work like piezoelctric accelerometers and were
originally designed to measure high frequency vibrations in tubes induced by cavitation (Guarga et
al, 1985). They have a flat frequency response curve between 3 and 1,000 hz.

Signal conditioning. The seismic cone is provided with a pre-amplifter near the sensors; a second
amplifier is located in the surface and its output is fed directly to visual display units or to a digital to
analogue card. Pass band filters are also included in the signal conditioning unit.

Data logging and display. During the experiments, signals may be viewed in an oscilloscope or may
be registered in a gilvanometric osc1llograh All the signals are digitized with a 12 bit analogue to
digital converter and may also be dlsplayed in a portable computer. The sampling frequency is
typically set at 1000 hz.

2.2 Data reduction and processing

Digitized data are processed to facilitate further analysis. A base line correction is first applied and
the records shortened to eliminate unwanted data. Later, the signals are passed through a digital
Butterworth filter with a pass band set at 5 and 200 hz. After filtering, which is performed in the
frequency domain, signals are converted into time series. These can be used to obtain arrival times
directly, 1. e. with the difference between the start times of the trigger signal and the signal logged
with piezoelectric sensors or by using the cross correlation function of these two signals, Ry,
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R, (‘l’) = E[a(‘c)b(t + r)] = r a(t)b(t +7)dt : | (2

-—L0

where E[.] is the expected value of the argument. The delay time between signals a and b
corresponds with the value of T at which R; adopts its maximum value.
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3. FIELD AND LABORATORY EXPERIMENTAL RESULTS

Samples of natural clays were retreived from a site within the lake zone in Mexico City. The
Institute of Engineering, UNAM, as well as a firm of private consultants have been studying the site
over the last few months; consequently, soil conditions are well documented. Site investigation
included several Dutch cone penetration tests as well as soundings to obtain undisturbed samples; a
station with several open end piezometers was also installed. Traditional triaxial compression and
consolidation tests were also performed. Laboratory and field test results as well as a detailed
knowledge of the stratigraphy provide a convenient framework with which to interpret the seismic
cone tests performed in this research. The experiments carried out in conncection to this research
consisted in a seismic cone test as well as seven cyclic triaxial tests performed on soft clay samples
retreived from the site.

3.1 Geotechnical background

The stratigraphy at the site is best illustrated by making reference to a penetration test performed
there. The test was carried out using a Dutch cone penetrometer to sound the softer soils, down to
35 m; perforation with a triconic bit was used thereafter, down to a depth of 55 m. The relevant
strata for the purposes of this paper are the soft clays that, interspersed with harder silty sands, sands
and gravelly materials, extend down to the depth that can be studied with the Dutch cone. The graph
presented in fig 3 shows the results of one of the penetration tests. The distribution of pore pressures
and of effective vertical stresses at the site is also given in that figure.

3.2 Seismic cone test

The seismic cone test was performed using the array indicated schematically in fig }, to generate
shear waves. The graphs given in fig 4 are examples of the signals logged during the seismic cone
test. The first two graphs are the signals registered with the geophones and with the trigger near the
" wave source (reference signals), respectively. The traces at the bottom of the figure are the cross
correlation functions obtained with equation (2), using the two other signals. Arrival times are
plotied as a function of depth in fig 5 and, finally, the shear wave velocity values derived from
successive arrival times at any two depths is indicated in Table .1. Velocities estimated with
correlations between pomt penetration resistance and shear wave velocny are also indicated in the
table. The correlations, derived from previous field determinations of shear wave velocities in the
Mexico City area, can be expressed as (Ovando aild Romo, 1991):

q,
V. = 3
: i NkhYs ( )

where m is a constant that depends on soil type and varies between-23.3 and 40.0; v is the average
natural volumetric weight of the soil and Ny}, is a correlation coefficient that also depends on soil
type and varies between 6.7 and 16.0. Equation (3) was obtained assuming that undrained soil
behaviour during shear can be represented with a hyperbolic stress-strain relationship.
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Table 1. Estimated and measured G values

Estimated with Equation (3) Measured
Depth (m) Gmin Gmed Gmax G
MPa MPa MPa MPa
15 3.4 5.02 7.12 -
5.1 4.5 6.71 9.52 -
83 35 5.25 7.45 6.52
11.5 3.9 5.83 8.28 6.52
13.3 35 5.25 745 '6.65
14.7 19 5.83 8.28 13.66
19.5 3.9 . 5.79 8.21 259
225 274 40.88 57.96 48.15
252 7.13 10.51 14 .90 48.15
271 36.06 53.14 75.35 5711
398 87.18 124.87 182.17 105
4575 103.03 151.83 215.30 -

. Comparison of estimated and measured values were used to assess the results of the test. In general,
the measured shear wave velocity values fall within the range of expected values.
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Fig 4 Example of signals logged during the seismic cone test. The upper signal was registered with
the Roche Salt sensors, the middie trace is the trigger signal and the bottom curve is the cross-

corelation of the above two.
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3.3 Cyclic triaxial tests
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Fig 5 Arrival times as a function of depth

A limited amount of soil samples was available for performing cyclic triaxial tests. Testing

conditions as well as index properties are indicated in Table 2.- Tests were performed consolidating
isotropically the samples, using consolidation stresses of different magnitudes. Results are presented
by means of shear moduli-strain curves, fig 6. Each of the points in this graph represents a test in
which the sample was subjected to undrained dynamic shears of different amplitude after isotropic

consolidation. The graph in fig 7 presents normalized shear moduli (G/Gpax) plotted as a function

of shear strain.

Table 2. Conditions of cyclic triaxiai-tesis

Test | Depth w LL PL PI | sSr Yo o’ Gow

m % % | %= % | % | kn/m> | kpa c,"
100 | 25.90 | 280.58 | 309.5 | 94.4 [215.1]098| 11.5 100 93
200 | 9.20 | 24596 | 255 61.9 1193.1/0.995| 11.9 100 73
300 | 157 | 20869 236 | 76.40 {159.6|1.02| 11.9 100 67
400 | 25.9 | 254.25 | 327.7 | 101.10 |226.60.998] 11.6 200 55
s00 | 72.5 97.8 118 | 51.03 |66.97(0.998] 13.9 250 | 61.76
600 | 72.5 | 62.09 75 413 133711061 157 350 | 197.14
700 | 41.83 | 61.30 71 455 | 255]1093] 149 300 | 87.78
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4. ANALYSIS OF EXPERIMENTAL RESULTS

Shear wave velocities obtained from the seismic cone test were transformed into G values by means
of equation (1) and were plotted as a function of depth. The graph is presented fig 8. Results are
consistent with the stratigraphy revealed from the CPT test. The graph also shows G values obtained
by using the correlations between point penetration resistance and Vg (equation 3) which show that
stiffness values estimated with it generally agree with the field determinations. G ax values obtained
from cyclic triaxial tests are also indicated and, as expected, are lower than those obtained with the
seismic cone.

G in MPa
0.1 1 10 100 1000
0 : I T |
s 1 VL L Gmax (eqn 3)
10 + L
15 + -'; .'-. ‘: G values from seismic
o B cone test
20 + .

Depth in m
'Lj
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35 T -

40 + ~ - N
T

45 + G values from lab test * - *

50 Gmean (egn 3/

Fig 8 Shear wave velocity profile obtained from the seismic cone test
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G values determined with the seismic cone test were related to relative consistency, assuming tha-
an exponential relationship can be established between them. It has been argued eisewhere tha
relative consistency is a better parameter than plasticitu indes since it does not only reflect soil type
and structure but also stress history and soil state (Romo and Ovando, 1995). The existence of a
relationship ot that form can be justified resorting to critical state concepts, (see for example, Wroth,
1984). The expression reiating G with relative consistency is:

Gmm{ = Ced(c') | (4)

where p' is-the mean effective stress. In order to obtain values of p' from the field experiment, it
was assumed an at rest earth pressure coefficient of 0.55.

Shear moduli at small strains can be obtained from equation (1) and can be related to initial or
maximum modull, Gy, obtained with resonant column tests. Cyclic triaxial tests can also be used
to obtain approximations to Gpax, in the case of very plastic materials like Mexico City clay
because in these, the flat portion of the stiffness-strain curve spans over a rather large strain range.
in any case, G values obtained from field tests should be expected to be larger than those measured
in the laboratory. On the other hand, laboratory determinations are performéd on soils that have been
subjected to complex loading and unloading histories due to sampling and handling that reduce the
stiffness of the material (Hight et al, 1985).

700
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" 400
Soft clays

300

Normalized Stiffness
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)
200 £ ¢
oo : Laboratory values
+ . -+ i (soft clays)
,
o]
-0,2 -0,1 0 o1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 T - 08

Relative consistency .

Fig 9 Normalized stiffness (G/p’ and G/c’,) as a function of relative consistency

The graph in fig 9 presents piots of equation (4) fitted to the data obtained from the seismic cone test
and to experimental results obtained from the cyclic triaxial tests, for comparison. The field data
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align along two well defined curves, one for the soft clays and another for sandy or silty materials
with low relative consistencies. The G/p’ versus relative consistency curves for the soft clays were
fitted with the following values: ¢ = 116 and d = 1.95, for the seismic cone data whereas ¢ = 81
and d = 0.93 for the cyclic triaxial test results. For the soft clays, the relationship between field and
.laboratory values of initial or maximum normalized stiffness can be deduced from fig 9. G/p' values
determined from the seismic cone are between 1.4 and 4 times larger than the values obtained from
cyclic triaxial tests, which agrees with previously reported values for other soils (Hardin and Black,
1968) and with previous findings in this respect for the Mexico City clays (Jaime, 1987). Differences
beween laboratory and field determinations reduce as relative consistency diminishes.

Maximum shear moduli obtained from field measurements, laboratory tests or correlations like those
given by equations (4) can be incorporated into a complete stiffness-strain model. Mexico City clays
‘comply quite well to a Davidenkov type hyperbolic model suggested by Romo (1990):

G =G, [1-H(y)] ©)

where

%)

H(y)=| ——— ' (6)

(1)

¥r 1s a reference strain that depends on C; and so do the parameters A" and B.

© 5. CONCLUSIONS |

The test described in this paper shows that the seismic cone now under develpment at the Instituto de
Ingenieria, UNAM, is a most useful tool for obtaining in situ valuesibf shear ‘wave ve!city in
Mexico City. The results obtained are consistent with local stratigraphy and soil types found at the
test site. Correlations derived previously between shear wave velocities and penetration re:istance
from conventional CPT tests, yield results that generallly agree with those obtained from those
obtained with the seismic cone. Improvements to These correlations will follow,' as more seismic cone
tests are performed.

A series of cyclic triaxial tests was performed in order to compare small strain stiffness values
obtained with them with the ones derived from the seismic cone test. Normalized initial stiffnesses
obtained from the seismic cone are about 1.4 to 4 times larger than those obtained from cyclic
traxial tests, depending on relative consistency. These stiffnesses are better correlated with relative
consistency than with the plasticity index. Although more experimental data are certainly required to
verify this conclusion, it agrees with the findings of previous and ongoing research on the dynamic
behaviour of Mexico City clay at the Instituto de Ingenieria. Initial stiffnesses can be incorporated



Ovando E. L 12

into a hyperbolic stress-strain model that also depends strongly on relative consistency; the mode’
provides good approximations to the actual dynamic behaviour of Mexico City clay.
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MODELL[NG THE DYNAMIC BEHAVIOUR OF MEXICAN CLAYS

M. P. ROMO and E. OVANDO-SHELLEY

Instituto de Ingenieria, UNAM
A. P.70-472, Coyoacan 04510, Mexico City

ABSTRACT

This paper presents a cursory look into some of the results of recent research carried out in the Instituto de
Ingenieria, UNAM, into the dynamic behaviour of clayey soils. It shows the development of hyperbolic
tress-strain relationships with which the most relevant features of the behaviour of two very different soils
can be modelled, clays from the Campeche Sound in the Gulf of Mexico and Mexico City clays. The model
depends on parameters that can be expressed in terms of experimental functions of plasticity index and
relative consistency. Even though the models are formally the same, the functions that define them are
different for the two soils studied. This reflects the influence of soil origin and type, mineralogy and
geological formation processes on these functions.

KEYWORDS

Laboratory tests, dynamic properties, marine clays, lacustrine clays, behavior.imodeiling

INTRODUCTION )

Among other factors, the dynamic behaviour of clays depends on the magnitude of the strains induced by
the application of stresses. For shear strains of the order of 10-4 %, they behave like viscous elastic solids;
for strains of up to about 10-! %, stiffness and strength depend on stress history and state, and are
influenced strongly by soil plasticity. Experimental results accumulated over the last few years at the
Instituto de Ingenieria, UNAM, indicate that relative consistency (or liquidity index) also bears ‘an
important influence on the shape of stiffness-strain and damping ratio-strain curves; together with soil
nlasticity, it is one of the key parameters for studying the behaviour of clayey soils subjected to cyciic

ynamic loads. This paper describes the way in which these two index properties can be incorporated into
hyperbolic stress-strain relationships to model the dynamic behaviour of two types of clays with highly
contrasting plasticity index values.



MATERIALS USED

The first material is a marine clay from the Campeche Sound, in the Gulf of Mexico, off the coasts of the
state of Campeche. Samples were retreived from the sea bottom at depths ranging from 16 to more than
120 m. A detailed description of index properties as well as of its static and dynamic characteristics can be
found elsewhere (Romo and Ovando, 1993). The clays referred to in this paper had natural water contents
that varied between 25 and 72 % (average: 45 %); their plasticity indeces ranged from 31 to 59 % (average:
39 %).

Mexico City clay is notorious for its high plasticity, low strength and 1t is also very compressible. The test
results presented here were taken from studies performed using materials sampled from three different sites
within the old lake zone; the behaviour observed in these results is a representative example of the one
described more thoroughly in other papers (Romo, 1995, Romo and Ovando, 1995). Natural water
contents of the samples tested vary between 155 and 366 % (average: 242 %) and their plasticity indeces
between 149 and 190 % (average: 189 %).

Each of the specimens was consolidated isotropically and subjected to undrained cyclic two-way loading
in triaxial cells; the samples underwent 30 cycles of increasing amplitude until failure was attained. Some
of the samples were also tested in a resonant column in order to look at their small strain behaviour.

SHEAR MODULUS AT SMALL STRAINS

Values of the shear modulus at small strains provide estimates of its initial or maximum value, G, __, which
can be obtained from geophysical tests in the field or, typicaliy but not exclusively, from the resonant
column test in the laboratory. Field tests measure shear wave velocity propagation, V,, and shear modulus
is obtained indirectly with an elastic relationship (G = p/*; p =mass density). G, values esimated from a
field test are usually higher than those obtained from resonant column tests as the strain levels induced in
the former type of test can be at least an order of magnitude smaller than the strains experienced by a soil
sample tested in a resonant column. Disturbances due to sampling or handling of soil specimens also affect
the resuits of laboratory tests; so do ageing effects which can not be reproduced in the laboratory. These
problems have received the attention of numerous workers in the past, like Anderson and Richart (1976),
Anderson and Stokoe (1978), Hight er af (1985), inter dlia.

Recent coinparative studies have shown that in the highly plastic Mexico city clays with low relative
consistencies, d “ferences in field and lahoratory estimates of G, are less important than in less plastic
materials hapiii4¥ihex relative consistencies (Ovando g/ a/, /995). Calling G/, the field value of the
initial shear modulus and G _ its value obtained from a laboratory test, the quotient between both of these
was found to be (pending further verification)

Gl ]G = 146% 1)

where (' is the relative consistency. Brittle soils having large relative consistencies are more prone to be
affected by sampling or handling disturbances; hence the quotient tends to a value of about 4 whilst it tends
to 1.4 for soils with water contents equal to their liquid limit.

Initial shear moduli obtained in the laboratory also depend strongly on relative consistency. In order to
view this, values of G . obtained from cyclic triaxial gells were plotted against the consolidation stress.
The graph presented in fig 1 shows data obtained from tests on soils from the Campeche Sound and the one
in fig 2. from the Mexico City clays. A cursory look at the data would indicate that G__ is not related to

1



 consolidation pressure. However, when data are organized according to the values of relative consistency,
definite trends can be established, as suggested by fig 1 for the case of the soils from the Campeche Sound.
Che data there were fitted to the following equation:

G =G, 95(C, - 0.023) o
e 1-(C, -0,023)

2)

where G, is the shear modulus obtained when the confining pressure, o, is nil.

The data from the Mexice City clays is better organized when plasticity index, P/, is introduced as an
additional parameter and can be fitted to

1 (P1-C,) . 052
G, =122P, 2 (3)
PI-C. P,

.where P, is an arbitrary reference pressure to obtain dimensional homogeneity. The curves of G, against
'c, of figs 1 and 2 can not be fitted in one graph leading, consequently, to a single analytical expression to
relate them. This is not surprising as it reflects that soil origin and type, geological formation processes and
mineralogy, amongst other factors, affect initial stiffness. Further research is required to clarify the
influence and importance of each of them.

100 200
[ Cmam i (L-1,)increasing
sof
-]
[-¥
=
-«
[:]
]
20 I:— v : C, =08 :
J [
0 0 . .
0 250 500 750 0 1 2 3 . 4
Consolidation stress, kPa ‘ Consolidation stress, 0., kPa
Fig I Initial shear modulus of the Campeche Sound  Fig 2 Initial shear of clays from Mexico City as a
clay as a function of consolidation stress and function of consolidation stress and the
relative consistency : difference (PI-Cr)

SHEAR MODULI AT LARGER STRAINS

_yclic triaxial test results were used to obtain values of shear moduli as a funtion of shear strain to produce
the graphs in figs 3 and 4, for the clays from the Campeche. Sound and Mexico City, respectively. All the
samples were 1sotropically consolidated under different effective confining stresses. Note the rather small
values of G, . exhibitted by the Mexico City clay, which span from about 5 to 20 MPa whereas in the

Campeche Sound materials these were mostly around 50 MPa. Referring to fig 3, the flat initial portion of
the curves obtained for the stiffer. more brittle materials from the Campeche Sound. covers strain levels of



about 0.01 % whilst the more plastic materials retreived from shallow depths near the sea bed show little
degradation of stiffness for strains well above 0.1 %. In fact, the stiffness-strain behaviour of the softer
Campeche Sound clays closely resembles the one shown in fig 4 for the Mexico City clays. At least in this
respect, it can be argued that the latter are not unique. The curves in both fig 3 and 4 can be modelled with
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where

[em)” T .
L"‘(Y/}’,)ZBJ ®

G 1s the shear modulus for any shear strain, y and y is a reference strain. The stiffness-strain curves for
the marine clays from the Campeche Sound are adequatelrv m~delled adopting constant values of A4(= 1.0)
and B(=05). In the case of the Mexico City clays, 4 depends on an experimentally determined function of
plasticity index, A4, and on relative consistency, i. €. A= A + ~; B is another experimental function that

only depends on the former. Plots of 4 and Bagainst plasticity lndex are given in figs 5 and 6. As it might
have been expected, y , also depends on plasticity index or relative consistency (ﬁgs 7 and 8 for the

Campeche Sound and the Mexico City clays, respectively). The influence of plasticity index on the
dynamic stiffness-strain behaviour of clays was noted previously by other researchers (e.g., Dobry and
Vucetic, 1987)

DAMPING RATIO

Hardin and Drnevich (1972) showed that the damping ratio, A, of viscoelastic materials that obey Masing's
rules during cyclic loading is related to shear modulus

r=a, (1-G/G ) A (6)



where A__ is the maximum value of the dampmg ratio before soil failure. From equations (4) and (5) and
making the necessary substitutions, (6) becomes :
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X, 1s the 1nitial or small strain value of the damping ratio. This expression shows that A also depends on
plasticity index and relative consistency by virtue of equation (5). The extreme values of A, A, and A __,
can be assigned from the results of experiments like those conducted here. Referring to fig 9, A, and A__
were found to equal 3 and 28 % for the marine clays. In contrast, the extreme values of the damping
-oefficient of the young lacustrine clays from Mexico City are only 0.5 and 13 %. While the former values
rall within the range of those found for many other plastic clays, the latter ones are much smaller than most

of the values reported previously in the literature.

OTHER ASPECTS OF DYNAMIC SOIL BEHAVIOUR



Initial stiffness, G, , the relationships between stiffness and strain, damping and strain, as well as the
extreme values of A, can be used to describe many of the aspects of the undrained behaviour of plastic
clays during earthquakes but there are other factors that can modify them. Two of them are briefly

discussed in what follows.
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Fatigue effects

Repetitive loads degrade stiffness due to fatigue. The amount and rate of degradation depend on soil type
and state, stress level, cyclic stress amplitude and number of applied cycles of stress. Cyclic angular
distortions at the microstructural level bring about fatigue. Normally consolidated or lightly
overconsolidated saturated clays generally accumulate positive pore pressures during cyclic loading which
accelerates stiffness degradation but are less affected by this effect than loose non plastic (granular)
materials in which it can be catastrophic and may even lead to liquefaction. Fatigue is more important in
‘brittle than in plastic soils. For both the Campeche Sound and the Mexico City clays, the authors have
found that the relation put forth by Idriss ez a/ (1978} to zvaluate fatigue effects, works well:

G, =GN (8)

Fatigue and the accumulation of positive pore pressures seem to be closely related and in the Campeche’
Sound clays it only became important when the cyclic stress amplitude exceeded 80 % of its undrained
strength which roughly coincided with the cyclic stress level at which stiffness degradation also became
significative (Romo and Ovando, 1993) The results of the tests described here and of many others
performed in Mexico City clay indicate that pore pressure build up due to the application of repetitive loads
only becomes apparent when the cyclic strain -.:1plitude reaches 2 to 3 %. Even then, the magnitude of the
excess pore pressure seldom exceeds 0.3, (Romo, 1995).

Permanent displacements

When a soil is subjected to cyclic loading, it undergoes transient cyclic deformations, after a number of
load applications permanent, non reversible deformations appear. Both cyclic transient and permanent
deformations depend on cyclic stress amplitude but the latter also depend on the duration of loading.



Experiments in a large variety of soils have shown that these deformations are correlated and that there
exists a distinctive strain value beyond which permanent deformations accumulate faster. In the case of the
Mexico City clay, the threshold shear strain is about 2.2 % (Romo, 1995), i. e. one order of magnitude
larger than the strain obtained from the G versus y curves of fig 4 to fix the boundary between linear and

non linear clay behaviour. The difference between both thresholds suggests that even if the material
behaves nonlinearly, it will not necessarily yield plastically. The much higher thershold for the appearance
of plastic strains also indicates that irreversible deformations will develop significantly when the material is
close to reaching its dynamic failure stress. According to the results of many tests, dynamic failure stresses
exceed those found under static conditions by about 30 to 40 % (e. g Romo and Ovando, 1995), a
phenomenom that i1s most probably due to a loading rate or strain rate effect. Other less rate dependent
clayey materials also exhibit different threshold strains to mark the limits of linearity and the appearance of
plastic straining. In the case of the Campeche Sound clays-the information gathered during the research
does not allow for setting the ‘threshold values with certairity but they are definitely smaller that in the
Mexico City clays. The same can be expected to be true for other less plastic materials.

CONCLUSIONS .
Plasticity index and relative consistency have been shown to be key parameters in defining some of the
most relevant features of the dynamic behviour of two clays having different origins and characteristics:
the highly plastic Mexico City clays and the medium piasticity clays from the Campeche Sound. These
features can be expressed with a hyperbolic model which depends on properties such as the initial shear
modulus, the extreme values of damping and a reference strain. All of these depend on the two key
parameters The model also requires that two experimental parameters be defined, A and B.

Even though the dynamic behaviour of the Campeche Sound and the Mexico City clays can be modelled
with expressions that are formally equal, the experimental functions that define the dependency of the
properties and experimental parameters of the model on plasticity index and relative consistency are
different for these two materials. This reflects that soil origin and type, geological formation processes,

. microstructure, mineralogy and, indirectly, stress state and history, influence the form of these
experimental functions It also suggests that it may not be possible to obtain general soil models of the type
expressed by equations (4) and (7) but it does point out that the approach shown here can be followed to
obtain site, or even possibly, region-specific models.

—_— - P
PR

Plasticity index and relative consistency can be obtained from simple tests Hence, the appeal of the model
described here to make preliminary estimations of dynamic properties and dynamic soil response, prior to
the actual dynamic testing of soils.

= .. '
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PRESENTACION

Sin duda alguna, la capacidad destructiva de un sismo se exacerba cuando se .

induce en el subsuelo fa licuacion de arenas; sorprende que a pesar de ello
tiende a subestimarse, soslayarse y aun olvidarse la perversidad de este
fendbmeno. Se sabe que ha ocummido muchas veces en nuestros poblaciones
costeras, en ambos litorales, pero solo en los dltimos afios la ingenieria ha
estudiado los eventos mas importantes.

El primer caso documentado sobre licuacién de arenas lo debemos al Prof
Raul J. Marsal, corresponde al Termremoto de Jaltipan, Ver. que ocurri6 el 26 de
agosto de 1959, fa poblacién de Jaltipan quedd muy destruida, pereciendo 20
de sus habitantes; en Coatzacolcos también hubo ficuacidn en un rellenc
hidraulico bajo las bodegas de las instalaciones de Puerto México, que
colapsaron y aplastaron a 4 personas.

Por el evento anterior, cuando se construyd el Puerto Pesquero de Alvarado,
Ver. se llevd a cabo {a compactacidn de arenas mediante el método de la
vibroflotacién, para ello se trajo de Holanda el equipo necesario. Experiencia
hasta ahora unica para reducir la susceptibilidad de las arenas a perder su
resistencia.

El segundo caso lo estudid Andrew Dawson en el sismo de Chiapa de Corzo
de 1975, se tratd de la pérdida de resistencia de arenas aluviales en una zona
de esa poblacién apenas poblada en ese entonces.

Después vino el sismo de la costa del Pacifico de 1976, en Lazaro Cardenas
indujo licuacién en los rellenos hidraulicos y provocé danos a las instaiaciones
de Fertimex, todavia bajo construccion, en cambio en la Siderurgica
SICARTSA, también en parte sobre rellenos, no se advirtid el problema,
porque la depositacion del material de dragado se controld meticulosamente,
evitindose la formacion de manchas de arena fina con "bolas de arcilla”. En el
Insituto de Ingenieria se hicieron las primeras pruebas triaxiales ciclicas con
las arenas que se licuaron en Fertimex.

En sismo del Valle de Mexicali, B.C.N., de 1980, fue estudiado por Alberto
Jaime y Abraham Diaz; ocurri¢ la licuacion de arenas principalmente en tierras
de labor, dafando importantemente la infraestructura hidraulica de la zona,
manifestando su destruccién con la aparicidn de volcanes de arena y
agrietamiento superficial.

El siguiente caso nuevamente corresponde a Lazaro Cardenas con los sismos
de 1985, ocurrié en los caminos a las plantas industriales de Fertimex y NKS
asi como a lo largo de la linea de transmisién, estos problemas pasaron casi
inadvertidos ante la gravedad de los eventos en la ciudad de México.




En octubre de 1995, en el sismo de Manzanillo, se manifesto licuacion en el
Puerto Interior, en particular fue destructivo en el Patio de la Terminal para
Contenedores, ocurrio también en varios poblados de Colima y de Jalisco.

El trabajo de Efrain Ovando y José Segovia presenta la metodologia actual
para predecir este problema de las arenas; nos descnben. brevemente los
recursos técnicos de campo y laboratorio para definir el comportamiento de las
arenas en condiciones dinamicas y nos demuestran la necesidad de compactar
a las arenas para reduciries el riesgo de su licuacion.

Queda abierta la imperiosa necesidad de contar con equipo para el
mejoramiento masivo de las arenas, como son la -vibroflotacion, la
vibrocompactacién, el vibroremplazo, 1a compactacion dindmica y ahora el "jet
grout’, sblo con estas maquinas y hemamientas se podran construir las
estructuras y facilidades portuarias seguras que requiere el desarrolio de
nuestro pais.

Enrique Santoyo
1996



Capitulo 1
INTRODUCCION

Los casos mas frecuentes de licuacion de arenas se han producido durante
temblores, al incidir las ondas sismicas en Ia base de materiales granulares
sueltos. En la literatura sobre el tema abunda la descripcion de casos en
donde la licuacion de las arenas por efectos sismicos ha producido danos
materiales de gran cuantia y magnitud y causando numerosas perdidas de
vidas. También se han documentadas casos de licuacion bajo condiciones
de carga estaticas. Estos uitimos generalmente han ocurrido en depdsitos o
presas de residuos mineros, también conocidos como jales en nuestro pais.
Estos materiales suelen depositarse © acumularse sin  ninguna
compactacion y cuando han ocurrido fallas, han ocasionado dafos
materiales a las instalaciones mineras, trastornos en la operacion de la
mismas asi como afectaciones al medio ambiente.

Una gran cantidad de los casos de licuacién de arenas se han presentado
en o cerca de las costas de México, en buena parte, en zonas de alta
sismicidad. Ejemplos de casos bien documentados del fenémeno son ios
de Coatzacoalcos (Marsal, 71961), Lazaro Cardenas y recientemente,
Manzanillo (Ovando et-al, 1996).

La subduccién de las placas de Rivera y de Cocos producen temblores que
afectan a todos los estados costeros del Pacifico, desde Nayarit hasta
Chiapas. En el norte de la peninsula de Baja Caiifornia se tienen los
temblores producidos por el sistema de fallas asociadas a la de San Andrés,
que afecta la costa del Pacifico cerca de la frontera, de Tijuana y hasta
Rosarito, y en las poblaciones y puertos cercanos a la desembocadura del
Colorado, incluyendo el distrito de riego te Mexicali. En el golfo de México -
la subduccidn de la placa de Cocos produce sismos profundos que afectan
al sur y costas del estado de Veracruz y a la sonda de Campeche. Asi, una
porcidn considerabie de las costas mexicanas estd expuesta a peligros
sismicos que incluyen el de la licuacion de arenas. Muchos de los casos de
licuacion de arenas registrados tanto en México como en el resto dei mundo
han ocurrido en rellenos artificiales compactados deficientemente o sin
ninguna compactacién.

En este trabajo se discuten los aspectos que, en opinidn de los autores, son
los mas relevantes del problema, empezando por una descripcién de las
caracteristicas basicas del comportamiento de materiales licuables
ensayados bajo condiciones controladas en el laboratorio y sometidos a la
accion de cargas estaticas y ciclicas. Las observaciones que se presentan
se basan principalmente en los resultados de investigaciones



experimentales efectuadas por los autores y complementadas con otras de
la muy amplia bibliografia sobre el tema. A partir de estas observaciones se
presenta un método novedoso desarrollado en el Instituto de Ingenieria de
la UNAM para predecir el potencial de licuaciéon de las arenas a partir de
ensayes de laboratorio. Los metodos basados en los resultados de ensayes
de penetracibn de campo, muy usados en la practica, se describen
posteriormente. A este respecto, se presentan sucintamente las
contribuciones recientes mas significativas, ilustrando su aplicacion en la
medida de o posible, con el caso de los rellenos granulares sueltos que se
licuaron durante el temblor de Manzanillo del 9 de octubre de 1995.
Algunas otras experiencias recientes, como las del temblor de Kobe del 17
de enero de 1995 también se incluyeron en este trabajo, en especial las que
se refieren a la evaluaciébn de los métodos para mejorar materiales
granulares sueltos.

“Volcan de arena tipico de la ficuacion”



Capitulo 2
ASPECTOS BASICOS DEL

COMPORTAMIENTO

Los conceptos bdsicos para comprender el fendmeno de licuacion de
arenas se conocen desde hace cerca de 60 anos, cuando se publicaron los
trabajos pioneros de Casagrande en los anos treinta (Casagrande, 1936).
Algunos de los aspectos mas significativos del comportamiento de los
suelos granulares saturados se describen sucintamente en los siguientes
parrafos.

2.1 Descripcién del comportamiento

Comportamiento bajo carga en condiciones drenadas. Si se aplican
esfuerzos cortantes a un suelo granular suelto saturado, experimentara una
compresion y su volumen se reducird. La reduccion de volumen sera mayor
cuanto mas suelto se encuentre el material, antes de la aplicacion de
esfuerzos. Si el material es medianamente denso, la reduccién de volumen
puede ser pequefa y puede ocurrir después de que se han generado
deformaciones y esfuerzos cortantes suficientemente grandes, para que el
volumen del material aumente. Los materiales densos o muy densos so6lo
aumentan de volumen al someterse a esfuerzos cortantes. Estos cambios
de volumen son iguales a los volumenes de agua que expuisa el suelo al
contraerse o a los que absorbe cuando se dilata. Los sueios que se
comprimen por el efecto de la aplicacion de cargas se definen aqui como
contractivos; los que aumentan de volumen, como dilatantes. Los suelos
granulares, saturados y sueltos son contractivos, y desde el punto de vista
de la ingenieria geotécnica son los mas problematicos, pues en ellos se
puede presentar el fendmeno de licuacion de arenas. -

Comportamiento bajo carga en condiciones no drenada. Si se impide el
cambio de volumen durante la aplicacion de esfuerzos cortantes, es decir, si
estos se aplican bajo condiciones de drenaje nulo, el agua contenida en los
poros del suelo experimentara cambios de presidbn. Si el suelo es
contractivo, la presion de poro aumentara; si es dilatante ocurrird lo
contrario y el valor de la presion de poro disminuira. Cuando el suelo se
encuentra en un estado muy suelto, los aumentos de presion de poro
pueden anular a los esfuerzos efectivos. En ese momento sobreviene la
licuacién pues el material habra perdido toda su capacidad para resistir
esfuerzos cortantes y se comportard como un fluido. La licuacién es mas



frecuente en las arenas finas y uniformes aunque también se han registrado .
casos de licuacion en algunas gravas sueltas.

Descripciéon del comportamiento. Para propositos ingenieriles, el
comportamiento de los suelos se describe mediante variables de esfuerzo-
deformacion apropiadas. El de las arenas, ensayadas en camaras
triaxiales, suele hacerse mediante curvas de esfuerzo desviador 0 presion.
de poro contra deformacion unitaria axial; asimismo, es muy util contar con
las trayectorias de esfuerzo. Estas ultimas se representan con graficas en
las que en el gje de las abscisas se da el esfuerzo normal efectivo medio, y

en de las ordenadas, el esfuerzo cortante maximo:
.= a4 +0'y : tzo"r_o"a (1)

2 2

Los subindices denotan esfuerzos principales efectivos. Las trayectorias de
esfuerzo también se pueden representar con diagramas p-q, siendo p’ el
esfuerzo efectivo octaédrico y q el esfuerzo desviador:

) G" +2Cl" ¥ !

=—'_“13 1, g=0-0h (2)
Para ensayes friaxiales de compresién, el esfuerzo principal efectivo mayor
es el vertical (¢, = 64) y €l menor, el horizontal (o', = 0;).

Trayectorias drenadas. Siuna probeta se consolida hasta la presion p'oy
después se le aplican esfuerzos cortantes, su trayectoria es una linea recta
con pendiente 1:1 en el espacio s’ contra t y con pendiente 3:1 en el espacio

p-q.

Trayectorias no drenadas. Cuando se aplican esfuerzos cortantes sin
drenaje después de la consolidacion, se genera presion de poro vy la
trayectoria de esfuerzos se desvia de la que se obtiene para condiciones
drenadas. La distancia horizontal entre la trayectoria de esfuerzos drenada
y {a no drenada es la presion de poro en exceso de la presiéon de
consolidacién o, simplemente, el exceso de presidén de poro, 4u.

En la fig. 1 se ejemplifican trayectorias de esfuerzos para pruebas triaxiales
consolidadas y después llevadas a la falla con y sin drenaje (pruebas CD y
CU). '

2.2 Observaciones experimentales en pruebas =~ -
drenadas

El comportamiento de tres muestras de arena saturada sometidas a
compresion triaxial se ilustra en la fig. 2. Los ensayes se llevaron a cabo
consolidando las probetas a una misma presién, y aplicando los esfuerzos
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Fig 1 Trayectorias de esfuerzos efectivos de -
compresion triaxial, ensoyes CU y CD

cortantes en condiciones de drenaje libre (pruebas consolidadas-drenadas).
Cada una de las muestras se formé con una relacion de vacios diferente y
sus estados iniciales van desde el suelto hasta el denso. En la parte
superior de la figura se presentan las curvas esfuerzo-deformacion. La
curva obtenida al ensayar el espécimen denso indica que es mas rigido y
resistente que los otras dos; ademas, después de que el esfuerzo desviador
alcanza un maximo, se manifiesta una reduccidn de resistencia. Las
caracteristicas de la curva del espécimen suelto, permiten afirmar que es el
menos rigido y resistente. En ia curva correspondiente no se define un valor
pico para el esfuerzo desviador. La curva que se obtuvo del ensaye en la
probeta medianamente densa tiene un pico menos pronunciado que el que
se aprecia en la curva del material denso.

En la parte b de |z fig::ra se ha graficado la relacién de-vacios como funcién
" de la deformacion axial. Como se ve, la muestra densa aumenta de
volumen conforme s2 le aplican esfuerzos cortantes; la muestra de
densidad media priméro se contrae ligeramente y despues se dilata; la
muestra sueita sdlo experimenta reducciones de volumen. Cuando se han
generado deformaciones axiales suficientemente grandes, el volumen de los
especimenes tiende a permanecer constante y, como se aprecia en la
figura, la relacion de vacios que alcanzan las tres muestras es
aproximadamente la misma, independientemente de su compacidad inicial.
La relacién de vacios de las muestras al final de los ensayes es la llamada
relacion de vacios critica (Casagrande, 1936). De lo anterior se concluye
que si una probeta de arena se forma con una retacién de vacios mayor que
la critica, la aplicacién de esfuerzos cortantes provocara reducciones de
volumen y cuando el material moviliza su resistencia maéaxima, las
deformaciones axiales crecen indefinidamente, sin que el volumen de ia
muestra sufra cambios posteriores.
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Fig 2 Comportamienfo de arenas ensayadas en pruebas CD

Es interesante observar el comportamiento de las muestras en términos de
sus trayectorias de esfuerzo, ya que movilizan angulos de friccién diferentes
cuando alcanzan su resistencia maxima, como se aprecia en la fig. 2¢. Sin
embargo, cuando llegan a su condicion Gltima, el angulo movilizado es
practicamente el mismo, sin importar su relacién de vacios inicial. A este se
le ha denominado dngulo de friccién de volumen constante pues hacia el
final de la historia de cargas, ya no hay cambios de volumen.

Si se repite el experimento y se ensayan otras tres probetas formadas con
densidades iniciales diferentes, pero ahora consolidadas con una presion de
confinamiento menor, su relacién de vacios critica al final de los ensayes
serd mayor. Por el contrario, si se utiliza una presién de consolidacién mas
grande, la relacidon de vacios critica seria menor. De aqui se concluye que la
relacién de vacios critica depende unicamente de los esfuerzos efectivos
empleados para consolidar a las muestras. Como se ve en la fig. 3, las
relaciones de vacios criticas definen una linea en el espacio log p'-e liamada
linea de relacion de vacios critica.
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2.3 Observaciones experimentales bajo condiciones
~no drenadas

Si ahora los ensayes se llevan a cabo sin permitir el drenaje, el
comportamiento es el que se muestra en la fig. 4. La muestra densa genera
presiones de poro negativas mientras que la muestra ensayada en un
estado muy suelto, s6lo genera presion de poro positiva. En la curva
esfuerzo-deformacién de esta ultima se define un maximo después del cual,
la presidn de poro continta aumentando, hasta que a deformaciones
grandes tiende a mantenerse constante. Después del esfuerzo cortante
maximo, los aumentos de presion de poro posteriores, producen
reducciones en los esfuerzos normales efectivos y en los esfuerzos
cortantes, observandose que hacia el final de ia prueba se alcanza un
esfuerzo cortante residual que incluso puede ser nulo. La muestra se licua
al desarrollar presiones de poro positivas que anulan a los esfuerzos
efectivos y las deformaciones que ocurren cuando se presenta la licuacion
suelen denominarse deformaciones de flujo.

Las condiciones en las que se presenta la licuacidn han sido znalizadas y
discutidas por muchos investigadores. Casagrande (7936} introdujo el
concepto refacion de vacfos critica para referirse a la condicion en la que
una arena alcanza su resistencia residual con deformaciones de flujo
y sin cambios volumen o de presion de poro posteriores, en el espacio
e (=relacidén de vacios) contra p’ (= esfuerzo efectivo normal octaédrico),
posteriormente Castro (7969, 1975) lo desarrolla ampliamente e introduce el
término de movilidad ciclica para describir el comportamiento de las arenas
densas. El concepto esfado critico se ulilizé después para describir los -
estados ultimos de materiales arcillosos (Schofield y Wroth, 1968). La
condicion Ultima de las arenas también se ha denominado estado estable
(steady state) que se define como el estado en el que se alcanza la
resistencia dltima de las arenas, sin cambios de volumen o de presién de
poro y en el que, ademas, las deformaciones ocurren a velocidad constante
(Poulos, 1981). Aunque el estado critico y el estado estable son dos
conceptos diferentes, es dificil distinguir experimentalmente uno del otro.
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El comportamiento de una arena que no esté muy suelta puede ser
preponderantemente contractivo y puede ocurrir que también experimente
una pérdida de resistencia después de sobrepasar el esfuerzo cortante
maximo, aunque menos grande que la que se manifiesta en una muestra
que alcanza ei estado critico 0 el estado estable. Como se ve enlafig. 5, la
probeta moviliza una resistencia reducida que permanece aproximadamente
constante durante un intervalo mas o menos grande de deformaciones y.
después recupera parte de capacidad para resistir esfuerzos cortantes. La
presion de poro aumenta inmediatamente después de sobrepasar la
resistencia pico; cuando la probeta moviliza la resistencia reducida, alcanza
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SuU maximo, con poca variacién, finalmente, la presion de poro disminuye,
dando lugar al incremento de resistencia y rigidez que se observa al final de
la prueba. Los incrementos de presién de poro que ocurren durante la
movilizacién de la resistencia reducida pueden producir disminuciones
significativas de los esfuerzos efectivos y las deformaciones también
nueden ser de gran magnitud. Por ello, esta condicién es una de licuacion
parcial en la que la'muestra pasa por el estado estable dentro de un rango
limitado de deformaciones. Para referirse a ella, Alarcon et-af (1728) usa: i
2] término estado cuasi-estable (quasi steady state). Las reducciones de
presion de poro, junto con el incremento de rigidez dan lugar a que "=
trayectoria de esfuerzos efectivos cambie de direccién y comience a stiv: a
lo largo de la envolvente de falla, como se indica en la fig. 5. El cambio de
comportamiento contractivo a dilatante constituye una transformacion de
fase segun Ishihara (71993) y los puntos en donde ocurre ésta, definen una
linea en el espacio de esfuerzos, 1a /fnea de transformacién de fase que, en
general, no coincide con fa envolvente de falla aunque también pasa por el
origen,
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Capitulo 3
DIAGRAMAS DE ESTADO

El espacio de relacién de vacios contra presién efectiva media (e-p’ 0 e-
fogp’) puede utilizarse para dibujar las trayectorias que siguen las muestras
durante su etapa de falla. En el caso ensayes no drenados, |as trayectorias
son lineas horizontales pues en estos no hay cambio de volumen. Si se
tienen muestras puramente contractivas las trayectorias siempre se
desplazan hacia la izquierda hasta llegar al estado estable. Uniendo los
estados estables de todas las probetas, se define la Ifnea de estado estable
(steady state line). La representacion de la linea de estado estable en este
espacto constituye un diagrama de estado.

Los diagramas de estado pueden emplearse para predecir cualitativamente
el comportamiento de cualquier probeta, dadas su relacién de vacios inicial
y su presion efectiva de consolidacion. Los estados iniciales que quedan
arriba y a Ja derecha de la linea de estado estable, representan a materiales
contractivos susceptibles de licuarse o de sufrir deformaciones de flujo. La
susceptibilidad de licuacién aumenta conforme los estados iniciales definen
puntos mas alejados por arriba y a la derecha de |a linea de estado estable.
Si el estado inicial queda por debajo y a la izquierda de la linea de estado
estable, el comportamiento del material sera tanto mas dilatante cuanto mas
alejado este de dicha linea.

Para cuantificar la licuabilidad de una arena en términos de su estado inicial
y de su posicién relativa con respecto a la linea de estado estable se han
utitizado indices o parametros de estado. El siguiente, por ejemplo, se debe
a Been y Jefferies (71985): .

Va=6€, -8 (3)

en donde y4 es el parametro de esfado, e; es la relacidén de vacios de una
muestra en particular (o la de campo) y egs la relacién de vacios
correspondiente al estado estable para el esfuerzo efectivo de campo. La
arena tendra comportamiento contractivo cuando w4>0 y dilatante si y4<0.
Como se vera posteriormente este parametro se puede relacionar con la
resistencia de punta medida con un cono eléctrico, para valuar el potencial
de licuacion en el campo. Por su parte, Ishihara y Verdugo (7991)
proponen:;

e, — €
CD-Z 2] 4 4
€ —Cg " ( )
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Fig 6 Definicién de los pardmetros de esfado

en donde CD* es el parametro de estado, eg es la relacién de vacios que
corresponde a la curva de compresibilidad isotropica de una muestra
formada en el estado mas suelto posibie; ez es la relacién de vacios que
corresponde a su estado inicial. Cuando CD*<0 se tiene comportamiento
contractivo, CD*=0.7 indica la transicién donde se obtiene la resistencia
minima y CD*>1.0 significa que el comportamiento seria dilatante. En la
grafica de la fig. 6 se presenta un diagrama de estado en el que se ilustra el
significado de los parametros y4 y CD™.

Cuando un material granular sufre lictacion parcial, pasa por el estado
cuasi-estable, antes de alcanzar el estado estable. Los estados iniciales de
estos materiales quedan cerca de linea del estado estable, por arriba de ella
y los estados cuasi-estables, por debajo de la misma. Las zona que define
los estados iniciales en donde las probetas sufriran deformaciones de flujo
limitadas, es decir, donde las probetas experimentaran estados cuasi-
estables define luna linea paralela a la linea de estado estable llamada //nea
wA (Alarcon et-al, 1988; Been y Jefferies, 1985, Konrad 1990, 1993). Los
estados iniciales que quedan fuera y a la derecha de la linea yyF sufriran
licuacion total. La licuacion parcial se presenta en probetas cuyos estados
iniciales quedan comprendidos entre la linea de estado estable y la linea
wUF, pasando por el estado cuasi estable.
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Fig 7 Diograma de estado para una arena
ensayada por Konrad (1990)

Debe observarse, fig. 7, que los estados cuasi-estables no caen sobre la
linea de estado estable y por ello Konrad cuestioné la unicidad de esta
altima.

Para aplicaciones y fines practicos conviene construir diagramas de estado
en términos de la resistencia minima, sin distinguir entr= estados estables y
cuasi-estables. Esto tiene la ventaja adicional de permitir la normalizacion
de los diagramas con respecto a la presidn de consolidacion. La
normalizacién de los diagramas de -estado se ha venido utilizando en el
Instituto de Ingenieria de la UNAM y en la fig. 8, se presentan utilizando los
datos de la fig. 7, los diagramas de estado normalizados, (Ovando, 1990).
Como se ve, las resistencias minimas normalizadas definen con buena
aproximacion una linea tnica.

La normalizacion de las resistencias minimas no implica de ninguna manera
que todo el comportamiento esfuerzo-deformacién sea normalizable. De
hecho, es bien sabido que la geometria de las trayectorias de esfuerzo
cambia con la presién de consolidacién, lo que impide su normalizacién con
respecto a ésta. Sin embargo, el comportamiento esfuerzo-deformacion-
presion de poro de las arenas normalmente consolidadas puede suponerse
cono normalizable, dentro de rangos limitados de esfuerzo, con respecto a
la presién de consolidacion, sin incurrir en errores significativos (Ovando,
1986, Georgianou et-al, 1990).
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Influencia del contenido de finos. En los analisis para predecir el potencial
de licuacidn, generalmente se supone que la presencia de materia fina
como limos o arcillas, aumenta la resistencia a la licuacion. No obstante, se
~ha demostrado experimentalmente que la inclusion de porcentajes
pequefios de arcillas o limos dentro de la masa arenosa tiene el efecto
contrario (Ford, 1985, QOvando, 1986; Georgianou et-al, 1990). Los
materiales finos en pequefias cantidades --3 a 7 u 8%-- promueven la
formacién de estructuras granuizres mas sueltas pues su presencia
disminuye ei nimero de contactos intergranulares y ademas su contribucién
a la resistencia al esfuerzo cortante es muy poca. Cuanto mas finos se
agreguen, mayor sera la capacidad. de los materiales para generar
presiones de poro bajo condiciones no drenadas y mayor su potencial de
licuacién. Eventualmente se alcanzara una cierta cantidad de finos en la
que estos contribuiran a tomar esfuerzos cortantes y a partir de este
porcentaje de umbral, el comportamiento del material se asemejara
crecientemente al de las particulas finas y su licuabilidad disminuira
(Ovando y Meza, 1991). Es decir, el comportamiento del material dejara de
ser “arenoso” para convertirse en “arcilloso”.

Por simplicidad puede suponerse que los finos no contribuyen a resistir
esfuerzos cortantes y por ello, en lugar de la definicién usual de ia relacién



de vacios, conviene adoptar la siguiente que se refiere a los volumenes que
ocupan los vacios y la materia fina en un volumen unitario de suelo:

e =VV+V, (5)

en donde eqf es la relacién de vacios denominada intergranular, Vy, Vfy Vs
son los volumenes de vacios, de materia fina y de arena, respectivamente.
Utilizando esta definicién para ia relacién de vacios, también se pueden
construir diagramas de estado. “

Influencia del estado de esfuerzos antes de la etapa de falla. Los estados
de esfuerzo que se presentan en el campo generalmente incluyen la
existencia de esfuerzos cortantes estaticos. Llamando K al cociente entre
los esfuerzos efectivos horizontales y verticales (K=o, /0,) Se obtiene
que las muestras ensayadas con valores de kK pequefios son mas
inestables que las que se consolidan bajo estados de esfuerzos
hidrostaticos o isotrépicos (K =1), como se aprecia en las curvas esfuerzo-
deformacién y presién de poro-deformacién de la fig. 8 y en las trayectorias
de esfuerzo de la fig. 10. La influencia del valor de K en la licuabilidad de
estas arenas es notable; a menor K, mayor propension a sufrir
deformaciones de flujo y licuacién. Ademas, las muestras ensayadas en
extension son mas propensas a acumular presiones de poro bajo
condiciones no drenadas que las que se ensayan en compresion; también
son menos rigidas y resistentes. El interés de estos resultados dista de ser
solamente académico, pues en muchas situaciones de carga ciclica --en un
depdsito natural de arena, durante un temblor o bajo la cimentacion de una
estructura fuera de la costa, por ejemplo-- ocurren rotaciones de las
direcciones de esfuerzos principales en las que la direccion del esfuerzo
principal mayor gira durante la aplicacion de esfuerzos cortantes.

Influencia de la trayectoria de esfuerzos durante la etapa de falla. El
comportamiento de probetas ensayadas en compresién difiere
notablemente del qu: se observa cuando se lievan a la falla en extension,
como también se aprecia en las figs. 9 y 10; esta diferencia se le ha
atribuido a la anisotropia --orientacion preferencial de los contactos
intergranulares-- de las arenas (Alberre, 1992). En una camara triaxial solo
es posible efectuar ensayes de compresion --en donde el esfuerzo principal
mayor es vertical-- o ensayes de extension --donde el esfuerzo principal
mayor es horizontal--. Existen dispositivos en los que es posible controlar
las direcciones principales durante la falla de los especimenes y en los que
se ha demostrado que la resistencia, rigidez y la capacidad para generar
presiones de poro de las arenas, dependen de la direccidn del esfuerzo
principal mayor durante la etapa de falla (Shibuya, 1985). Para materiales
anisdtropos, como las arenas reconstituidas que generalmente se ensayan
en el laboratorio, los ensayes de compresidn y extensidn efectuados en
camaras triaxiales permiten estudiar condiciones limite del comportamiento,
en lo que se refiere a los efectos de la anisotropia.
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Estados de colapso. Definen los esfuerzos cortantes maximos que se
presentan antes de que sobrevenga la pérdida de resistencia que conduce a
la licuacién (iotat o parcial) y a la aparicidn de deformaciones de flujo. Al
alcanzar el estado de colapso, las muestras ensayadas se vuelven
inestables y en {a rama descendente de la curva esfuerzo-deformacion la
estructura del material arenoso sufre un reordenamiento generalizado, que
es la causa de la aparicidén de incrementos substanciales de presién de poro
que pueden conducir a la licuacion. Desde el punto de vista practico, es
importante definir las condiciones que conducen a la inestabiiidad de los
materiales arenosos y por ello, ios esfaerzos que ios definen constituyen las
envolventes de colapso en el espacio p-q. En la fig. 11 se presentan una
grafica en la que las ordenadas son los esfuerzos desviadores en el estado
de colapso, normalizados con respecto al esfuerzo efectivo normal
octaédrico y las abscisas son las relaciones de vacios intergranulares. Las
curvas de esta figura se construyeron con los resultados de ensayes
triaxiales de compresion y extension efectuados en arena de Jaltipan
mezclada con pequefias cantidades de caolin (3, 5y 7%). Como se aprecia
en la figura, se definen curvas que s6lo dependen del valor del cociente de
esfuerzos utilizado para consolidarlas, K y de la direccién con la que se
aplicaron los esfuerzos cortantes para llevarlas a la falla (compresion y
extension); ademas, esas curvas son geomeétricamente similares y por ello,
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susceptibles de normalizarse con respecto a un parametro que depende del
estado de esfuerzos al final de la consolidacion. Este parametro es g =K

para las probetas ensayadas en compresién y g, =1/K para las que se

fallaron en extensién. Las curvas normalizadas se presentan en la fig. 12y
de estas (ltimas se concluye que el factor determinante para definirlas es la
direccion de la aplicacién de la carga.

Zsfuerzo efectivo medio en los puntos de colapso. Se ha encontrado que el
cociente p', /p, es aproximadamenté constante e independiente de la
relacion de vacios intergranular y de la direccién de la aplicacion de cargas
(Shibuya, 1985, Ovando, 1996; Ishihara, 1990). Como se ve en la fig. 13,
cuando p’/p’, se normaliza modificado por g. v g,. se llega al mismo

resultado.

Diagramas de estado normalizados. En la gréfica de la fig. 14 también se
utilizaron los pardmetros g, y g, para normalizar los cocientes p,,, 7 p,. EN
este caso p,,, es el esfuerzo efectivo normal octaédrico que se alcanza
cuando se moviliza la resistencia minima (estado estable o estado cuasi-
estable).
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Capitulo 4
COMPORTAMIENTO DURANTE LA

APLICACION DE CARGA CIiCLICA

El paso de las ondas sismicas distorsionales (ondas S) a través de una
masa arenosa produce esfuerzos cortantes ciclicos. Si las ondas inciden
verticalmente, los esfuerzos cortantes actian en planos horizontales. Estas
condiciones de esfuerzo, que corresponden a las de deformacién plana,
pueden simularse aproximadamente en el laboratorio. Existen varios tipos
de aparatos para tal efecto, cuyo rango de aplicabilidad queda determinado
por la magnitud de las deformaciones que se induce en cada uno de ellos.
Si se estudia el comportamiento a deformaciones pequefas, deben usarse
columnas resonantes o camaras triaxiales con dispositivos para la medicion
local de deformaciones. EI comportamiento a deformaciones grandes,
como las que se tienen cuando se presenta la licuacién de arenas se ha
estudiado en aparatos de corte simple ciclico, en camaras triaxiales y en
aparatos torsionales ciclicos. Las ventajas y desventajas de cada uno de
ellos se discuten ampliamente en otro trabajo (Ovando, 1992).

La camara triaxial ha sido e! aparato mas comuinmente usado para estudiar
la licuacion de las arenas bajo carga ciclica en el laboratorio. En ella se
incrementan ciclicamente los esfuerzos verticales totaies, manteniendo
constante el esfuerzo de confinamiento con lo cual se generan esfuerzos
cortantes ciclicos en planos inclinados a 45°. En algunas pruebas, |os
esfuerzos verticales ciclicos pueden variar alternadamente entre los
estados, de compresién y extension.

Los aspectos generales del comportamiento en una camara triaxial de una
arena suelta, sometida a cargas ciclicas no drenadas de amplitud y
frecuencia constantes, se resumen en 4a fig. 15, donde se observa que por
efecto de la aplicacién repetida de cargas, la presion de poro se acumula
progresivamente. La licuacidén esta indicada por un crecimiento rapido de la
presion de poro. Al presentarse ésta, las deformaciones de la muestra
también crecen y, a \defc)rmaciones grandes, la probeta alcanza el estado
estable. Las presiones de poro pueden acumularse aun en el caso de
muestras que no sean muy sueltas. Puede ocurrir licuacién parcial, si el
estado del material pasa por el estado cuasi-estable o bien, presentarse el
fendmeno de movilidad ciclica, en muestras medianamente densas.
Cuando ocurre la movilidad ciclica, las trayectorias de esfuerzo pasan por 0
cerca del origen del espacio de esfuerzos, lo que origina la acumulacion
progresiva de deformaciones, cada vez que se anulan transitoriamente los
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esfuerzos efectivos. La licuacidn parcial y la movilidad ciclica dan lugar al
desarrollo de deformaciones en las probetas de gran magnitud, pero menos
bruscas que las que ocurren en la licuacién total.

La licuacién total puede presentarse cuando la amplitud del esfuerzo
cortante ciclico es menor que el que provoca la licuacién bajo cargas
monotodnicas, debido a que, por efecto de la aplicacion de cargas repetidas,
se acumulan deformaciones irreversibles. ‘Estas deformaciones
eventualmente conducen a la falla del espécimen. El concepto de superficie
de estado limite explica este comportamiento (Ovando, 1986, 1990).

Superficie de estado limite. Es el lugar geométrico de los puntos que
definen los limites para los estados posibles de un material en un espacio
de esfuerzos (por ejemplo, el espacio p-q o el espacic s-f). Las trayectorias
de esfuerzos efectivos de arenas normalmente consolidadas sometidas a
cargas no drenadas y las envolventes de falla, definen superficies de
estados limite. Los estados de esfuerzo que se producen al ensayar
monoténicamente muestras preconsolidadas quedan contenidos dentro del
espacio limitado por la superficie de estado limite. Asimismo, las
trayectorias de esfuerzos que se obtienen al someter muestras
normalmente consolidadas o preconsolidadas a cargas ciclicas, también
quedan contenidas dentro de esta misma regién de! espacio de esfuerzos,
como se ilustra en la fig. 16.
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En el caso de arenas sometidas a la accién de cargas ciclicas no drenadas,
la generacidn de presiones de poro provoca que las trayectorias de esfuerzo
migren hacia la izquierda det espacio de esfuerzos. Cuando las trayectorias
de esfuerzo interceptan a la superficie de estado limite, puede sobrevenir el
colapso estructural que da lugar a la licuacion total o parcial o bien,
presentarse la movilidad ciclica. En la fig. 16 también se presentan
trayectorias ciclicas no drenadas, obtenidas al ensayar muestras de arena
suelta en una camara triaxial asi como su correspondiente superficie de
estado limite.

Acumulacion de presién de poro durante cargas ciclicas no drenadas. La
cantidad de presion de poro que se acumula durante un ensaye ciclico no
drenado en una camara triaxial, depende de la trayectoria de esfuerzos de
consolidacion, del grado de preconsolidacion, de la densidad del material
antes de la aplicacion de cargas ciclicas y de fa amplitud del esfuerzo
ciclico. Se han propuesto diversas maneras de representarlo graficamente.
En la fig. 17 se muestra una en la que el incremento de presiéon de poro por
efecto de cargas ciclicas, 4u, se grafica como funcion de la amplitud del
esfuerzo cortante ciclico, para diferentes numeros de ciclos.



o7
Au
; Prueba No 33 N=30, N=25
Po '
06 - N=20

N=15

05 N=10

04 N=5

63 . !

01 =

0 0.05 0. 015 02

fig 17 Respuesta de la presion de poro en un ensaye friaxial ciclico
en un especimen de arena suelta con 7% de finos



Capitulo 5
POTENCIAL DE LICUACION CON PRUEBAS

DE LABORATORIO

Las observaciones experimentales del comportamiento de las arenas
sometidas a cargas no drenadas --monoténicas o ciclicas-- permiten derivar
conclusiones de caracter general, a partir de las cuales se han establecido
reglas empiricas o modelos fenomenoldgicos para predecir el
comportamiento de probetas de arena ensayadas bajo condiciones
controladas en el iaboratorio. Asimismo, este mismo tipo de observaciones
han permitido elaborar modelos constitutivos del comportamiento de las
arenas basados en conceptos teéricos de diversa complejidad.

Con io expuesto en el Cap. 3 sobre el comportamiento de las arenas
sometidas a cargas monotonicas se puede establecer un marco conceptual
con el gue, en primera aproximaciéon, pueden hacerse predicciones
cualitativas sobre el comportamiento de las arenas; los postulados de este
marco conceptual son Ios siguientes:

a) Existencia de superficies de estado flimite. Para cualquier estado
de esfuerzos dado, existe una de estas superficies que limita los
estados posibles que puede sostener una probeta de arena ante
cargas no drenadas. La existencia de estas superficies para historias
de carga drenadas también se ha verificado para un numero limitado
de materiales (Symes, 1983, Shibuya, 1985), e implica la utilizacién de
presiones eqiiivalentes (Roscoe y Burland, 1968) para normalizar, con
las limitaciones que ya se mencionaron, todo el comportamiento
esfuerzo-deformacion presioén de poro-deformacién. Las superficies
de estado limite quedan determinadas por las trayectorias de esfuerzo
de muestras normalmente consolidadas y no son uanicas, pues
dependen de la densidad inicial del material, del método de
deformacion o de depositacion y de las trayectorias de esfuerzo
seguidas durante las etapas de consclidacién y de falla.

b) Condiciones de inestabilidad. La licuacién de las arenas sélo
puede presentarse si, para cualquier trayectoria de carga, el cociente
de los esfuerzos efectivos que actuan sobre una probeta es tal que

q
< 15 6
P'se ®

o |
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esta desigualdad define una region en el espacio de esfuerzos, como
se indica enla fig. 18 y constituye una condicién necesaria pero no
suficiente para que ocurra la licuacién de arenas.

c) Condiciones que desencadenan la licuacion. La licuacion (parcial o
total) sélo ocurre cuando se verifica la desigualdad 6 y, ademas, [a
trayectoria de esfuerzos intercepta a la superficie de estado limite.

La licuacién bajo cargas monoténicas constituye un caso especial pues ahi
ambas condiciones se satisfacen cuando

= 1 (7)
P'se

T |

o
Wfn o+

en virtud de que los puntos de colapso forman p,érte’de la superficie de
estado limite. '

Como consecuencia de o anterior se deduce que para estimar
cuantitativamente la licuabilidad de las arenas, las superficies de estado
limite, ias condiciones de inestabilidad y las tasas de acumiulacion de-
presiones de poro deben describirse con expresiones analiticas.

Modelacién de la condicién de inestabilidad y de la superficie de estado
Ifmite. Las condiciones de inestabilidad quedan descritas por la desigualdad
6, pero las superficies de estado limite requieren de expresiones mas
complejas. En estudios recientes se encontrdé que, en general, las
Superficies de estado limite para muestras muy sueltas, i.e. altamente
licuables, constan de tres partes, como se ve en la fig. 19. La primera de
ellas es eliptica y va el estado de esfuerzos al final de la consolidacién
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hasta el punto de colapso (trayectoria OA en la fig. 19); la segunda es una
parabola que va desde éste Ultimo punto hasta la envolvente de falla (tramo
AB); la tercera es la envolvente de falla (tramo BC).

Cuando las trayectorias de esfuerzos aplicados involucran tramos de
descarga; es decir, reducciones de esfuerzos cortantes con respecto a los
estados de esfuerzo después de la consolidacion, deben describirse los
tramos correspondientes de la superficie de estado limite, incluso cuando
los esfuerzos cortantes cambian de signo en pruebas de extension.

Las siguientes expresiones, que se presentan solamente con caracter
ilustrativo, permiten modelar las superficie de estado limite de muestras de
arena de Jaltipan mezcladas con varios porcentajes de caolin, consolidadas
isotrépica o anisotropicamente (Soférzano, 1996):

El primer tramo, que es eliptico, esta dado por;

2sc e ' ! [ -
Q=GE%E;5JP&%+P3)-@)2—Popu (8)

La parabola que describe el segundo tramo es:

(P'_P's'c) (q's.s _2Q'sc) (9)
(P'es=P'sc)

q=QSC+

E! vertice de esta pardbola coincide con el punto de colapso estructural
(P'sc .9sc) Y SU trayectoria pasa por el punto donde se alcanza el estado

estable (p,.q.). El Unico término sin definir en las ecs. (8) y (9) es el



esfuerzo efectivo medio de consolidacion, p,. La envolvente de falla que
define al tercer tramo en el espacio p-q esta dada por

q=Mp5 (10}

en donde q, y p, son los esfuerzos en la falia y

_ 6seng
3-seng (1)

Los parametros p'...q...7', ¥ 9., S€ obtienen de curvas como las mostradas

en ias figs. 12 a 14, todos estos resultan ser funciones de la relacién de
vacios intergranular.

Tasas de acumulacion de presion de poro. Conviene expresarlas en
términos de un parametro que relacione los incrementos de presion de poro
con los de esfuerzo cortante producidos durante la aplicacion de cargas
ciclicas (Sarma y Jennings, 1980).

A, = (12)

en donde 4u, es la presién de poro producida por la aplicaciéon de n ciclos
de esfuerzo cortante de amplitudar,. Esta dltima corresponde a los.
incrementos de esfuerzo en exceso de los esfuerzos cortantes estaticos
después de la consolidacién y para ensayes friaxiales ciclicos efectuados
manteniendo constante la presidén confinante, 4ar, = 40,.. En la gréfica de la
fig. 19 se presentan curvas experimentalmentie obtenidas (Sofdrzano, 1996)
en las que /A, tiene una representacion aproximadamente bilineal, como
funcién det logaritmo del nimero de ciclos, n. Las expresiones que resuitan
son

JA =JA +plogn para n<n* (13)
E:J/T,+ﬁ,!ogn+ﬁ2_jog(n—n') para n>n* (14}

en estas expresiones /4, se obtiene al evaluar la presion de poro después

del primer ciclo de carga; n* es el punto donde ocurre el cambio de
pendiente; g1y B2 son las pendientes respectivas.

Para determinar si una muestra de arena se licuara debe conocerse la
amplitud del esfuerzo cortante ciclico, el nimero de ciclos de carga, la tasa
de acumulacién de presion de poro (expresiones 13 y 14) y las expresiones
gque definen |a superficie de estado limite.

Las tasas de acumulacion de presién de poro determinan las reducciones
de esfuerzos efectivos que ocurren durante la carga ciclica, que pueden ser



uniforme o irregular (Sarma y Jennings, 1980). Suponiendo que los
extremos de los ciclos de carga se trasladan dentro del espacio de
esfuerzos p-q de acuerdo con las ecs. (13) y (14), estas mismas ecuaciones
pueden utilizarse para definir si el estado de esfuerzos coincide con alguno
de los que definen a la superficie de estado limite, dentro de ia zona de
inestabilidad. Si las trayectorias de esfuerzos ciclicos interceptan a la
superficie de estado limite, sobrevendr {a licuacién. En el diagrama de flujo
de la fig. 20 se resumen todos estos conceptos.

Otros métodos. En la literatura sobre el tema se pueden encontrar muchos
otros métodos para predecir el potencial de licuacién con base en los
resultados de ensayes de laboratorio. En el trabajo de Solérzano (1996) el
lector podra encontrar un resumen de algunos de los mas significativos.

“Deformacion lateral y asentamientos
de vias”



METODO PARA PREDECIR EL POTENCIAL
DE LICUACION

Deteminar las caracteristicas de los sismos de disefio:
a .Y N eq

Caleular 7, ..
!

Determinar las propiedades del depésito
- Pruebas de campo: Dr y p'
- Pruebas de laboratorio: e, e_,

'

Calcular los esfuerzos desviadores y octaédricos en 10s
puntos de colapso estructural y del estado estable:

Qso Gssr P'scr Pss

e

gf max* ~gf min

Calcular la resistencia maxima del suelo: g, /2

no Si
Posible licuacién Licuacion >

v

Determinar la SEL

La

La

Y Trayectoria ciclica :
trayectoria ciclica intercepta la Licuacién
intercepta la ~ SEL enla

SEL LSS

no h 4

GIO hay “CUaCiC>D @ovilidad Cicli@

Nota:
SEL Superficie de estado limite
LSS Limite de estado estable

Fig 20 Procedimiento para estimar el potencial de licuacion



Capitulo 6

POTENCIAL DE LICUACION A PARTIR DE

ENSAYES DE CAMPO

El conocimiento sobre la licuacion de las arenas se enriguecié con las
contribuciones de Seed y colaboradores quienes, entre muchas otras cosas
relacionadas con el tema, propusieron un método empirico simplificado para
predecir el potencial de licuacion de estos suelos, a partir de los resuitados
de pruebas de penetracion estandar que posteriormente se extendid para
evaluar la licuabilidad de estos materiales usando sondeos de cono eléctrico
(Seed y Lee, 1966, Seed e Idriss, 1971, Seed et-al, 1975; Seed, 1976; Seed
e Idriss, 1982, Seed ef-al, 1984). En nuestro pais se ha usado exitosamente
para predecir la licuacion de rellenos granulares en la isla de Enmedio en
Lazaro Cardenas y en Manzanillo. En el extranjero los ejemplos del éxito
def método abundan.

6.1 Ensayes de penetracién estandar y de cono
eléctrico

Sucintamente, el método simplificado de Seed e ldriss consiste en comparar
una medida de la resistencia a la penetracién (el nimero de golpes de una
prueba de penetracion estandar, N, o la resistencia de punta medida con un
con electrico, q.) con el cociente de esfuerzos ciclicos, r./o,, que se
induce en la masa arenosa, a una profundidad dada. Con estos dos
parametros se determina si en la prufuniidad estudiada el suelo puede
licuarse, de acuerdo con experiencias previas pues los pares de valores
N-z./0, 0 q.-1./0, obtenidos al examinar las condiciones de sitios en
donde se ha presentado licuacién, definen lineas que separan los estados
de arenas licuabies de los que no lo son. En la fig. 21 se presenta una de
estas graficas en donde se puede estimar la licuabilidad de arenas para
temblores de diferente magnitud.

La distribucion de los esfuerzos cortantes maximos que se presentan dentro
de un depésito de arena se puede obtener aproximadamente con la
siguiente expresién:

Te

a (o3
e ~0652mx 0, 15
p g o (15)
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en donde a,,, es la aceleracion maxima de! terreno; g la de la gravedad,
oY o, Son los esfuerzos verticales total y efectivo a la profundidad donde
se estiman los esfuerzos cortantes. E! parametro r, <1.0 se utiliza para

tomar en cuenta los efectos de amplificacidn que sufren las ondas sismicas
al atravesar materiales de poca rigidez, como los suelos. Este parametro
disminuye con la profundidad y se puede obtener de graficas como la de la
fig. 22 o bien de analisis de la respuesta sismica del depésito estudiado.

Conocido r, / o,, se determina‘sicel estrato es licuable para los valores de
N o de g, medidos en el campo. Estos deben normalizarse con respecto al
esfuerzo vertical efectivo dé"campo, antes de entrar a las graficas de
licuabilidad 'y para ello se puede emplear la fig. 23 que proporciona un
factor, C, que corrige a los valores de 1a resistencia a la penetracion
obtenidos en el campo.

La linea que divide a los pares de valores de r,, /o, y de g, que producen

la licuacion de los que no 1a producen, puede utilizarse para definir un factor
de seguridad contra la licuacién de arenas, FS,,:

(Tc /Uo )cn'!

FS,. = W (16)
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el numerador es el cociente de esfuerzo cortante ciclico promedio que
producira licuacion (cociente critico de esfuerzos cortantes); el denominador
representa ios esfuerzos cortantes ciclicos que induce en el suelo un
temblor con una cierta intensidad determinada por la aceleracion maxima
del terreno, a,,, -

Basandose en el analisis de una amplia coleccion de casos, Robertson ef-al
(1992) desarrollaron otros criterios para definir directamente a partir de los
resultados de un ensaye de cono eléctrico, si un estrato es licuable. De
acuerdo con ellos, la licuacién se presenta si:

o5
qc[—;‘*} <67 kg / em? (17)
0
p 0.5 3 -
qc[;—;‘—) <50a75kg /cm? (18)
0
g,/ o <40a 50 kg / cm? ©(19)

En ta gréfica de la fig. 24 se ilustra la aplicacion de este criterio para un
depoésito de arenas sueltas en Manzanillo, Col.; como se ve en esa figura,
las ecs. (17) y (18) limitan una zona en donde la licuacion es posible. La
expresion (19) define limites mas optimistas de las condiciones de
licuabilidad, para presiones verticales pequefias y para presiones mayores
ocurre lo contrario ya que conduce a estimaciones conservadoras.
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6.2 Velocidad de ondas S para estimar el potencial de
licuacion

Método basado en el cociente de esfuerzos ciclicos. En los dltimos afios
también se ha propuesto un método enteramente analogo al de Seed e
Idriss en el que, en lugar de la resistencia a la penetracion, se utiliza la
velocidad de propagacién de ondas de cortante como parametro de
comparacién para determinar si un estrato es licuable. Este método se
desarrollé a partir de la aparicién del cono sismico en Canada (Robertson
et-al, 1992).

La utilizacién de la velocidad de propagacion de ondas de corte -
indirectamentie medida de la rigidez iniciali de! suelo-- para estimar la
licuabilidad de los depésitos arenosos se justifica en tanto que depende de
los mismos factores que la determinan: compacidad, grado de saturacidn,
estado de esfuerzos efectivos, tamafo y forma de los granos, etc. En la
grafica de ia fig. 25 se presznta un perfil de velocidades de propagacién de
ondas de corte contra la profundidad obtenido de los resultados de un
ensaye con el cono eléctrico, desarrollado en el Instituto de Ingenieria
(Ovando et-al, 1996). El uso del nuevo criterio para predecir el potencial de
licuacidn requiere de graficas como la de la fig. 26 cuyas abscisas son las
velocidades de propagacion de ondas de corte normalizadas, V,,, y sus
ordenadas los esfuerzos cortantes promedio inducidos en la masa del suelo
durante un sismo, normalizados con respecto al esfuerzo vertical efectivo de
campo, ,,/o,, dado porlaec. (15).

La velocidad normalizada de ondas de corte se obtiene con:

v v[i] o)

Ty
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v, es la velocidad de propagacién de ondas de corte medida con €l cono
sismicoy P, es una presion de referencia, generalmente la atmosférica.

Al utilizar este método, también se puede definir un factor de seguridad
_.contra la licuacion (ec.- 16). El factor de seguridad contra la licuacion es
funcion de la profundidad y por elio es posible construir perfiles como los de
la fig. 27, en los que FS, se calculd para tres temblores con aceleraciones
maximas diferentes. Los valores de V, se obtuvieron de la fig. 25. En las
profundidades en las que FS,, es menor que la unidad, la licuacion de
arenas ocurrira, y tanto mas severa como menor sea el valor del factor de
seguridad.

Método basado en la aceleracién maxima del terreno. Fue desarrollado por
Holzer (7988) a partir de observaciones de campo efectuadas en California
durante varios temblores. Consiste en comparar, en una grafica, fig. 28, la
aceleracidon maxima del terreno registrada antes de la licuacién con ia



{tec)

Profundidad (m)

. 25 ! ¢ ! ! ! 1 1
0 50 160 150 200 250 Jog 350 400

Velocidad, Vs {m/s)

Fig 25  Perfil de velocidad de propagacion de
onda de corfe conira profundidad

velocidad de propagaciéon de ondas de corte medida in situ, definiendo
fronteras entre 10s sitios en donde se ha manifestado &l fenémeno.

6.3 Limitaciones de los métodos simplificados

La aplicacién de los métodos simplificados permite determinar si un
determinado estrato arenoso suelto es susceptible de licuarse y, con la
aplicacion de factores de seguridad como el de la ec. (16), se puede estimar
cualitativamente la severidad del fendmeno, sin que 'se éste defina
cuantitativamente. La cuantificacién a priori de los danos que produce i
temblor es siempre una tarea que sélo puede proporcipnar aproximaciones
de su orden de magnitud. Aun asi, los métodos S|mp1n" icados para estimar
el potencial de licuacién, proporcionar-elementos indicativos que se pueden
mejorar haciendo analisis de la respuesta sismica de los depésitos
arenosos sueltos.

Métodos anallticos. En estos se integran las ecuaciones de movimiento,
modelando las arenas como materiales capaces de sufrir grandes
deformaciones. El efecto de la presidn de poro se introduce mediante
esquemas simplificados, algunos- de ellos obtenidos de los resultados de
ensayes de laboratorio o bien, mediante modelos “acoplados” en los que las
ecuaciones de equilibrio también incluyen las propiedades del suelo que
determinan su capacidad para acumular-y disipar presién de poro y ademas,
el suelo se representa como un material elastoplastico (Zienkiewicz et-al,
1990).
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Para efectuar un analisis numérico detaliado de ese tipo, las arenas deben
caracterizarse en términos de modelos constitutivos esfuerzo-rigidez-
deformacion y de su potencial para generar presion de poro en funcion de
las cargas ciclicas aplicadas. Todo esto se obtiene de ensayes de
laboratorio --ensayes de columna resonante asi como ciclicos triaxiales,
torsionales o de corte simple-- en muestras de arena reconstituida, ante la
gran dificultad de obtener muestras inalteradas de arena.

6.4 Relacién entre ensayes de campo y de laboratorio

Los resultados de numerosas investigaciones indican que l& estructura
inicial y el estado de esfuerzos nc influyen en las condiciones para que se
presente el estado estable (e.g. Verdugo ét-al, 1995). De aqui se sigue que
siempre se podran establecer criterios para estimar la licuabilidad de arenas
a partir de diagramas de estado construidos con base en los resultados de
ensayes de laboratorio, ya que la resistencia ultima o residual --la
resistencia en el estado estable-- asi obtenida, debe ser igual a la de
campo. En efecto, si se acepta lo anterior, se deduce que |a linea de estado
estable determinada en el laboratorio es la misma que se tiene para un
depésito arenosc en el campo y para determinar la licuabilidad de un
depoOsito, deben de conocerse o estimarse los estados de esfuerzos
efectivos y las relaciones de vacios o la compacidad in situ.
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Correlaciones entre ensayes de campo y laboratorio. Desafortunadamente,
los problemas de muestreo impiden tener medidas directas de la
compacidad in situ de los depésitos arenosos sueltos. La densidad de estos
materiales se ha obtenido con base en los resultados de ensayes de
penetracién estandar o de cono eléctrico efectuados en camaras o
depésitos especiales de calibracién. Este método se ha aplicado
exitosamente en nuestro pais, como medio para controlar la calidad de
materiales limo-arenosos compactados (Sanfoyo et-al, 1992). A falta de
estos ensayes, debe recurrirse a correlaciones; algunas de las mas
recientes se presentan a continuacion.

Skempten (7986).propuso la siguiente expresion general para relacionar la

densidad relativa de las arenas, D,, con la resistencia a la penetracidon
estandar, N

N =(a+ba, XD, /100) SRV}

en donde a y b son constantes que dependen principaimente del tamario de
los granos y o, es el esfuerzo vertical efectivo de campo. En la practica
japonesa & = 16 y b = 23, segun Ishihara (7993). También existen
correlaciones entre D, y la resistencia de punta medida con un cono
eléctrico, q.. La siguiente se debe a Jamiolkowski et-a/ (1985):

D, =-A+Blog(a./{o, ) ' (22)
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Tatsuoka et-al (1990) recomiendan utilizar A = 85 y B = 76. Conocida la
densidad relativa, las densidades maxima y minima se determinan en el
laboratorio con muestras tomadas del lugar.

Métodos mixtos. Algunos métodos combinan resultados de ensayes de
campo y de laboratorio para estimar el potencial de licuacién.

Resistencia a la penetracién y resistencia en el estado estable. De acuerdo
con algunos autores, el método simplificado de Seed e !driss conduce
generalmente a estimaciones conservadoras de la licuabilidad de las arenas
sueltas. Dicho método supone implicitamente que existen una correlacion
unica entre la resistencia a la penetracion y la resistencia en el estado
estable, independientemente del tipo de suelo. Ademas las curvas de
licuabilidad se han obtenido de sitios en donde han ocurrido fallas por
licuacién, lo que no necesariamente significa que ésta se presente en otros
sitios con la misma resistencia a la. penetracion, perc con diferente
compacidad y diferentes estados de esfuerzo. Para individualizar las
correlaciones, Verdugo (7993) propone expresiones en las que las
resistencias a la penetracion medidas en pruebas SPT y en pruebas de
cono eléctrico, se relacionan con la Tesistencia en el estado estable, g, Y
ademas con otros parametros que se obtienen de ensayes de laboratorio.
Para el caso de las pruebas de penetracion estandar sugiere:

(a+b) q ]
Ny=or e, ~& +A, log =% 23
1 (emax = €min )2 = C’p’ ( )

en donde N, es la resistencia a la penetracion normalizada con respecto a la
que se obtiene cuando el esfuerzo vertical efectivo es la unidad; 1,, es la
pendiente de la linea de estado estable; e,,, ¥ e., son las relaciones de
vacios maxima y minima; e, y p, definen un punto arbitrario de referencia



en el diagrama de estado, sobre la linea. de estado estable; a y b son
parametros determinados experimentalmente que dependen del tamafo
medio de las particulas y C,, es una constante relacionada con el angulo de
friccibn movilizado en la falla. Esta expresiébn debe calibrarse antes de
aplicarla en la practica. En el caso de los ensayes de cono eléctrico
Verdugo propuso:

Ga = 107 (24)

185e,,, - 085¢,,, €, + A Iog(qs /C, p;)
0.76(€max — €min)

(25)

Para aplicar las ecs. (23) a (25), se requiere conocer la relacion de vacios y
el estado de esfuerzos de campo y estimar la resistencia en. el estado
estable a partir de la resistencia a la penetracion. Esta uitima se podra
comparar con el esfuerzo cortante ciclico inducido por el temblor de disefo
(ec. 15), para determinar si el estrato o punto bajo estudio se licuara. Con
estas mismas ecuaciones es posible desarrollar un método mas detallado
como el que se expuso en el capitulo anterior.

Resistencia de punta y parametro de estado ¥,. Este parametro permite
determinar si el comportamiento de una arena sera contractivo o dilatante
(ec. 3). Been y Jefferies (71986, 1987) lo relacionan con la resistencia de
punta medida con un cono eléctrico y con los esfuerzos total y efectivo
medios de campo, py p".

-1
W= i "=‘.”(a+ 0.55 ] (26)
(B1-iniy,) p 1. -001

en donde todos los factores que aparecen en esta expresién ya habfan sido
definidos.

Las expresiones que se presentaron en este suh:capitulo (ecs. 21 a 26) son
relativamente nuevas y su uso aun no se ha extendido. Por lo mismo,
deben calibrarse con datos de campo- y laboratorio obtenidos ex professo,
siempre que sea posible. Existen muchas otfras que correlacionan las
resistencias a la penetracion obtenidas de ensayes de campo con
parametros mecanicos y con los estados de los materiales arenosos, qgue
son mas conocidas (véase, por ejemplo, Santoyo et- al, 1989).

6.5 Evaluacion de las acciones sismicas

Para evaluar el peligro sismico en una obra de ingenieria y para estar en
condiciones de considerarlo explicitamente en el disefio, debe contarse con
la participacion de sismélogos, gediogos y geotecnistas. El conocimiento de
la sismicidad de la republica mexicana ha avanzado enormemente, pero



estos estudios sismolédgicos se han concentrado en conocer y evaluar el
peligro sismico en la ciudad de Mexico y en las zonas sismogénicas que la
afectan, como lo demuestra el hecho de que la red acelerografica del pais
contiene estaciones que se concentran en las costas de Guerrero y en la
ciudad de México y sus alrededores.

A pesar de las limitaciones, se han producido estudios de sismicidad de
caracter regional en los que, en diversos momentos, se ha resumido este
conocimiento. Ejemplo de este esfuerzo son los estudios de riesgo sismico
de Esteva (7970, 1975} o los que dieron lugar a las recomendaciones de
disefio de algunos manuales, como el de Obras Civiles de la Comisién
Federal de Electricidad en su ultima version (7994). En algunos de los
reglamentos de construcciones estatales y de varias de las principales
ciudades del pais se recogen estas experiencias, adaptandolas de la mejor
manera posible a las condiciones locales. Son pocos los estudios
sismologicos que se hayan enfocado expresamente a valuar el riesgo
sismico en ciudades, regiones o estados especificos, con miras a
reglamentar el disefio sismico de las edificaciones, como es el caso del
Reglamento de Construcciones del Departamento del Distrito Federal actual
y el del estado de Guerrero y menos son los casos en los que estos
estudios se hayan efectuado para estimar el peligro potencial de la licuacion
de arenas. Una excepcion a esta afirmacion fa constituye el estudio de
riesgo sismico efectuado recientemente en el puerto de Manzanillo donde el
9 de octubre de 1985 ocurrid un temblor que provocéd la licuacion de
grandes masas de relienos granulares sueltos (Ordaz, 1996).

Cualquier estudio sobre el peligro sismico debe incluir informacién
actualizada y tan completa como sea posible. La informacién sismolégica
cambia continuamente, de acuerdo con la disponibilidad de més estaciones
de registro, mas datos, mas investigaciones al respecto. Esto refuerza la
necesidad de contar con informacién reciente. También debe tenerse
presente la incertidumbre sobre los datos y las recomendaciones que se
derivan de cualquier estudio de sismicidad. Los estudios de sismologia
regional y local que se realizan en Méxicc !a toman en cuenta explicitamente
pero es comun que los disefiadores oividen.

Para los fines de un estudio sobre licuacion, la informacién sismolégica
minima que se requiere es la aceleracion maxima del terreno, si se aplica el
método simplificado de Seed e Idriss, como frecuentemente ocurre en la
practica profesional. La aceleraciéon méxima del terreno idealmente debiera
estar definida con base en un estudio de riesgo sismico especifico lo cual es
muchisimo mas raro. Si se requieren estudios sobre la respuesta sismica de
la masa arenosa, la informacion sismoldgica debe ser mas compleja y
puede incluir el acelerograma o la familia de acelerogramas de disefo, los
espectros de amplitudes de Fourier o bien los espectros de respuesta,
dependiendo del método empleado. Los acelerogramas de disefio también
son de utilidad en estudios experimentales, en donde se requiere
convertirlos en trenes de ondas senoidales equivalentes, con el fin de
utilizarlos como sefiales de excitacidon en pruebas triaxiales ciclicas.
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Capitulo 7

MEJORAMIENTO DE SUELOS LICUABLES

Las propiedades de las arenas contractivas, sean depodsitos granulares de
origen natural o rellenos hidraulicos, pueden modificarse mediante técnicas
que tienen por objeto densificarlas para incrementar su resistencia a sufrir
deformaciones de flujo a la licuacién. Un depdsito de arena mejorada
debera soportar cargas dindmicas, con asentamientos tolerables sin que se
presente la licuacién, para las excitaciones sismicas de disefio. Se ha
demostrado en muchos lugares que los suelos y rellenos granulares sueltos
responden positivamente a la energia dinamica producida por impactos o
vibracion con lo que se mejora sus caracteristicas como densidad relativa,
rigidez, resistencia y disminuye su deformabilidad. La aplicacion de cargas
estaticas temporales (precarga) también mejora las propiedades de estos
suelos, aunque es mucho menos efectiva que los métodos dinamicos de
compactacion.

La naturaleza de la energia dinamica requerida para lograr que un deposito
de arena suelta licuable, se convierta en uno estable, para el sismo de
diseno, depende del metodo que se emplee para mejorarlo y varia desde los
que consisten en la aplicacion de impactos hasta los que aplican
oscilaciones armoénicas con vibradores. En estos ultimos, la intensidad de
ias vibraciones inducidas dentro de la masa de suelo determina el tipo de su
respuesta. A bajas aceleraciones, menores a 0.5g, los suelos responden
esencialmente en forma elastica, ias deformaciones plasticas predominan
cuando las aceleraciones crecen de 0.5 a 1.0g, resultando en la
densificacion del dep6sito. Para aceleraciones del orden de 1.5g casi todos
los suelos fluyen (Van Impe y Madhav, 1995).

La habilidad del depésito para trasmitir las vibraciones se reduce a medida
que pierda resistencia al corte; asi a medida que el suelo se degrada, las
vibraciones se tornaran en locales®y no seran trasmitidas- a largas
distancias, por lo tanto la densificacién sélo ocurrira alrededor de la fuente.
El ndcleo fluidizado serd sucesivamente rodeado por una zona plastica, una
zona compactada y una zona elastica.

7.1 Técnicas de mejoramiento

El mejoramientos de rellenos granulares sueltos generalmente involucra
grandes volumenes de material y por ello la seleccién del método idéneo
para cada caso suele involucrar aspectos econémicos que, en muchas
ocasiones, se privilegian en détrimento de las consideraciones



exclusivamente técnicas. Los costos varian notablemente de uno a otro
método y por ello los ingenieros geotecnistas deben conocer las
caracteristicas de los métodos disponibles, asi como su efectividad probable
y las dificultades para implantarios en situaciones particulares.

La mayoria de los métodos de mejoramiento aprovechan la capacidad del
suelo para deformase e incluso licuarse para lograr el mejoramiento
deseado. Por lo tanto, es imprescindible tener un conocimiento claro de las
caracteristicas y propiedades del depdsito, para lograr las metas esperadas
Seria imposible presentar y describir detalladamente en este trabajo, los
métodos para el mejoramiento de arenas. Para ello se recomienda recurrir
al trabajo de Van Impe y Madhav (7995). A continuacion se describen
brevemente algunos de ellos, atendiendo a Ia frecuencia con que estos han
sido utilizado.

Compactacion dindmica o de Impacto. Probablemente la técnica mas

antigua para el mejoramiento de suelos; utilizada por los romanos y en

Estados Unidos desde el siglo pasado; pero realmente racionalizada: por

Mennard (7975) en la década de los setentas. Consiste en dejar caer una

masa, en un arreglo particuiar, desde una altura fija, para compactar el

suelo usando una grua para izarla, los pesos pueden llegar a las 40 tony a .
alturas de caida de 30 m. Las experiencias han demostrado que este

método es el menos confiable, pues es dificil lograr el mismo nivel de

control y por ello también requiere de ensayes de verificacion extensivos.

Se recomienda para mejorar rellenos de poco espesor pues el efecto del

impacto decrece rapidamente con la profundidad. En México se tienen;
varias experiencias en la aplicacion de este método (Girault, 1989).

Vibrocompactacion.  Método de mejoramiento profundo de - suelos
granulares que efectia la densificacion por el movimiento vertical y
horizontal de un tubo vibrador hincado en el suelo. El vibrador es un tubo
hueco de acero con masas excéntricas sostenido por un grua,; la forma de
densificar consiste en hincar el tubo en arreglos regulares, provocando la
licuacidén del suelo, para.posteriormente reacomodar la estructura hasta
alcanzar el grado de densificacidn deseado. Se han desarrollado varias
técnicas y equipos para su «wjecucion; en algunas se utiliza un martillo
hincador vibratorio y un tubo o perfil de acero y que se desde la superficie
introduciendo y retirando continuaménte el tubo; esta técnica resulta poco
eficiente ya que hay que cerrar el espacio de l0s hincados para lograr la
densificacion deseada, fig. 29 (Munfakh et-al, 1987). En el puerto de
Alvarado se desarrollo un tratamiento con esta técnica, (Tamez, 71979}.

Vibroflotacion. Tecnica similar a la anterior en ejecucion, pero proporciona
mejores resultados porque se hace aporte de arena o0 grava al momento
que el suelo se licua, formando de este modo columnas de suelo mejorado,
. fig. 30. :
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Vibrodesplazamiento. ~ Consiste en la compactacién por desplazamiento
lateral del suelo que provoca un torpedo vibratorio con toberas en la punta
para inyeccién de aire 0 agua que se hinca hasta la profundidad deseada,
variando la frecuencia de vibracién y el arreglo del hincado; el torpedo de
hincado consiste de un tubo de acero de gran peso de 70 a 120 cm de
didmetro, equipado con masas excéntricas internas. El proceso consiste en
hincar el torpedo provocando el desplazamiento lateral del suelo,
posteriormente se retira el torpedo y se rellena en capas con grava gruesa o
piedra triturada —columnas de piedra--; se introduce nuevamente el torpedo
y se densifica el material colocado, con o que se logra reforzar el suelo por
remplazo, fig. 31, (Munfakh et-al, 1987). Con este procedimiento se logra la
densificacion del material por refuerzo y se obtienen zonas de disipacion de
presion de poro.

Drenes verticeles. Empleados principalmente para ayudar a |la
consolidacion de depésitos de suelos cohesivos, como auxiliares en algunos
casos de las precargas, también han sido utilizados para ayudar a mitigar
los problemas de licuacién, por su capacidad para disipar como drenes las
presiones de poro que se generan “durante un evento sismico. Su
efectividad para mitigar problemas de licuacién ha sido limitada.

Inyeccién de mezclas (jet grout). El Jet Grout, desarrollado en su version
actual en Japdn, es una técnica que utiliza una broca con toberas
horizontales de alta eficiencia que cortan a los suelos lateralimente y al
mismo tiempo introduce una inyeccién que se combina con el suelo
formando columnas de material inyectado, logrando desde la mezcia del
depésito de suelo con la inyeccidn, hasta el completo remplazo.
Generalmente se inyecta cemento y usualmente se ha utilizado para
recimentar y restablecer la capacidad de estructuras dafadas, fig. 32,
(Kauschinger et-al, 1992).
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Explosivos. En algunas ocasiones se han empleado para compactar
materiales arenosos. Su principal limitacién es la falta de control que se
tiene en el proceso debido a la gran erraticidad de los resultados que suelen
obtenerse cuando se utiliza este método (Santoyo, 1969).

Precarga. Consiste en aplicar una carga temporal sobre el &rea que se
requiere mejorar, para lograr reducciones de volumen en la masa arenosa
por consolidacion. Su efectividad depende de la magnitud de la sobrecarga -
inducida en el suelo y si se utiliza en grandes extensiones puede resuitar:
muy onerosa. Generalmente es menos efectiva que los métodos vibratorios
de compactacion.

Remplazo. Consiste en retirar el material licuable y remplazarlo con otro de
mejores caracteristicas. Atendiendo a los costos que significa, en general
solo resulta recomendable en el tratamiento de superficies relativamente
pequefas y en depdsitos de poco espesor. T
Comentarios. La efectividad del jet grout y del vibrode§plazamiento es 2lia,
porque los equipos actuales producen resultados 'confiables; con la
vibroflotacion, la vibrocompactacion, el impacto, los explosivos &, incluso, la
precarga, es necesario ratificar constantemente los trabajos con pruebas de
campo para verificar su eficacia.

7.2 Experiencias recientes
El 17 de enero de 1995 tuvo lugar el temblor de Hyogoken-Nambu (Japén)

en el que se licuaron muchos rellenos granulares en terrenos ganados al
mar asi como depoésitos naturates de las planicies aluviales.
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En las instalaciones del puerto de Kobe, la licuacidon de arenas produjo
dafios a lo largo de la costa que rodea a la bahia de Osaka. El
comportamiento de los relienos artificiales de Kobe durante este temblor
constituyé una prueba a gran escala de la efectividad de algunos métodos
de mejoramiento masivo de arenas y las lecciones mas importantes que se
obtuvieron de esta experiencia se resumen a continuacién. Los datos y la
informacion que se presenta se tomaron de ios trabajos de Yasuda et-al
(1996a, 71996b) en donde el lector podra encontrar una descripcidbn mas
detallada de este caso.

Buena parte de la instalacion portuaria de Kobe se asienta sobre terrenos
ganados al mar, constituidos por rellenos granulares que se empezaron a
depositar desde 1953. En 1966 se inicié la construccion de dos islas
artificiales, la de  Port y'la de Rokko en donde se depositaron arenas de
origen granitico. El suelo de relleno, conocido localmente con el nombre de
- Masa, es arenosc y contiene cantidades relativamente gra::ides de grava,
limo y arcilla. Toda la isla Port y el norte de la isla Rokko se rellenaron con
este material cuyo diametro medio varia de 0.2 a 6 mm, el contenido de
gravas de 0 a 65% y el de finos, de 5 a 35%. El sur de la isla Rokko se
rellené con “suelos de Kobe” que también son arenosos y en donde los
contenidos de grava y finos son, respectivamente, 15 a75% y 10 a 55%.

Bajo los rellenos granulares con 10s que se formaron las dos islas artificiales
se localiza una arcilla aluvial muy suave. Los rellenos granulares se
mejoraron instalando drenes verticales de arena gruesa o aplicando
precargas, en las zonas donde se construyeron estructuras importantes.
Los rellenos de otras partes de las islas se mejoraron con columnas de
grava (vibrodesplazamiento) o con vibrocompactacion.
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Segun los autores, el prop6sito de las obras de mejoramiento no fue mitigar
dafios en el caso de que se licuaran los rellenos granulares (excepto una
zona que se compacté con vibrodesplazamiento), sino mejorar las
caracteristicas de las arcillas subyacentes en cuanto a sus caracteristicas
de deformabilidad y sus condiciones de drenaje.

Al ocurrir el temblor, se presentaron asentamientos de diferentes
magnitudes en todas fas areas ocupadas por las dos islas. La distribucion
de los asentamientos y su magnitud se correlaciond con el metodo de
mejoramiento empieado en cada zona. En algunas de las zonas no
tratadas, los hundimientos producidos por la licuacion de los rellenos
rebasaron 90 cm pero en las que se vibrocompactaron o0 las que se
mejoraron por. vibrodesplazamiento, los asentamientos observados -fueron
practicamente“nilos. De acuerdo con la magnitud de los asentamientos
sufridos, I efectividad de los métodos de mejoramiento es la que se aprecia
en la fig. 33" "Como se ve, el método menos efectivo es el de precarga,
seguido del drenes verticales y uno en el que se combind el usc de drenes
con precarga. Los métodos mas efectivos fueron el de vibrocompactacion y
el de vibrodesplazamiento. Sin embargo, aun en el caso del metodo de
precarga se lograron reducciones significativas (cerca de un 30 %) con
respecto a los asentamientos promedio que sufrieron los suelos no
mejorados.
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INTERACCION DINAMICA SUELO-ESTRUCTURA Y
DEPENDENCIA DE LOS ESPECTROS DE RESPUESTA CON EL
PERIODO DOMINANTE DEL SITIO
(APENDICE DEL RCDF)

Introduccién

Como es sabido, la principal intencion del Apéndice de las Normas Teécnicas
Complementarias para Disefio por Sismo del RCDF ha sido dar un pnmer paso en la
consideracion explicita de la interaccion dinamica suelo-estructura. Asimismo, también se
pretende reconocer la dependencia de los espectros de respuesta con respecto al periodo
dominante del sitio. En vista de que estos efectos son significativos solo en las'zonas 11 y III
del Distrito Federal, se excluye la aplicacion de este apéndice a estructuras desplantadas en
la zona 1.

Este apéndice marca entonces el primer paso en los reglamentos mexi;arios para tomar en
cuenta, explicitamente, los efectos mencionados. Por su caracter innovador, las
disposiciones reglamentarias vigentes se basaron en modelos simplificados que condujeron a -
recomendaciones particularmente sencillas.

Actualmente se tienen en cuenta los efectos de interaccion solo en el periodo fundamental de
la estructura. No se consideran los efectos cinematicos de reduccion de la traslacién e
induccion de torsion y cabeceo en la cimentacion, asi como los efectos inerciales de
modificacion de la ductilidad estructural y el amortiguamiento del modo fundamental.
Ignorar algunos de estos efectos introduce errores del lado de la seguridad, mientras que
ignorar a otros introduce errores de} lado de la inseguridad. Si hasta ahora se ha decidido
despreciar todos estos efectos es en parte por sencillez, debido a que es la primera ocasion
que en el RCDF se incluye la consideracion explicita de la interaccion; en parte también
porque aun falta calibrar todas las implicaciones que tendrian los efectos que no se
.consideran, aunado a que no se dispone de cnitenos sencillos y confiables para cuantificarlos.

También es la primzra vez que en el RCDF se considera Ia vaduccién de las ordenadas
espectrales de disefio en funcion del penodo dominante del sitio, a fin de tener en cuenta la
variacion de las maximas ordenadas espectrales en cada sitio dependiendo de su periodo de
vibracién mas largo, la cual presenta reducciones mgmﬁcatnvas para periodos cortos y largos

con respecto a los periodos caracterisiicos del sistema formado por la fuente de excitacion y
el valle de México.

El objetivo principal de este estudio es desarrollar y calibrar herramientas fidedignas que
pernutan cuantificar adecuadamente los efectos de sitio e interaccion suelo-estructura a ios
que hace referencia el Apéndice del RCDF, con objeto de que en ediciones posteriores de las

Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo se cubran estos puntos de
manera mas satisfactona.



Criterios de interaccion suelo-estructura-

Efectos inerciales

Se han desarrollado dos criterios, uno aproximado y otro riguroso, para la determinacion del
periodo y amortiguamiento efectivos de estructuras desplantadas en depésitos de suelo
blando (Avilés y Pérez-Rocha, 1993).

Mediante la aplicacion del criterio riguroso se han calibrado las expresiones para el periodo
y amortiguamiento efectivos que se obtuvieron con el cnterio aproximado, las cuales

resultan ser apropiadas para fines de reglamentacion sismica. Dichas expresiones son las que
se indican a continuacion:

Te.—_[‘rg+Tﬁ+T,2] (1)
donde: Te = periodo fundamental de la estructura con base rigida

T;,= periodo natural en traslacion de la estructura supuesta rigida
T, = periodo natural en rotacion de la estructura supuesta rigida

[ w22 ld]
—ge - -+ 7| 7 + 7|3
T, 1+2¢4 | % 1+20: L Te

donde: L. = amortiguamiento de la estructura con base rigida

‘(\tl

€y, = amortiguamiento del suelo en traslacion

€, = amortiguamiento del suelo en rotacion

En las figs 1.1} (3=1-2; j=1,4) se muestran las calibraciones de los criterios simplificados
propuestos para cuantificar fos efectos de interaccion en el periodo y amortiguamiento del
‘a¢ <, fundamental de la estructura Las comparaciones se refieren a los parametros
efectivos exactos (linea delgada) v aproximades (linea gruesa) para distintos sistemas suelo- -
estn: .tura. Los intervalos de variacion considerados para los parametros caracteristicos del
problema de interaccion cubren la mayor parte-de estructuras y sitios tipicos del valle de
Meéxico

Efectos cinemaiticos
Se ha desarrollado un criterio aproximado para tener en cuenta los efectos de interaccion en
la traslacion y el cabeceo de la base de la cimentacion (Avilés y Pérez-Rocha, 1993), con

respecto al movimiento de campo libre en la superficie del terreno. Se encontré que los
efectos cinematicos pueden expresarse aproximadamente en términos de los efectos



inerciales, modificando para ello el periodo y amortiguamiento efectivos de acuerdo con las
siguientes expresiones.

-9 -
=T (3)
Ce = S (4)
Hy+[H +DJH
donde: ‘ Hh funcion de trasferencia para la.traslacmn de la excitacion efcctwa

H, = funcion de trasferencia para la rotacion de la excitacién efectiva

H, = altura efectiva de la estructura
D = profundidad de desplante de la cimentacion

En las figs -3 se muestran las calibraciones del criterio simplificado propuestd. para
cuantificar aproxlmadameme los efectos cinematicos en la traslacion y rotacion verticat de la
base de la cimentacién; los resultados corresponden a los sitios V1, SCT y CAQ,
respectivamente. Las comparaciones se refieren a los espectros de respuesta con interaccion
exactos (linea gruesa) y aproximados (linea delgada) para distintas configuraciones de sitio y
estructura. Como excitacion de campo libre se tomaron tas componentes EW del temblor del
19 de septiembre de 1985 registrados en esas estaciones.

Funciones de impedancia

Se han desarrollado soluciones aproximadas, mediante ajustes con el criterio de minimos
cuadrados, para valuar las rigideces dinamicas de cimentaciones superficiales enterradas en
depositos de suelo blando a partir de soluciones ngurosas (Avilés y Pérez-Rocha, 1992). Las
expresiones obtenidas son de utilidad para la determinacion del periodo y amortiguamiento .
efectivos de sistemas suelo-estructura, asi como en general, para el analisis sismico de

estructuras que se suponen apoyadas sobre resortes y amortiguadores en sustitucion del
suelo.

- -
N -

La forma general de la funcion de impedancia, del suelo para los distintos modes de
vibracion de la cimentacion es la siguiente’

K(n) =K[k(n) +inc(m)][1+i2¢] (5)

donde: K, = ngidez estatica del suelo
k = coeficiente de rigidez del suelo
c = coeficiente de amortiguamiento del suelo
7 = frecuencia normalizada (wR /B; ® = frecuencia angular, R = radio de la
cimentacidn y B = velocidad de propagacion de las ondas de corte)

NS



{ = amortiguamiento material del suelo

En las tablas 1, 2 y 3 se dan los valores de las rigideces estaticas normalizadas para
v=1/3, 0.45y 1/2, respectivamente, para distintas configuraciones de sitio y cimentacién.

Los valores de normalizacion son GR, GR? y GR? para los modos de traslacion, rotacion y
de acoplamiento, respectivamente (G = modulo de rigidez en cortante).

Las aproximaciones para los coeficientes de ngidez del suelo tienen las siguientes formas:

1+a-1%ln'r| NENp
m:

(6)

ﬂf"+85"f!+35“n2 n>Nm

donde:

m m. .mR mR2 m D sz .
a, —aj|+ap—+a3—=+a4—+8;5— COﬂj—l,z,S (7)

al" +af'n; +a'ng - 1

ay = Ns (8)
- 0 siv= 045yaf" <l
s
Mm=4{1-a; si v=0.5 af'<l (9)

83
R es el radio de la cimentacion, H; es el espeso‘? del estrato, el subindice m iridica el modo y

s = TR/2H; los valores de los coeficientes aiT (G = 1,5) se presentan en la Tabla 4.

Asimismo, los coeficientes de amortiguamiento para el modo de rotacion son:



adtn/ng
L ES
1-(1-20)n?/nd "

c,=wmax(a}“+a§"n+a§"n2+a§“n3, 0.0) N <NsSS (10)

ag' +ai'n n>$

.

donde:

. 2
mR? @mD ., D?

m m m —
al'=aj|+ap—=+aji—s+aj3—+aj5— conj=1,2,34 (11)
J TR T2 R PR2
ag"=max{2(a1“+a5“n+a'3“q2+a5“n3), o.o} (12)
ag' = aj" +5a3" +25a] +125a}" — 5a7" (13)
al = al' +10a + 75ay (14)

mientras que para los modos de traslacion y acoplamiento son:

a!%nﬁﬂfﬂsz ""2' nSns -
Chohe =4 1-(1-28)n"/ng 4 (15)
al' +aim n>n

donde:



R R? D nD? :
al=aT+a —+af—=+al—+ali—  conj=1,2 (16)
ST J3Hz HRTPR2
al' = 2(a" +a]'n,) a7

los valores de los coeficientes a{J“ (j = 1-5) se presentan en la tabla 5.

En las figuras 2.ij (i=1-3, j=1-7) se comparan los coeficientes obtenidos de un modelo
riguroso (con linea continua) con los resultados del ajuste (con linea discontinua).

HRY DR |  modo | 0 | 114 | an | 34 | N
K, 6.289 9.139 11573 14.189 16 996
2 K, 4.563 6 701 9.545 13.554 18 700
Ko .275 4 1.729 3 416 5738
K, 5822 8.236 10161 11.993 13.85]
3 K, 4417 6 348 8 %43 12.137 16 431
Koo -342 302 1.361 2.795 4493
K. 5.597 7816 9.540 11189 12691
4 K, 4376 6.248 8.640 11.874 15.804
Ky .366 a7 1198 2 455 4112
K, 5 466 7.575 9.191 10 666 12112
s Ko 4362 6212 g 562 11620 15601
K .377 187 1.109 2.339 3825
K, 5.830 7 4% 9.027 10 420 11.740
6 K, 4343 6.387 8729 11.755 15 603
Ko .368 147 1.024 2202 1639
K, 3419 7.294 £ 731 10 059 11.287
8 K, 4537 6372 8693 11681 15467
Ko a7 123 963 2.088 3471
K, 1383 71807 2,490 9RSO  ° 11.028
10 K, 4538 6.367 2 680 11.681 15 407
- .3 112 93] 2.02¢ 3.367

Tabla 1 Coeficientes de rigidez estatica normalizados para los modos de traslacién
horizontal, de rotacion y de acoplamiento; v=1/3.
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H/RY DER3 | modo 0 14 17 34 1
T  x, 67 9769 12366 15.208 18.223
2 X, 3.506 7916 11.182 15951 21.963
Kio 081 97 243 4358 7.072
K, 6.270 8813 10.866 12.829 14.834
3 K, 3.261 7.3%6 10077 13.709 18.494
Koo 040 710 1929 3.581 5,560
K, 6.02R 2369 10.208 11.993 13.391
4 K, 3194 7202 9.779 13.397 17.630
Kyp . 087 600 1715 3.107 4967
" K, s.887 8118 9 R4l 11421, 12.986
5 K, 3172 7.147 9666 12.984" 17.380
K", Ho . .54] 1.598 2978 4.609
K, 6.007 8.054 9.691 11.181 12,396
6 K, 5.427 7518 10.041 13327 17.518
Koo 108 K 1476 2795 4410
K, 5.886 7846 9.399 10798 12 114
£ - K, 5417 7493 9 987 13.224 17.338
Koo 17 38 1397 2635 4.187
K, 5818 1728 9.229 10.578 11,841
10 K, 5.414 7.486 9.969 13 184 17.263
Ky -123 420 1.358 2.579 4.064

Tabla 2 Coeficientes de rigidez estatica normalizados para los modos de traslacién-

horizontal, de rotacion y de acoplamiento; v =045,



HRY DR3 |  modo | 0 | 14 17

K, 7.144 10 14) 12.220 15,835 18 968

2 K, 6 385 9.219 12 827 18 877 23,533
- 257 1164 27112 4730 7.669

K, 6609 9.146 . 11288 13288 15.388

3 K, 6 020 8 406 RIEIL 15173 20,364
Ko 099 P13 2,128 3.830 5.926

Ky 6,352 R 687 10,374 12 469 14 090

4 K, 5926 8199 10.92 15 068 19.284
K 040 724 1890 1313 5278

. K, 6 202 g 425 10 199 11.839 13 499

s K, " 5.901 £.130 10 784 14265 19 064
K, 006 650 SRR 3192 4853

K, 6435 8 448 10109 11637 13,095

6 K, 6431 8986 11778 15 283 19 702
Koo 025 573 1580 2935 4602

K, 6.302 £ 230 9.804 11.238 12.594

8 K, 6 43¢ £ 949 11.706 15.158 19 488
- 006 53 1,492 2 784 4.366

K, 6223 § 103 9.629 11.012 12315

10 K, 6 435 £.945 11 694 15125 19 427
Ko -002 509 1.446 2,702 4235

Tabla 3 Coeficientes de rigidez estatica normalizados para los modos de traslacién
horizontal, de rotacién y de acoplamiento; v=1/2.




"1 1 1.075023 | -.7249236 | -4120818 | .07744635 | -.1833525
2 | -03036716 | 1519123 | -.04422309 | -.05354102 | 045981
3 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
1 | 1073369 | 2526963 | -1.553901 | -.2434209 | 06058757
173 2 | -2445009 | -.09495837 | 5777847 | 1797603 | -.01544698
3 | 02661934 | 003355434 | ~05501608 |-.002738163 | -.01449517
1 | -1932104 | -1.584538 | 009953172 | 273108 | -1.446075
2 | 1169575 | 1354209 | -01622361 | -2.345618 | 1.116812
3 | -.04829472 | -.03750053 | 04469068 | 08153259 | -.02026618 |
1| 1029444 | -4729595 | - 8834286 | .1957502 | -.04423014 |
2101116006 | 1131482 | 1236628 | -.17484a7 | -.0576953
3 00 0.0 00 0.0 00
T | 1050536 | -.7018512 | 9022326 |-.002383236] -.01655423
0.45 2 | -1589608 | .3527479 | -.7399038 | -.08514433 | .09141292
3 | -.00893579 | -.03890341 | 08579934 | .06071348 | -.04561634
1 1 -1710031 | -3.069574 | 5455405 | 3725252 | -2.194133
2 | 8158654 | 1192398 | 4.176797 | -2.320426 | 1.213866
3 | 03977100 | 2120076 | .7032685 | -.07359339 | 04733336 |
1 | 1081276 | -1.1169 | 4316672 |-.007713028] -.04005359
2 | -.07292999 | 6706491 | -.9612366 | .002221608 | -.02542838
3 | 009202277 | -.07964913 | 1797865 | -.04724192 | -.01177143
1 | 1091433 | -1.29844 | 1983935 | -01371924 | -.03823541
1) 2 | -.168716 | 6662674 | -1334779 |-.006829752| 06204114
3 | 0193824 | -.0730916 | .1649848 | 05140087 | -.04512658
T | 3561161 | -3.541483 | 644364 | 2361606 | -1.517446
2 | 5850447 .| 9164851 | -3.164774 | -1.538733 | 9309332
3 | -.01408175 | 0106858 | 2873764 | -.0983059 | 01546605

Tabla 4 Valores de los coeficientes para la estimacion de k,,

/0



1 6902232 - 4809132 -.2158616 5231559 -.1535092
1 2 1| 0021512971 -.0295809 05590302 §-0073561711 02647618
1 021036 74065 -1.616625 -.102223 228690
13 2 2 12416 402162 273629 297801 -.235912 .
3 -.009643 -.19404] 11781 - 087203 062381
4 -.000193 021317 -.020488 006974 - 004631
1 4 368064 -2.1705964 254857 -7.593095 4.783051
3 2 -.262602 069583 101730 567469 -.299749
1 6671976 -.3102872 -.5951656 5198017 -.]769ﬁ
] 2 0058113 - 08941987 1800354 -.002261933 | 04169528
i 046824 -.540809 -, 295973 -00132¢9 .154442
0451} 2 2 . 126695 924257 - 994584 .144485% < 137716
3 - 018R30 -303179 404201 -.036236 2030391
4 001277 028151 - 041122 002308 - 00178
1 2.219597 -3.245841 2.718568 «2.311636 1.564211
312 - 097196 315292 - 466519 201014 - 087836
1 7058861 -.5390525 -. 1342606 4757894 -.1040301
1 2 1 .005149693 | - 006473177 | 09894161 01611048 003009524
] (083903 -.025543 400968 025009 12187
1/2 212 003781 1.33392 -1.758751 102744 -.10859
3 -011916 -.39414 577487 -.034953 030322
4 000719 033351 -051384 003075 -.00242
1 }.694437 -2 756321 1.986693 -1.191357 839052
3 2 - 061518 200142 -.27322 135856 - 076685

Tabla S Valores de los coeficientes para la estimacion de ¢,

Variacion de los espectros de diseiio con ¢l periodo del sitio

El disefio sismico de un estructura en las zonas 11 y 111 puede resultar menos conservador
cuando se aplique el Apéndice de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo del RCDF. Si se conoce el periodo dominante mas largo del sitio de interés, el valor
del coeficiente sismico puede ser menor que el que se requeriria de no aplicarse el Apéndice.

V4



La expresion planteada en ¢l Apéndice del RCDF para calcular el coeficiente sismico en
funcion del pennodo dominante del sitio es

4+ T

donde: : T, = periodo dominante del sitio

Esta expresion es de caracter empirico y fue calibrada con base en los espectros de respuesta
correspondientes al temblor del 19 de septiembre de 1985, calculados para distintos sitios.
Las variaciones y reducciones que se obtienen con ella, asi como sus inconsistencias que se
tienen en las fronteras entre las zonas 1 y Il y entre las zonas Il y 111, yé han sido discutidas
en el capitulo antenior.

El conocimiento del periodo dominante del sitio permite a la vez reducir el penodo
caracteristico Ty, y aumentar el periodo caracteristico T, con respecto a los valores que

- - - ! .4
tendrian de no conocerse ese parametro. Las variaciones especificadas de T, y Ty, en funcion

de T son las siguientes:

T, = 0.64T,
19
Zonall {Tb=l.20Ts (19)
T, = max(0.35 T,, 0.64
Zonam { @ = Max(0.35 75, 0.645) (20)
Tb=]-20Ts

Estas expresiones también son de caracter empirico; con ellas se pretende que el espectro de
disefio cubra las respuestas estructurales maximas asociadas tanto al modo fundamental
como al segundo modo del sitio. Esto ya ha sido discutido en el capitulo antenor.

S
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Figure 1.1.3 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo—
—estructura para  v,=1/3, H,/R=6, curvas correspondientes a:
He/R=2 (— ) He/R=3 ( ——-)
H/R=4 ( ——= ) . H/R=5 ( ----2)
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ESTIMACION DE ESPECTROS DE RESPUESTA INELASTICOS CON EFECTOS
DE INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

Se presenta un procedimiento simplificado para estimar espectros de respuesta inelasticos
con interaccion. Se hace uso de un método aproximado para estimer el penodo y
amortiguamiento efectivos de un oscilador de reemplazo a fin de tomar en cuenta la
interaccion suelo-estructura, asi como del concepto de ductilidad efectiva. Para Ja no
linealidad estructural se toman algunos resultados del método lineal equivalente.

Periodos y amortiguamientos efectivos

Avilés ef al (1993) han suministrado expresiones ttiles para estimar los parametros efectivos
de un oscilador de reemplazo. Para la obtencion del peniodo se sigue un proceso iterativo
que inicia suponiendo que el periodo efectivo es aquel que se obtiene para el caso estatico.
Para las iteraciones posteriores se emplea la expresion )

1/2

T=[T+T+T] (1)

siendo Tp, = 28/op ¥ Ty = 280, con ©, =K, /M,y o, =K, /M (H, + D)*. Ky, y K| son
las ngideces dinamicas o funciones de impedancia para el modo de traslacion horizontal y
rotacion, respectivamente. La expresion para evaluar estas cantidades es

K, =K, [k, -Cn,.c.] (2)

Donde K, es la rigidez estatica, k_ yc,_ son coeficientes de rigidez y amortiguamiento,

funciones de la frecuencia, n, = _R/f es la frecuencia adimensional (R es el radio de la

cimentacion y B es la velocidad de ondas de corte), m indica el modo (traslacion horizontal o
rotacion) y , es el amortiguamiento material del suelo.

Para evaluar el amortiguamiento efectivo de la estructura interactuando con el suelo los
autores calibraron la siguiente expresion

- (1) ¢ [n). ¢ [nY
C'_é‘{f-}+l+2;i[f.] SIS [T] @

donde E, es el amortiguamiento viscoso de la estructura supuesta con base indeformable,

C.=w0C, /2K, yC, =0C, /2K, son los amortiguamientos viscosos del suelo en los modos
de transiacion y rotacion de la cimentacion, respectivamente. La expresion para evaluar



C, y C, para la frecuencia asociada &l periodo efectivo obtenido como resultado del proceso
iterativo es.

cm=k:,[nmcm+2ckm] _ @)

En la seccion 4 de este informe se dan tablas (1, 2 y 3) con los valores de las rigideces

estaticas K° normalizadas para la relacion de Poisson v=1/3, 045y1/2,
respectivamente, para distintas configuraciones sitio-cimentacion. Los términos de

normalizacion son GR, GR’y GR’ para los modos de traslacon horizontal, rotacion y
acoplado, respectivamente (G es el modulo de rigidez de ondas de corte). Asimismo, se
proporcionan ' expresiones aproximadas para evaluar los coeficientes de ngidez y
amortiguamiento (ec 5-16).

Ductilidad efectiva

1
t
)

La interaccion reduce la ngidez de la estructura con respecto a la que tendria en su
condicion de base rigida. Esto implica por consiguiente un aumento en las deformaciones,
tanto en el intervalo lineal como en el intervalo no lineal, siempre que el periodo
fundamental de la estructura sea menor que el penodo resonante del espectro de respuesta.

El factor de ductilidad se define como el cociente de la deformacion a la falia entre Ia
deformacion a la fluencia. Considerando que las deformaciones maximas se incrementan en
la misma cantidad para un sistema con base rigida y uno con base flexible, es
posibledemostrar que el cociente entre las deformaciones maximas y las deformaciones de
fluencia de cada sistema conduce a la expresion

ﬁ=[—¥-]2[p—1]+1 | (5)

En vista de que 0<T,/T, <1, al analizar la ecuaciémsanterior se desprende que 1< p, lo
que implica que el factor de ductilidad se reduce debido a la interaccion suelo-estructura.
Este resultado fue obtenido por Rosenblueth y Reséndiz (1988) Se le conoce como
ductilidad efectiva. Con objeto de tratar la ductilidad mediante el enfoque del oscilador de
reemplazo p representara la ductilidad estructural del sistema original mientras que la
ductilidad efectiva p la demanda de ductilidad del oscilador de reemplazo.

Método lineal equivalente

Pérez-Rocha y Ordaz (1991) propusieron un método aproximado para tomar en cuenta la
ductilidad estructural por medio de parametros dinamicos equivalentes. Se basaron en un
método de linealizacion propuesto por Newmark y Rosenblueth (1971). Los espectros



obtenidos con este método conservan las caracteristicas de los espectros  inelasticos
rigurosos, a pesar de que los célculos se realizan bajo un proceso lineal. Las expresiones que
obtuvieron son

,_T_o. 1 232 ' B
T, = u[3+ 3 ] _ 6) . '

Se i1, 2 1.4 o-
Ea- " +[3+3p}+np[p 1 Inp] ‘ (N

Resultados

Para emplear este procedimiento se inicia estimando los penodos y los amortiguamientos
efectivos haciendo uso de las ecuaciones (1) y (3). Con el periodo efectivo y un valor de
ductilidad u se obtiene la ductilidad efectiva haciendo uso de la ecuacion (5). Finaimente,
con estos parametros, y haciendo uso de las ecuaciones (6) y (7), se obtienen el periodo y
amortiguamiento equivalentes con los cuales bajo un proceso lineal, se obtiene el espectro
de respuesta. En las figuras 1 y 2 se muestran espectros de respuesta para diferentes
configuraciones suelo-estructura en el sitio SCT, para D/R=0 y " D/R=1,
respectivamente Como excitacion se tomo el registro EW del sismo del 19 de septiembre de

1985. El perfil estratigrafico del sitio se idealizd como un manto homogéneo con v, =1/2,

H, =56 H,=56m y .B, =64m/s. Con linea gruesa se indican, como referencia, resultados
obtenidos con un criterio niguroso basado en un esquema de integracion paso a paso
mediante integrales de convolucion (CIS, 1994) y con lineas suaves los calculados haciendo
uso del procedimiento simplificado proruesto en esta trabajo. Obsérvese que las
aceleraciones pronosticadas con este proczdimiento son muy similares a las que se han
tomado como referencia. Al parecer, el uso de este método en problemas practicos es

adecuado, tomando en cuenta que es un método aproximado que reduce los tiempos de
computo a menos del 1%. -
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MODIFICACION DE LOS ESPECTROS DE DISERO CONOCIDO EL
PERIODO DOMINANTE DEL TERRENO:
EL CASO DEL VALLE DE MEXICO'

1. INTRODUCCION

El periodo fundamental de la estructura T, y del periodo dominante del terreno T, son
parametros determinantes en el disefio estructural y de gran impacto en la economia de la
construccion Es posible reducir el valor de los periodos de vibrar de una estructura
mediante elementos rigidizadores, o bien, optar por alternativas que le den mayor
flexibilidad, dependiendo de las caracterisitcas del sitio de desplante, en particular, el
periodo dominante En este trabajo se discute la metodologia propuesta por el Reglamento
para tomar en cuenta el periodo del sitio en el disefio sismico. Ademas, se ilustran las
modificaciones en los espectros de disefio que resultan de tomar en cuenta estas
recomendanciones, para ello se han construido contornos de disefio, o bien, curvas de igual

valor del coeficiente sismico en el dominio T -T . Estos contormos se comparan con

contornos de respuesta espectral obtenidos a partir de un modelo unidimensional de
propagacion de ondas de corte.

II. VULNERABILIDAD DEL VALLE DE MEXICO

La formacion geologica del valle de México, constituida por depositos aluviales y lacustres,
en combinacion con el efecto de subduccion en la costa del Pacifico y otras fuentes
tectonicas, propician condiciones de alto riesgo sismico. Los temblores que con mayor
fuerza han azotado al valle de México se originan en la brecha de Guerrero por la
subduccion de la placa de Cocos en la placa de Norteamérica. Se sabe que a pesar de que la
distancia entre el valle y la zona epicentral es de alrededor de 300 km, las ondas sismicas que
llegan a la:cuenca se amplifican cramaticamente por la presencia de los estratos arcillosos
mas superficiales (fig 1)

Histéricamente se han registrado dafios por sismo a muchas construcciones. Los sismos de
septiembre de 1985 causaron dafios y muertes sin precedente en la region. E! informe del
Comité Metropolitano para emergencias indica que mas de 5000 edificios fueron danados o
destruidos (SGOP, 1988) Las experiencias vividas obligan a profundizar en el estudio del
comportamiento del suelo en el valle de México, asi como en otras zonas de alta
vulnerabilidad Conociendo la respuesta que presenta el suelo ante condiciones sismicas se
podran diseiar obras civiles con menor incertidumbre, lo que conduce a la construcciones de
obras mas seguras y economicas.
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Figura 1. Amplificacion de las ondas sismicas en el valle de Méaico

1III.  RED ACELEROMETRICA DEL VALLE DE MEXICO Y
MICROTEMBLORES

‘Después de los sismos de 1985 el valle de México ha sido instrumentado con acelerometros

digitales Actualmente se cuenta con casi cien estaciones en la superficie del terreno (fig.2).
Las estaciones acelerométricas estan controladas actualmente por el Instituto de Ingenieria
(I de 1) de la UNAM, el Centro Nacional de Prevencion de Desastres (CENAPRED) y el
Centro de Instrumentacion y Registro Sismico (CIRES) de la Fundacion Javier Barros
Sierra Hasta la fecha se han registrado cerca de 50 000 segundos de movimiento
correspondientes a mas de 8 sismos de subducciéon de magnitud Richter mayor a 5. Por otro
lado, la utilizacion de aparatos para registrar vibracion ambiental ha tenido gran aplicabilidad
en el monitoreo de edificios y su uso se ha extendido a la medicion de periodos dominantes
del terreno

Con el fin de contar con un mapa de} valle de México que mostrara con mayor claridad los
periodos dominantes del suelo y que cubriera una superficie mayor a la de los estudios
hechos hasta hoy, Reinoso y Lermo (1991), proponen un mapa de isoperiodos aplicando la
tecnica de cocientes espectrales a partir de registros de movimientos fuertes captados por la
red aceleromeétrica del valie de Meéxico y complementada con los registros de
microtemblores (fig 2). Este mapa puede ser utilizado en sustitucion del mapa de
1soperiodos ¢ e «. propone en las Normas Técnicas Complementarias para Disefio (NTC)
por Sismo del RCDF (fig.3) y ademas es un instrumento practico para la modificacion de los
espectros de disefi » que permite el Reglamento.

P

IV. PERIODOS DEL SUELO EN EL DISENO SISMICO

El RCDF establece espectros de disefio para cada una de las zonas geotécnicas,
considerando para cada zona diferentes coeficientes sismicos y tomando en cuenta el grupo
de construccion de que se trate (A o B). En la tabla 1 se indican los parametros que deben
considerarse para la construccion de los espectros de disefio.
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Figura 2. Curvas de isoperiodos con funciones de trasferencia ¥ microtemblores
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Figura 3. Mapa de isoperiodos propuesto por el RCDF.
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Tabla 1
Zona Ta Tb r . ¢
' grupo B grupo
A
1 0.2 0.6 1/2 0.16 0.24
I 0.3 1.5 2/3 0.32 0.48
I 0.6 39 1 040 0.60

*Aplicable a las regiones que indican las NTC en la zona 11

El coeficiente sismico (c) establece la aceleracion que corresponde a una estructura en
funcion de su periodo fundamental de vibracion. El coeficiente sismico se expresa en paries
de la aceleracion de la gravedad (g) Los valores de Ta y Tb marcan los limites del grupo de
periodos estructurales a los que corresponde el maximo coeficiente sismico en el espectro,
es decir, la pane del espectro de disefio a la cual se le asignan las maximas aceleraciones.
Por su parte, r representa el exponente que marca la forma en que decrece la curva después
del la abscisa Tb. Para la obtencion de las ordenadas espectrales de aceleracion (a), se hace
uso de las siguientes relaciones; :

a=1—_~i4T/—T'c Si T<T, 1
a=c Si T, <T<T, (2)
a= Gt)c Si T,<T (3)

En la figura 4 se han construido los especiros de disefio para cada una de las zonas
geotécnicas y para fos dos grupos de estructuras.

ESTRUCTURAS TIPO A ESTRUCTURAS TIPO B

ZONA 11

Kys ICNA n

Z0KA m

COEFICIENTE SISMICD ¢ (g)

PERIODOD (x) PERIODO (1)

Figura 4. Espectros de diseiio
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Sn embargo, conociendo el periodo del suelo, el coeficiente sismico, puede modificarse al
aplicar la ecuacion que aparece en el apéndice A4 de las NTC:

16T,

s _ _ .
4+7T 4) : :

donde Ts es el periodo del sitio. El valor de ¢ obtenido es aplicable a estructuras del grupo B
y se considera 1.5 veces su valor para aquellas del grupo A. Se excluye su uso para
construcciones ubicadas en las dos regiones que marcan las NTC en la zona de transicion.
Esta ecuacion no considera reducciones del coeficiente sismico para periodo del suelo igual
a dos segundos, debido a que es en esos sitios donde se han registrado las maximas
aceleraciones producidas por un sismo (Septiembre/85).

Considerando el periodo Ts=0.5 s como frontera entre la zona de 1 (lomas) y la 1l (de
transicion), y Ts=1.0s como division entre la zona Il y la IIl (de lago), puede trazarse el
comportamiento que sigue el coeficiente ¢ conforme varia el periodo del suelo, como lo
ilustra la figura 5 Con linea discontinua se observan los valores de ¢ para cada zona
geotécnica sin considerar el periodo dominante de! suelo (tabla 1) y con linea continua la
variacion de c al aplicar la ec 4. En estas curvas se observa lo siguiente.

ESTRUCTURAS TIPO A ESTRUCTURAS TIPO B

TOwA 1

COLFICIENTE SISMICO ¢ (g)

o i I - —

n i 1

-

.

o
}-

-] 1 2 3 4 s [+ 1. 2 °3 - 4 [}
PLRICDD (s) PERIODO (a)

Figura 5. Variacion del coeficiente sismico ¢on el periodo del suelo

< - -

» Al considerar el periodo del suelo, ¢ llega a reducirse hasta un 30 % en la zona Il ya que

puede alcanzar valores proximos a 0.28 para estructuras del grupo B y 0.42 para el A,
aproximadamente.

» La reduccion de ¢ en la zona I alcanza valores de 0.19 para estructuras del grupo B y
0.29 para el A, lo que equivale a reducciones del 40 %, aproximadamente.
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 Existen pequefias porciones de la zona 11 donde Ts puede exceder a un segundo, lo que
puede ocasionar coeficientes ¢ mayores a 0.32 para el grupo B y a 0.48 para el A.

La variacion de Ta y Tb al conocer el periodo del sitio se lleva a cabo por las relaciones de
la tabla 2. En la figura 6 se muestra con linea discontinua los valores que adoptan Ta 'y Tb
sin conocer el periodo del suelo y con linea continua los valores que toman estos parametros
al conocer ta! perniodo. Debido a que estos valores delimitan el intervalo de periodos
estructurales a Jos que corresponden aceleraciones mayores en los espectros de respuesta, la
condicion mas favorable sera aquelia donde Ta y Tb presenten valores cercanos. Se observa
también que el valor de Ta siempre sera mayor cuando se tiene conocimiento del periodo del
sitio. Sin embargo, Tb sélo se reducira cuando Ts es menor a 3.25 s.

Tabla 2
Zona Ta Tb
11 ] 064 Ts 1.2Ts
111 el mayorde 0.35 Ts 1.2 Ts
0645
20 1
18}
16k 5t 20MA B
20nA 311
1ak
U <
L - |
= 1.0r = itk E
o L 1
I0Ma It !
L o e i i Toma 1§
Ar :-_.--J
..... T
i Y
o- 0 —_ L A "
¢ 1 7 3 4 E] ] 1 H 3 4+ 5
PERIODO () PERIODO (1)

Figura 6. Variacién de Ta¥ Tb con el periodo del suelo.

En las figuras 7, 8 y 9 aparecen con linea continua los espectros de disefio para las zonas Il y
II1 que marca el RCDF sin ninguna modificacion. Con linea discontinua se indican los
espectros extremos entre los que pueden variar los espectros de disefio al considerar las
modificaciones correspondientes a los valores del coeficiente sismico ¢ y a los parametros
Ta y Tb en funcion del periodo del sitio Ts Se ha tomado también, como frontera entre las
zonas I1 y 11, a un segundo de periodo del suelo
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Figura 8. Variacion del espectro de diseiio en la zona I, Estructuras tipo A
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Figura 7. Variacion del espectro de diseio en la zona 11
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Figura 9. Variacion del espectro de diseiio en la zona III. Estructuras tipo B
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Puede observarse que el conocimiento de Ts conduce, en general, 8 ordenadas espectrales
menores, conservando la amplitud maxima para los periodos iguales y cercanos al del sitio.
Los espectros modificados indican una reduccion del intervalo de periodos con ordenadas
espectrales maximas. La reduccion del intervalo de periodos para las aceleraciones
espectrales mayores es de aproximadamente 40% . Este hecho puede ocasionar que la
aceleracion a la que estaria sujeta una estructura sin considerar el periodo del sitio, se vea
reducida al tomarlo en cuenta y obtener los valores de ¢, Ta y Tb. La importancia de estas
reducciones sugiere que debe realizarse un estudio mas detaliado.

La gama de espectros modificados al conocer el periodo del sitio puede observarse mediante
el uso de contornos espectrales. En la figura 10 aparecen contornos espectrales de disefio
para las estructuras del grupo A y B. El eje de las abscisas indica el penodo estructural y el
eje de las ordenadas el penodo dominante del sitio Las curvas unen puntos de igual
aceleracion espectral. La magnitud de estos periodos se ha fijado en 5s, pues se sabe que los
periodos fundamentales para el valle de México alcanza este valor Similarmente, las .
estructuras presentan su modo fundamental en valores del mismo orden. ’

Catructures grupo A (g) Estrycturon grope B (g) -

Figura 10. Contornos de diseifio

Al realizar una seccion horizontal en estos contornos se observa el espectro de disefio que
corresponde al sitio de periodo Ts. Por ello, cortes en periodos del suelo iguales a 0.5 y 1.0
s en ambos contornos, mostrarian los espectros con linea discontinua que aparecen en la

figura 7. Lo mismo sucederia con cortes en los periodos asociados a los espectros de las
figuras 8 y 9.
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La zona de periodo del suélo comprendida entre 0.0 y 0.5 s presenta solo lineas verticales,
es decir ordenadas espectrales constantes. Este intervalo de periodos se refiere a la zona
geotécnica I o terreno firme, donde no se tienen expresiones que modifiquen al espectro de
disefio conociendo el periodo del sitio. Por ello, cualquier corte realizado en esta region
representara el espectro de disefio para la zona 1 (fig. 4). También se observa en los
contornos que las maximas aceleraciones espectrales corresponden a 0.4 y 0.6 g, para las
edificaciones del grupo By A.

Como se ha visto, es posible evaluar espectros de disefio en funcion del periodo del sitio, a
panrtir de los ‘contornos espectrales. De acuerdo con este esquema se propone la
construccion de contornos espectrales en los que los efectos de sitio se representen mediante
el modelo unidimensional de propagacion de ondas, es decir, un deposito homogéneo de
_extension lateral infinita, al cual subyace la roca basal que se caracteriza por un semiespacio.
El mecanismo para obtener espectros en funcion del periodo de! suelo, consiste en fijar una
profundidad de deposito (H), que a! asociarla ‘con determinado periodo se evalia la
velocidad de propagacion de ondas de corte ( f8), mediante la expresion.

4 H
B-T (3)

Con estos valores se calcula la funcion de trasferencia del sitio, que junto con el espectro
de amplitudes de una excitacion, es postble obtener el espectro de respuesta aplicando los
resultados de la teoria de vibraciones casuales (Boore y Joyner, 1984) El procedimiento se
hace para cada periodo de sitio Por lo tanto, pueden obtenerse diferentes espectros de
respuesta con igual espesor del deposito, para sitios con diferente periodo y sometidos a la
misma excitacion. Con ellos, se realiza la construccion de los contornos espectrales.

Se obtienen buenos resultados s1 el movimiento de excitacion se considera como el que
ocurre en la roca basal Es valido considerar que éste esel que se observa.en la zona de
terreno firme. Para esté-estudio, se ha tomado el componente este-oeste del registro de
Ciudad Universitana (GU) correspond:eme al sismo del 19 de septiembre de 1985 (Ms =
8.1)

En la figura 11 se presentan contornos especirales escalados con los factores 04 v 0.6 para
que sean comparables con los contornos de diseno calculados para las edificaciones del
grupo B y A, respectivamente En ellos se observa que las amplitudes mayores se registran
sobre una linea imaginaria de pendiente aproximada a uno en el plano de periodos
estructura-suelo. Las lineas con pendientes tres y cinco, también comprenden zonas de
aceleraciones importantes. En periodos de sitio y estructura mayores a cuatro segundos,

no se presentan grandes aceleraciones, ello se debe al contenido de frecuencias de la
excitacion
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L

Figura 11. Contornos espectrales con modele unidimensional

Al comparar los contornos que contienen los espectros propuestos por el RCDF y los
contornos espectrales (fig. 12) se observa que la tendencia de maximas amplitudes es muy
semejante. Sin-embargo. las mayores aceleraciones espectrales en los contornos de disefio
cubren desde el primer modo hasta el segundo de los contornos espectrales Se observa
también, que la zona de periodo del sitio comprendida entre O y 0.5s no se ve fuertemente
afectada para ninguno de los dos casos. :
Una de las causas por la que los espectros de disefio son robustos y de que sus aceleraciones
espectrales no sean tan grandes como las que se han registrado en sismos como los de 1 )85,
se debe a la consideracion del componamiento-no lineal de las estructuras. Por este hecho
se han evaluado contornos espectrales utilizando expresiones equivalentes para constderar el
comportamiento no lineal. La figura 13 muestra contornos para ductilidades (Q) de 1.5y 2.0
junto con los contornos de disefio para estructura del grupo A y B, respectivamente. En
estas figuras se observa que existe una mayor correspondencia entre las zonas de maximas
aceleraciones espectrales,
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Figura 12. Comparacion de contornos de diseiio y contornos espectrales

Entructures grupo 4. Ox1.5 (g) Estruciuros grupe 0. O=2.0 (g}
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Figura 13. Comparacién entre contornos de diseiio y contornos no lineales
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Para comparar espectros obtenidos de cada uno de los contonos, se ha propuesto realizar
cortes en periodos del suelo en 0.8 s y 2.0 s, que corresponden a sitios en la zona de
transicion y lago respectivamente. Estos espectros se observan en las figuras 14 y 15, que

corresponden a las edificaciones del grupo A y B respectivamente. Con linea discontinua se
ha trazado el espectro de los contornos_donde se ha incluido el comportamiento no lineal-

En estos espectros se observa como aun después de escalar los contornos espectrales, las
ordenadas son mayores en comparacion con los dos espectros restantes. En general ios
espectros que mas se acercan a los espectros de disefio son los espectros no lineales
Adicionalmente, se observa que la caida de los espectros de disefio no es tan fuerte como en
los espectros de respuesta Esto se explica, por que el espectro de disefio intenta considerar

en esta parte del espectro a aquellas estructuras, donde los modos superiores de vibracién
contribuyen significativamente en la respuesta estructural.

Dorvto on wuts & [n wiier quic €
) *

<
r—

Figura 15, Espectros de disefio ¥ de respuesta en zona I1 y zona ITI. (Erupo B
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V. CONCLUSIONES

La conjuncion de las técnicas de funciones de trasferencia empiricas y los microtemblores
para el calculo de periodos dominantes del suelo han dado como resultado un mapa de
isoperiodos del valle de México confiable y completo que puedé sér utilizado ‘en sustitucion
del presentado por el RCDF. :

La modificacion de los espectros de disefio conociendo el periodo dominante del sitio,
produce para la mayoria de los periodos estructurales una reduccion en las ordenadas
espectrales. En algunos casos estas reducciones son hasta del 40%.

En los espectros de disefio modificados, el intervalo de periodos estructurales mas
fuertemente afectados se reduce en los casos de maximas aceleraciones espectrales a un 60
% aproximadamente.

La similitud que existe entre los contornos de disefio y los contornos de respuesta espectral
obtenidos a pantir del modelo unidimensional, stenta las bases para determinar de forma mas
precisa los periodos estructurales que pueden ser afectados fuertemente. Con ello, es posible
ajustar optimamente la forma de los espectros de disefio.
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PERIODOS Y AMORTIGUAMIENTOS EFECTIVOS DE SISTEMAS SUELO~ESTRUCTURA

2

Javier Avilés1 . Eduardo Pérez-Rochaz’3 ¥ Rail Aguilarz-

RESUMEN

Usualmente, los efectos de la interaccién suelo-estructura considerados
en el disefio son los debidos tUnicamente a la interaccién inercial, esto
es, el alargamiento del periodo ¥y la modificacién del amortiguamiento
correspondientes al mede fundamental de vibracién de la estructura
supuesta con base riglda; el efecto de interaccién en la ductilidad
suele despreclarse puesto que no se conocen con certidumbre sus
implicaciones en la respuesta estructural. Entonces, para fines de
aplicacién préctica es necesario conocer s6lo el periodo y
amortliguamiento efectivos de la estructura con base flexible, teniendo
en cuenta los parametros caracteristicos que controlan el fenémeno de

interaccién.

La mayoria de las soluciones disponibles para determinar el periodo y
amortiguamiento efectivos de sistemas suelo-estructura no toman en
cuenta el efecto de las férmaciones locales y la Influencia del
enterramiento del cimiento, de modo que ellas son aplicables sélo para
suelcs homogéneos y cimentaciones superficiales. En adicién a estas
limitaciones, generalmente se utilizan funciones de impedancia
aproximadas en sustitucién del suelo, 1lo cual trae consige que en
estructuras esbeltas se reduzcz €l amortiguamiento de la estructura
supuesta con base rigida; esta situaciédn no llega a ser evidente cuando

las rigideces dinamicas se evallan rigurosamente.

En este trabajo se presentan una solucién aproximada asi como una
rigurosa para obtener el pericdo y amortiguamiento efectivos de
estructuras desplantadas en depésitos de suelo estratificadoes,

considerando la profundidad de desplante de la cimentaclén y el grado de

1Instltuto de Investigaciones Eléctricas
2Centro de Investigacién Sismica AC, FJBS

3Facultad de Ingenierta, UNAM
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\contaéto entre el terreno y el '‘cimlento. El suelo se reemplaza por
.funciones de impedancia exactas, de manera que se utilizan resortes y
amortiguadores equivalentes dependientes de la frecuencia de exclitacién.
Aplicando la solucién rigurosa se elaboré un compendio de periodos y
amortiguamlientos efectivos de sistemas suelo-estructura, el cual cubre
la mayor parte de situaclones que se encuentran en las aplicacicnes
practicas. Estos parametros efectivos son de gran utllidad cuando se
recurre & Jlos métodos estatico y dindmlico de analisis sismico para

evaluar los efectos de la interaccién inerclial en el modo fundamental de

\

‘'vibracioén.

ABSTRACT

' ] - Ll

Usually, the effects of the soll-structure interaction considered 1in
design are those due to the fnertial interaction solely, that is, the
period lengthening and the damping medification corresponding to the
fundamental mode of vibration of the structure assumed with rigid base;
the interaction effect on the ductlllity is coften neglected since its
implications on the structural respeonse are not known with certainty.
Thus, for purposes of practical application it is necessary to know only
the effectlive period and damping of the structure with flexible base,
taking Iinto account the characteristic parameters that control the

interaction phenomencn.

Most of the available solutlons to determine the effective period and
damping of soll-structure systems do not take Into account the effect of
the local formations and the influence of the foundation embedment, so
that ‘they are only applicable to homogeneous scils and surface
foundations. In addition to these. limitations, approximate Iimpedance
functions In replacement of the soil are generally used, which gives as
a result that in slender structures the damping of the structure assumed
with rigid base is reduced; this situation does nét become evident when

the dvnamic stiffnesses are evaluated rigorously.
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In this work an approximated solutlon as well as a rigorolus‘ o.ne are
presented for ‘obtalning the e‘ff‘ectl\:’e period and damplng of structures
rested on layered soil deposits; in both solutions the f‘oundé.tiqn depth
and the degree of contact between the gfound and thé foundation are
considered. The soll is replaced with exact ilmpedance functlohs. so that
equivalent springs and dashpots arejﬁsed depgndent on the ekcitation
ffequeﬁé&. A compendium of effeétive--periods and dampings of
soll-structure systems was computed by applying the rigorods solutién,
which covers most of the situations that are encountered in-practical
applications. These effective parameters are very useful when used with
the static and dynamic methods of selismic analysis to evaluate the
effeéts of the 1inertial Interaction on the fundamental mode of

vibration.
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1. INTRODUCCION

La interaccién dinamica suelo-estructura consiste en un conjunto de
efectos cinematicos e inerclales producidos en la estructura y el suelo
como resultado de la flexibilidad de éste ante sollcitaciones dinamicas.
La interaccién modifica esencialmente los parémetros dinamicos de la
estructura asi como las caracteristlicas del movimiento hel terreno en la

"vecindad de la cimentacién.

El fenomeno de interaccién suelo-estructura se puede descompbner en una
parte 1nercial y otra clnemitica. El alargamiento del periedo
fundamental de vibracisén, el aumento en amortiguamiento y la reducclén
en ductllidad de 1la ;estructura supuesta con apoyo Iindeformable son
producto de la interaccién Iinercial, debldo fundamentalmente a la
tnercia y‘elasticidad'del sistema suelo-estructura, Por su parte, la
interaccién cinematica reduce el movimiento de la cimentacién e induce
torsién y cabeceo en ella por su efecto promediador, a la vez que filtra
los componentes de alta frecuenclia de la excltacién, debido

esenclalimente a la rigidez y geometria de la cimentacién.

Para la mayoria de las estructuras resulta conservader efectuar sélo el
analisis de Iinteraccién inercial, siempre y cuando los efectos de
amplificacién de sitio sean considerados al determinar el movimiento
sismico en la superficie del terreno el cual se asigna como la
excitacién de disefic en la vecindad de la cimentaclién. En general, esta
excitacion resulta ser mas desfavorable que el movimlento efective que

se obtiéne de un analisis de Interacclén cinematica.

El periodo fundamental de un gistema suelo-estructura slempre se
increpenta porque el conjunto tiene una flexibilidad mayor que la de la
estructura desplantada sobre suelc indeformable. El amortiguamientc del
sistema generalmente se Iincrementa porgue existe wuna disipacién
adicional de energia producto de los amortiguamientos material
(comportamiento histerético) y geométrico (radiacién de ondas) del

suelo. Sin embargo, como la interacclén causa aparentemente ‘una pérdida
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del amortiguamiento estructurél, es posible ﬁué se presente una
reduccién del amortiguamiento del sistema cuando la disipaclién adlicicnal
de energia por el suelo no compense tal pérdida. Por ultimo, se estima
que la ductilidad del sistema se reduce, segin se Infiere del
comportamlento de wuna -estructura de wun grado de libertad con
comportamlento elastoplastico (Rosenblueth y Reséndiz, 1988} cuya
ductilidad es funcién decreclente del alargamiento del periodo por

Interaccién.

Estas moaiflcaclones poer  Interaccién del periodo fundamental, el
amortiguamlento y la ductilidad pueden dar lugar & respuestas
estructurales mayores ¢ menores, dependiendo de la posicién de los
- periodos  resonantes del espectre de respuesta y los niveles de
amortiguamiento y ductilidad. Usualmente, los criterios de interaccién
suelo-estructura para fines de diseflo consideran los efectos de
interaccién sélo en el periodo fundamental y el amortiguamlentc. A pesar
de que se Introducen errores del lado de la inseguridad, los efectos de
interaccién en la ductilidad suelen despreciarse puesto gque no se
conocen con certidumbre las impllcaclones que tienen en la respuesta

estructural.

En este trabajo se presentan dos soluciones, una aproximada y otra
rigurosa, para calcular el periode y amortiguamiento efectives de un
sistema suelo-estructura formado por un oscllador equivalente a la
estructura con base rigida vibrando en su modo fundamental y por un
estrato equivalente al depdtsito de suelo estratificado. Estas soluciones
son de gran utiiidad parétezaluar los efectos de la interaccién inercial
en el modo fundamental de la estructura, considerando:- explicitamente
aspectos importantes tales como el fnterramiento de la cimgntacién, la
profundidad del depdsito de suelo y la variacién con la frecuencia de la
rigidez dinamica de la cimentacién, entire otros. Asimismo, aplicando la
solucién rigurosa se elazbeord un compendio de periodos y amortiguamientos
efectivos de sistemas suelo-estructura, el cual cubre la mayor parte de

situaciones que se presentan en la prictica.
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2. SISTEMA SUELO-ESTRUCTURA
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Fig.1 Sistem suelo-estructura

Para estructuras con varios grados de libertad y depdsitos de suelo
estratificados, el sistema suelo-estructura se puede 1idealizar

adecuadamente como se muestra en la fig.1. Se trata de una estructura
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con N grados de libertad en traslacién horizontal, apoyada sobre una
cimentacién superficial infinitamente rigida con dos gfados de libertad,
uno en traslacién horizontal y otro de rotacién o cabeceo. La
cimentacién se desplanta en -un depésito de suelo estratificado

horizontalmente con M estratos.
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Fig.2 Sistema suelo-estructura equivalente

.

Si la estructura con varios grados de libertad responde esencialmente
como un oscllador elemental en su condicién de base rigida y el depédsito
de suelo estratlficado se comporta fundamentalmente como un manto

silmple, el sistema suelo-estructura se puede reemplazar por el sistema
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ﬁgéuiéélente que se muestra en la fig.2.

) 'En él- sistema equivalentel la estructura y el eétrato se deben
1h£efpretar' como elementos equivalentes & la estructura con varios
grados de libertad y el depésito -‘de . suelo éstfatif!cado.
reépectivémente, con los que se obtlene 1gua1 respuesta ante una

‘perturbacién dada. Para ello, la estructura real se caracterizara
ﬁediante el periodeo ¥ amortiguamientb del modo fundamental de vibracién,

-as{ como la masa y altura efeﬁtivééfﬁéﬁ taﬁﬁo que el depdésito original
se caracterizard a través del periodo dominante de vibracléon v la

velocidad media de propagacién cdel sitio (Avilés y Pérez-Rocha, 1882).

Los para@e}ros modales del oscilador elemental se obtienen a pariir del
periodo y amortiguamiento del modo fundamental de la estructura con base
rigida, e igualando el cortante basally momento de volteo én dicho modo -
con el cortante basal y momento de voltéo del oscllador, lo que conduce

a los éiguientes parametros efectivos:

@I n 0)°
1 e
= — (1)
¢ Z M Z
1 c 1
, M
v o= 4p ; (2)
Te
Me
Ce = 4ng {3
T
L3
zI M H
e
Hc= 'l'— ) (4)
2' M J
1 -

donde Te Yy Ce son el periodo y amortiguamiento, respectivamente, del

modo fundamental 21 de la estructura supuesta con base indeformable,

cuya matriz de masa es M ; J es un vector formade por unos y H un vector
L

qﬁe tiene como componentes las alturas de desplante de cada nivel, es
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decir, H = {hx'hz""'hu}r' En estas pondiclones, M° se debe interpretar
como la masa efectiva de la estructura con base riglda vibrando en su
modo fundamental ¥ He como la altura del centroide de las fuerzas de

inercia correspondientes.

El periodo y amortiguamlento del modo fundamental del sistema
equivalente con tres grados de llbertad representarian el periode y
amortiguamtento efectivos, Te y E. del -modo fundamental de 1la
estructura interactuando con el. suelo Estos parémetros efectivos se
pueden determinar resoclviendo aproxlrl{ada o rigurosamente la ecuacién
matricial de equilibrio dinamico del\ sistema equivalente, 1la cual
resulta ser \\

M X +C_ :'cs +K x = -,_.‘\Séo(t) Mo (5)
donde x_ = {xe,xc.¢c}T es el vector de| cgordenadas generallizadas* del
sistema equivalente, siendo X la deformacién de la estructura, X el
desplazamiento de la base de la cimentacién relativo al movimiento de
campo libre X, ¥ ¢c la rotacién de la clmentacién; t significa tiempo.
Ademés,

M
¢
M= M +M , (8)
0 e ¢
M_{H +D)+M D/2
e e [+
es un vector de carga, mientras que
M, M M_(H_+D)
M = M_ : MM M (H_+D}+M Dr2- (7}
s e e [

M (H +D) M (H +D]+N D/2 M (H +D)%+J_

0
e
cs= o] c, C. (8)
rh Cr
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K =|0 K K (2)

son las matrices de masa, amortiguamiento y rigldez, respectivamente,
-del slstema equivalente; Hc es la masa de la cimentacién, Jc el momento
de Inercia’de dicha masa con respecto al eje de rotacién de la base del
‘“cimiento y D la profun@idad de desplante de la cimentaclédn, Kh y Ch son
la rigidez y el amortiguamiento del suelo en el modo de traslaclién de la
climentacién, K;'y Cr la rigidez y el amortiguamiento del suelo en el

modo de rotacién de la cimentacién y Km-= Kr Y Chr = Cl_‘h la rigidez y

h
el amertiguamiento del suelo acopladeos. Estos amortiguamientos y
rigidecés definen lasifunciones de impedancia de la cimentacién, las

cuales dependen de 1la frecuencia de excitacién y representan los

resorteé y amortiguadorés equivalentes del suelo (Avilés y Pérez-Rocha,

19392).

Por las caracteristicas de su amortiguamiento, el sistema equivalente no
posee modos naturales clasicos de vibracién sino modos no clasicos, es
decir, sus modos naturales de vibraciédn no necesariamente existen en el
dominio real sino en el complejo. Por elle y en vista de que las
rigldeces dinamicas de la cimentacién dependen de la frecuencia de
excltaclén, los modos y frecuencias naturales del sistema equlvalente no
se pueden tratar como un problema estandar de valores caracteristicos
lineal.

2.1 Periodos y amortiguamientos efectivos aproximados

Una soluclién suficientemente aproximada del sistema equivalente se puede
obtener al despreciar la masa de la cimentacion y el momento de lnercia
de dicha masa, asi como el acoplamiento en la rigidez dinamica de la
cimentacién. S! se considera que el movimiento de campo libre es
arméntico, io(t) = ioelwt, en el estado estaclonario la respuesta del

’Ut. x (t) = X ™t ¥
[+ [ o]

sistema equivalente se expresa como x (t) = X e
e -]

¢c(t) = ch’wt. En estas condiciones, la ec.5 se reduce a
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coo [ M M M [H+D)

kK 00 X
0 K 0f|+1wfo.cof-dof M ‘M M (H+D) X t =
h h - e e e e o c
0 0 K 0 0 C (M (B +D) M_(H +D) M_(H +D) ¢
[ M
e e
- X A M (10)
0 e
LM (H,,*DJ

donde w es la frecuencia de excitacién. Dividiendo el primero y segundo

renglones de esta ecuaclén entre uﬁM; y el tercero entre wZMe(He+D), se

llega a
2 2 + - - -
we/w’[1+12§e:] 1 ., 1 1 X
.- 1 w/w (1+12¢ ) ~ 1 ~1 X =
y h h 2 2 c
-1 -1 w/w (1+12¢ ) - 1] (H +D)%
% 1
- 2 1 - (11)
1
en donde ' = ﬁw%J)ce. Ademas, w es la frecuencia natural de vibracién
< [ [

de la estructura supuesta con base indeformable ¥y wh y wr son las
frecuenclias naturales de vibracién que tendria la estructura si fuera
infinitamente rigida y su base sélo pudiera trasladarse o girar,
respectivamente; dichas frecuencias estidn dadas por las sigulentes

expresiones:

2 13 (12)

E
1l
|

Wl = b {13)

W= — (14)

27

/2



Aéllnismo,,ce es el amortiguamiento viscoso de la estructura cén base

'rigldé y qh y'cr son los amortiguamlentos viscosos del suelo en el modo

de traslacién y rotacién de la cimentacién, - respectivamente; dichos

amortiguamientos estan dados pbr las slguientes expresiones:

w Ce

c = —e (15)
2K,

wC

'“;Ei& ?: o _‘,, ‘ g = — : _ o '1fzs)

g = d ‘ (17)

Ahora blen, resolviendoc el sistema de ecuaciones algebralcas dado por la

ec.11 se encuentra que la deformacién de la estructura puede expresarse

de la siguiente forma:

T W WP 1o+ 12¢’

1+128 - — - — - — w® X
w: w1+ 12¢ WS 1+ 12¢

- Xo (18)

La frecuencia y el amortiguamiento efectivos de la estructura con base
flexible se pueden obtener igualando las partes real e imaginaria de la
seudoaceleracién en rescnancia del sistema equivalente con las
correspondientes de un oscilador de reemplazo cuya frecuencia natural y
amortiguamiento son iguales a la frecuencia y el amortiguamientc

efectivos (Wolf, 1885).

La seudoaceleracién del oscilador de reemplazo, sujeto al mismo

movimiento del terreno Xo del éistema equivalente, esfé dada por la

expresién (Clough y Penzien, 1875)

2 -1
-2 . w - w
eXe=-XO I—Tz+12ce—~"- (19)
W W
e e
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De =acuerdec con la ec.18, si se desprecilan los términos de

amortiguamiento de segundo orden, la seudoaceleracién del sistema

equivalente se reduce a

2 2 2
zx . w [ w .
we e = .-XO 1 - 2 - 2 - 2 *
W W W
e h r 2 2 -1
W W -
- : 12) ¢+ [ch-ce)-? + (cr-ce)? (20)
h r )

Para la condicién de rescnancia, w = v, la igualacién de las partes
e
reales de las ecs.19 y 20 conduce a que la frecuencia efectiva de la

estructura con base flexible sea

= 5+ + (.21)

De la misma forma, la igualacién de las partes imaginarias conduce a que

el amortiguamiento efectivo de la estructura con base flexible sea

~ 3 ~ 2 ~ 2
w w W
E =¢ | — | +¢ - + ¢ - (22)
[ e h r
W W W
[ h r

Los amortiguamlentos del suelo para los distintos modos de vibracién. de
la cimentacién son mas elevados que el amortiguamiento de la estructura,
en especial el./éhortiguamiento en traslacién. En consécueRficla, el
despreciar los términos de amortiguamiento de segundo orden introduce
errores significativos en el amortiguamiento, mas no en el periodo del
sistema que resulta ser adecuadof' Estos errores se traducen en una
sobrestimacién del amortiguamiento efectivo, la cual crece conforme la

rigidez relativa de la estructura respecto al suelo aumenta.

Considerando los términos de amortiguamiento de segundo orden, excepto

los correspondientes al amortiguamiento estrhctural. la seudoaceleraclén
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* ..
del sistema equivalente es entonces 1gual a

2 oo wz w2 1 w? 1
L = =-X11- - - +
° e ° u: wi 1+ 4c§ . wf 1+ 4cf
' 2 . -1
wa cl'a_ce m'Cr -ce
12 C; + — -t > > (23)
w, 1 + 4Ch Lo 1+ 4C;

Procédiqqdo de manera similar a cuando se desprecian los términos de
amort iguamiento de segundo orden, se tiene que la frecuenclia efectiva de

la estructura con base flexible es

1 1 1 1 1 1

2 = * 2 2 * 2 2 ' (24)
P Wt WS 1 +Ag wo 1 + 4g :
h h r r

mientras que el amortiguamiento efectivo de la estructura con base

flexible es

o Y c o 32 < o 3
g =¢ =~ + — S — < (25)
w 1 + 4 w 1 + 4§ w
h h r

r

Al considerar los términos de amortiguamiento de segundo orden, el
periodo del sistema ya no resulta ser adecuado y el amortiguamiento
efectivo se subestima dréasticamente; el error que se comete tanto en el
periodo como en el amortiguamiento crece con la rigidez relativa de la
estructura respecto al suelo.
s

En vista de lo anterior, a partir de la forma del amortiguamiento
efectivo se sugirieron expresiones alternativas a fin de encontrar una
aproximacién satisfactoria, las Cuales fueron calibradas con la solucién
rigurosa que se presenta en el siguiente inciso. De esta manera, la

expresion selecclionada fue

-~ 3 - 2 - 2
w C w N o w
E=C e . h2 e + r2 e (28)
<« L]
w 1 + Zch w, 1 + 2Cr W
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la cual es suficlentemente aproximada para el rango de rigldeces
relativas de la estructura respecto al suelo que cubre la mayor parte de

situaclones de interés préactico. .

Cabe destacar que el periode efectivo del sistema suelo-estructura
definido medlante '

172 i
T = [ T T+ T ] (27)
donde Th = 2n/uh y 'I'r = 2n/wr, se debe determinar via aproximaciones
sucesivas. Como primera aproximacién, el periodo efectivo se puede
estimar usando las riéideces estaticas. S en lugar de éstas se emplean'
las rigldeces dinamicas evaluadas para la frecuencia fundamental w se
me jora la aproximacién. Es bosible obtener una aproxihacién atn mejor si
el perliodo efective se calcula mediante iteraciones, empezandc con w Yy

terminando con la frecuencia efectiva ae.

En camblo, el amortiguamiento efectivo del sistema suelo-estructura

definido como

3 2 2
Te Ch Th cr Tr

+ — + > ~ {28)
S I 1+ 2¢° i 1+ 2C T
h e r

e

se determina directamente considerando que w = E; al calcular los

amortiguamientos del suelo g ¥ &,

2.2 Periodos y amortiguamientos efectivos rigurosos

51 se considera que el nmovimiento de campo 1libre es arménico,

§°(t) = ibeiwt, en el estado estaclonario la respuesta del sistema

’ 1wt
equivalente se expresa como x (t) = X e . En consecuencia, la ec.5 se
s -1

reduce a
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X

[xs‘+1wc--u2r1‘] '=-5"(°l'!0
-En - vista de :que: el sistema equivalente carece de modos naturales
cléasicos de vibraclén y las matrices de rigidez ¥ gmortlguamiento
dependen de la frecuencla de excitaclién, el perlodo y amortiguamiento
~efectivos | del ‘sistema suelo-estructura pueden obtenerse resolviendo
directamente la ec.29 a fin de calcular espectros de rgspuesta en
frecuencia camo el que se muestra en la flg.3, los cuales tlienen cémo
‘Kabscisas el perlodo de excitacién normallzado con respecto al periodo de
T/Te. y

la estructura base rigida, como  crdenadas la
_ seudoaceleracién de la estructura con base flexible normalizada con

. _con
respectd a la aceleracién del terreno, uiXe/io. Los espectros de
respuesta asi obtenidos son realmente las funciones de trasferencia del
‘sistema eqﬁivalente, defiﬁidas por la aceleracién total de la estructura
coﬁ base flexible entre la aceleracién del terreno. Las frecuencias y
ampliflcaciones resonantes de estas funciones de trasferencia estan
: respectivamente,

asocladas con el periodo y amortiguamiento efectivos,

de la estructura Interactuando con el suelo.

sin interoccion
10F
Br con interaccion
(=]
%3
R
-»
<]
4 F
2+
0 . 1 k. L b} 1 L 1 L
6 .B 1.0 1.2 7.4 1.6 1.8 2.2 2.4

Fig.3 Espectros de respuesta del sistema equivalente
cen y sin interaccién
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El periodo y amortlguaﬁlento efectivos pueden interpretarsg como los
paraﬁetros dinamicos de un.oscilador de reemplazo cuyo cortante basal
resonante es igual 2l que se desarrclla en la estructura del sistema
equivalente, para la misma excitacién arménica estaclonaria de la base.
Este razonamiento conduce a igualar las seudoaceleraciones maximas y las

frecuenclas naturales asociadas del sistema y el osclilador.

Segin la ec.19, la magnitud del valor resonante de la seudoaceleracién
" del oscilador de reemplazo normalizada con respectb a la aceleraclién del

terreno es lgual a

-2)-(1:“:: 1 .
e“e = . (30)
' Xo 2Ce

.

Igualando esta magnitud con la de la seudoaceleraclén correspondiente al
plco resonante del espectro de respuesta del sistema equivalente, el

amortiguamliento efectivo se determina como

i
4]

ma X

1
& = — (31)
2 WX

e e
Mientras que el perlodo efectivo simplemente es 1igual al periodo de
excltaclén correspondiente a la posicién del pico resonante del espectro

de respuesta.

Con este enfoque {Yeletsos, 1877}, 1los espectros de respuesta en
frecuencia para el. sistema equlvalente y el oscllador de reemplazo
concuerdan en un ampllie rango .de frecuencias de excltacién_,en ambos
lados del periodo de resonancia. Esto sugiere que para movimlento
sismico las respuestas maximas del sistema ¥y del oscilador seran
parecidas, ya que la exclitacién transitoria se puede tratar como una
combinacién lineal de movimlentos estaclonarlios con diferentes pertodos

y amplitudes, y porque los componentes de excitaclén con periodo

.33
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seme jante al resonante son los que producen la mayor respuesta.

i ;}2.3_3Calibrac16n de la solucién sproximada con respecto a la rigurosa

=, e .

—Con objeto de . calibrar .la soluclén aproximada éoh respecto a la
UEE rigurosa en -las-figs.4 y 5 se muestran variac1ones del periodo y

. amortiguamiento efectivos, . resPectivamente._calculados con las técnicas

; rigurosa (linea continua) y aproximada (linea discontinua) para sistemas

uelo-estructura 1cuyos'\apara‘mgtr‘os caracteristicos son: m=0 2,

aslic
{22 J = 0.05, p=0.15 ¢ =¢ =0.05 v =0.45_ Fk =5, d-025yh =1
v 5 el significado de cada una de estas cantidades se presenta en el
siguiente inciso. Estos resultadeos se calcularon empleando funclones de

impedancia aproximadas (Avilés y Pérez-Rocha, 1932), sin que por ello se

plerda generalidad en las conclusiones. : .

2.4F

1.0

4H, /8,7,

Fig.4 Periodos efectivos aproximados (- — =) y rigurosos (
un sistema suelo-estructura tipico

) para

Con base en resultados similares se llegé a la conclusién de que las

aproximaciones para el perlodo y amortiguamiento efectivos resultan ser
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adecuadas para aquéllos sistemas suelo-estructura cuya rigidez relativa
de la estructura respecto &8l suelo es 4H°/B.Te < 2. Asimismo.;fse

encontré que los efectos de la lnteracclédn lnercial en el perlodo y

“amortiguamiento son despreciables cuando el contraste de figidez.entrev

la estructura y el suelo es 4He/BcTe < 072.

.30

20}

1215

Jd0F

05

OO . e 1 PR | L L B l [l
) 4 8 1.2 1.6 2.0
4H./,8'T.

Fig.S5 Amortiguamientos efectivos aproximados {- - -) y rigurosos
( ) para un sistema suelo-estructura tipico

3. PARAMETROS CARACTERISTICOS DE LA INTERACCION

La Interaccién lnercial depende de numercsos parametros tanto del suelo
como de la estructura. Para fines de_apllicacién préctica es.conveniente
identificar los paréametros adimensionales que son caracteristicos de los
sistemas suelo-estructura, asi como conoccer la importancia y los rangos
de variacién de cada uno 'de ellos. En lo que sigue se especifican tales
"parametros y se fijan los valores adecuados a fin de determinar periodos

y amortiguamientos efectivos de utilidad en el disefio.

Los efectos de la interaccién inercial en el periodo y amortiguamiento
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_?indican a continuacién:

.se encuentran controlados por los parémetros caracteristicos que se

-1. Relaclén de masas entre la cimentacién y.la estructura, definlda.

2.

como

" (32)

la éuél;-generalmente varia ‘entre 0.1 ¥ 0.3. Este parametro

practicamenfé' no - influye en

la

respuesta de sistemas

suelo-estructura, comc se observa en la Tig.B,

de suerte que al

despreciarlo se introducen errcres Insignificantes; sin embarge, se

1

consliderara el valer intermedio m = 0.2,

i

Fig.6 Influencia de la relacign de
miento efectivos; m = 0 (- —

estructura, definida por
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masas en el periodo y amortigua-

-')l

0.2 (

) yo0.4 (---)

Relaci6én de momentos de lnercia de masa entre la cimentaclién y la
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- . . Jc . . .. -
M_ [H°+D) 2 '

‘cuyos valores son en general menores que 0.1. Ya que este paréametro
tampoco 1influye significativamente en la respuesta< de-‘sistemas
suelo-estructura, como se observa en la fig.7, se considerara el
valor J = 0.05. '

!
3

2.4

Fig.7 Influencia de la relacién de momentos de inercia en el perio-
do y amortiguamiento efectivos; j =0 (- — =), 0.05 ( )}y
0.1 {- - =)

3. Densidad relativa de la estructura respecto al suelo, definida como

Lo
-

M

p = -—°-5— . (34)
¢ nR°H
- __B <

la cual generalmente varia entre 0.1 y 0.2. La variacién de este
paradmetro tiene poca influencia en 1la respuesta de sistemas
suelo-estructura, como se observa en la fig.8, por lo que se

considerara el valor intermedio p = 0. 15,

1
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4,

5.

G.

Fig.8 Influencia de la dsnsidad relativa en el periodo y amortigua-
miento efectivos; p = 0.1 (- - =}, 0.15 ( } y0.2 (- -2)

Coeflcientes de amortiguamiento del suelo y la estructura, qs y Ce.
La influencia del amortliguamiento en la respuesta de sistemas
suelo-estructura es determinante. Aungue su rango de varlacién esta
comprendido normalmente entre el 2 y 10 por ciento, tanto para el
suelo como para la estructura usualmente se utiliza en la préactica

un valor tipico de 5 por ciento.

Relacién de Polsson del suelo, vs. La respuesta de sistemas
suelo-estructura depende significativamente de este paréametro. Los
valores tipicos que cominmente se emplean en la practica son 1/3
para’ suelos granulares, 0.45 para suelos plasticos y 1/2 para

arclilas saturadas.

Profundidad relativa del depésito de suelo, dada por

h = -2 (35)

Los efectos de sitio en la Interaccién inercial son parcialmente
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funclién de este parametro. Por su ilmpertancia, se considerar&n los
valores ﬁ. =2, 3, 4,5, 6, 8y 10.

_Profundidad de desplante relativa de la clmentacién, dada por

- D S

d = - - (36)
El alargamiento del periodo y el aumento del amortiguamlento de
estructuras con base flexible son funcién decrecliente de . este

paraﬁetro. Por su importancia, se consideraran los valores d = O,

174, 172, 3/4 y 1.

Rela;lon de esbeltez de la estructura, definida como

R = —= (37)

cuya influencia en la respuesta de sistemas suelo-estructura es
fundamental. El1 periodo efectivo es funcién creclente de este
parametro, mientras que el amortiguamlento efectivo es funcién
decreciente. En virtud de su importancia, se conslderaran los

valores ﬁe =1, 2, 3, 4y 5.

Rigidez relativa de la estructura respecto al suele, definida como

r= —— (38)
BT -

Con este parametro se mide la importancia de la {hteraccisn
{nercial. Por ello, se presentardan resultados que cubren el
intervalo 0 < r = 2 en el que caen la mayor parte de los sistemas

suelo-estructura reales.

COMPENDIO DE PERIODOS Y AMORTIGUAMIENTOS EFECTIVOS

38
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Aplicandoc la soluclén rigurosa para la déterminacién del pericdo ¥y
amortiguamiento efectivos de estructuras con base flexible y utllizando

les tablas de rigideces dinamicas de cimentaciones que se reportan en el

trabajo de Avilés y Pérez-Rocha (1882), se elaboré un compendio de

periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo-estructura que
son de gran utilidad cuando se recurre a los métodos estéatico y dinamico
‘de anallsls sismico para evaluar los efectos de la interaccién inercial

- en el modo fundamental.

Los resultados- que se presentan estdn en funcién de los parametros
adimensionales que se identificaron como los caracteristicos de los
sistemas suelo-estructura. Los valores considerados pretenden cubrir el
intervalo de interés en las aplicaciones practicas.' Para valores

intermedios .vale interpolar linealmente.

Considerando que m = 0.2, } =0.05, p=0.15 y ¢ =¢ =0.05 en las
figs.1.J (1 = 1-3; J = 1-7} se presentan perliodos ¥y amortiguamientos
efectivos de sistemas suelo-estructura para los sliguientes valores:
v_ = 1/3(i=1), 0.45(i=2) y 1/2(i=3)" y h_=2(J=1), 3(J=2), 4(J=3),
5(J=4), 6(J=5), 8(J=6) y 10(J=7). En cada figura se muestran resultados
para d = 0, 174, 1/2, 374 y 1 ¥y F =1, 2, 3, 4y5, asi como para las
dos condicliones de frontera extremas que se pueden presentar en la
iﬁterfaz suelo-cimentacién: contacto de la pared lateral del cimiento
con el suelo total y nulo. Los periodos efectivos de la estructura con
base flexible estdn normalizados con el periodo fundamental de 1la
estructura con base rigida en cuestidén. En los amortiguamientos
efectivos, 1la curva inferier corresponde a Ee = 5 mientras que la

superior a Ee = 1; lo contrario sucede con los periodos efectivos.
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Titulo sexto

Seguridad estructural de las
construcciones

CAPITULO
DISPOSICIONES GENERALES

Articulo 172. Este titulo contiene los requisites que deben cumplirse
en el proyecto, ejecucion y mantenimiento de una edificacién para lograr
un nivel de seguridad adecuado contra fallas estructurales, asi como un
comportamiento estructural aceptable en condiciones normales de
operacion.

La documentacion requerida del proyecto estructural debera cumplir
con lo previsto en el articulo 56 de este Reglamento.

En el libro de bitacora debera anotarse, en lo relativo a los aspectos
de seguridad estructural, la descripcion de los procedimientos de
edificacion utilizados, las fechas de las distintas operaciones, la
interpretacion y la forma en que se han resuelto detalles estructurales
no contemplados en el proyecto estructural, asi como cualquier
modificacion o adecuacion que resuite necesaria al contenido de los
mismos. Toda modificacion, adicion o interpretacién de los planos
estructurales debera ser aprobada por el Director Rzsponsable de Obra
c por el Corresponsable en Seguridad Zstructural, en su caso. Deberan
elaborarse planos qu# incluyan las modificaciones significativas del
proyecto estructural que se hayan aprobado y realizado. - :

Las disposiciones en este Tituldo se aplican tanto a las Edificaciones
nuevas como a fas modificaciones, ampliaciones, obras de refuerzo,
reparaciones y demoliciones de las obras a que se refiere este Reglamen-
to.

Para puentes, tuneles, torres, chimeneas y estructuras industriales no
convencionales, pueden requerirse disposiciones especificas gue difieran
en algunos aspectos de las contenidas en este Titulo. Los procedimientos
de revision de la seguridad para cada uno de estos casas deberan ser
aprobados por las autoridades competentes del Departamento.

Articulo 173. E! Departamento, expedira Normas Técnicas Com-
plementarias para definir los requisitos especificos de ciertos materiales y
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sistemas estructurales asicomo procedimientos de disefo para acciones
pamculares como efectos de sismos y vientos.

Articulo 174. Para los efectos de este Titulo fas construcciones se
clasifican en’los siguiente grupos:

L. Grupo A. Edificaciones cuya falla estructural podrla causarla perdida
de un nUmero elevado de vidas o pérdidas economicas o culturales
excepcionalmente altas, o que constituyan un peligro significativo por
contener sustancias toxicas o exptoswas asi como edificaciones cuyo
funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana, como:
hospitales, escuelas, terminales de transporte, estaciones de bomberos.
centrales eléctricas y de telecomunicaciones; estadios, depdsitos de sus-
tancias inflamables o toxicas; museos y edificios que alojen archives y
registros publicos de particular importancia, a juicio del Departamentc: y

Il. Gruno B. Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y
locales comerciales, hoteles y construcciones comerciales e industriales
no incluidas en el Grupo B, las que se subdividen en:

a) Subgrupo B1. Edificaciones de mas de 30 m de altura o con mas
de 6 000 m® de area total construida, ubicadas en las zonas Iy Il a
que se aluden en el articulo 175, y construcciones de mas de 15 m de
altura o 3 000 m? de area total construida, en zona Ii{; en ambos
casos las areas se refieren a un sélo cuerpo de edificio, que cuente
con medios propios de desalojo (acceso y escaleras), incluyen las
areas de anexos. como pueden ser los propios cuerpos de escaleras
de area de un cuerpo que no cuente con medios propics de desalojo
se adicionara a la de aquél o a través del cual se desaloje. Ademas
temples. salas de espectaculos y edificios que tengan sala de reunién
gue puedan alojar mas de 200 personas, y

b) Subgrupo B2. Las demas de este grupo.

Articulo 175. Para fines de estas disposiciones, el Distrito Federal se
considera dividido en las zonas | a ill, dependiendo del tipo de suelo.

Las caracteristicas de cada zona y procedimientos para definir la zona
Gue corresponde a cada predio se fijan en el Capitulo Vill de este Titulo.

‘CAPITULO 1|
CARACTERISTICAS GENERALES DE
LAS EDIFICACIONE..

Articulo 176. £l proyucto arquitectonico de una edificacién debera
permitir una estructura eficiente pa-a pesistir las acciones guespueden
afectar la estructura. con especial atencion a efectos sismicos.

El proyectc ‘arquitectonico de preferencia permitird una estructuracion
reguiar que cumnia con los requisitos que se establezcan en las Normas
Tecnicas Complementarias de Diseno Sismico.

Las edificaciones que no cump!an con dichos requisitos de regularidad
se disenaran para condiciones sismicas mas severas, en la forma que se
especifique en las Normas mencionadas.

Articulo 177. Toda edificacion debe separarse de sus linderos con
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predios vecinos una distancia cuando menos igual a la que senala el .
articulo 211 de este Reglamento, que regira también las separaciones que
deben dejarse en juntas de edificacion entre cuerpos distintos de una
misma edificacion. Los espacios entre Edificaciones vecinas y ias juntas
de edificacion deberan quedar libres de toda obstruccion.

Las separaciones que deben dejarse en colindancias y juntas se
indicaran claramente en los planos arquitectonicos y en los estructurales.

Articulo 178. Los acabados y recubrimientos cuyo desprendimiento
pueda ocasionar danos a ocupantes de {a edificacion ¢ a los que transiten
su exterior. deberan fijarse mediante procedimientos aprobados por el
Director Responsable de Obra y por el Corresponsable dé Seguridad
Estructural, en su caso. Particular atencion debera darse alos recubrimien-
tos petrecs en fachadas y escaleras, a las fachadas prefabricadas de
concreto, asi como a los plafones de elementos prefabricados de yeso y
ctros materiales pesados.

Articulo 179. Los elementos no estructurales que puedan testringir las
deformaciones de estructura, o que tengan un peso considerable. muros
divisorios, de colindancia v de fachada, pretiles y otros elementos rigidos
en fachadas. escaleras y-equipos pesados, tanques, tinacos v casetas.
deberan ser aprobados en sus caracteristicas y en su forma de fijacion por
el Director Responsable de Obra y por el Corresponsable en Seguridad
Estructural en obras en que éste sea requerido.

El mobiliario, los equipos v otros elementos cuyo volteo o despren-
dimiento pueda ocasionar danos fisicos o materiales, como libreros altos,
anaqueies y tableros eléctricos o telefonicos, deben fijarse de tal manera
que se eviten estos danos.

Articulo 180. Los anuncios adosados, colgantes y de azotea, de gran
peso y dimensiones deberan ser objeto de diseno estructural en los
terminos e este Titulo, con particuiar atencién a los efectos del viento.
Deberan disenarse sus apoyos y fijaciones a la estructura principal y
deberarevisarse su efecto en la estabilidad de dicha estructura. El proyec-
to de estos anuncios debera ser aprobado por el Director Responsable de
Cbra o por el Corresponsable en Seguridad Estructural en obras en que
éste sea requerndo.

Articulo 181. Cualquier peroracion o elteracion en un elemento
estructural para alojar ductos o instalaciones debera ser aprobado por el
Director Responsable de Obra o por & Corresponsable en Seguridad
Estructural en su caso, gquien elaborara plancs de detalie que indiquenlas
modificaciones v refuerzos locales necesarios.

No sz permitira que las instalaciones de gas, agua v drenaje crucen
juntas censtiuctivas de un edificio a menos que se provean de conexiones
flexibles o de tramos flexibles.

CAP{TULO il )
CRITERIOS DE DISENO ESTRUCTURAL

Articulo 182. Toda estructura y cada una de sus partes deberan
disenarse para-cumplir con ics requisites basicos siguientes:

71



I. Tener seguridad adecuada contra la aparicidn de todo estado limite
de falla posible ante las combinaciones de acciones mas desfavorables

h que puedan presentarse durante su vida esperada y

Il. No rebasar ningln estado limite de servicio ante combinaciones de
acciones que corresponden a condiciones normales-de operacnon

El cumpllmlento de estos requisitos se comprobara con los -
procedimientos establecidos en este Capitulo.

Articulo 183. Se considera como estado limite de falla’ cualquier™
situacion que corresponda al agotamiento de la capacidad de carga de la
estructura o de cualesquiera de sus componentes, incluyendo ia
cimentacion, o al hecho de que ocurran danos irreversibles que afecten
significativamente |a resistencia ante nuevas aplicaciones de carga.

Las Normas Técnicas Complementarias estableceran los estados
limite de falla mas importantes para cada material y tipo de estructura.

Articulo 184. Se considerara como estado limite de servicio la ocur-
rencia de desplazamientos, agrietamientos, vibraciones o danos que afec-
ten el correcto funcionamiento de la edificacién, pero no perjudiquen su
capacidad para soportar cargas.

En las Edificaciones comunes, la revisién del estado limite de
desplazamientos se cumphra si se verifica que no exceden los valores
siguientes:

I. Un desplazamiento vertical en el centro de trabes en el que se
incluyen efectos alargo plazo, igual al claro entre 240 mas 0.5 cm; ademas,
en miembros en los cuales sus desplazamientos afectan a elementos no
estructurales, como muros de mamposteria, los cuales no sean capaces
de soportar desplazamientos apreciables, se considerard como estado
limite a un desplazamiento vertical, medido después de colocar los elemen-
tos no estructurales igual al claro de la trabe entre 480 mas 0.3 cm. Para
elementos en voladizo los limites anteriores se duplicaran.

Il. Un despiazamiento horizontal relativo entre dos niveles sucesivos
de la estructura, igual a la altura del entrepiso dividido entre 500 para
edificaciones en las cuales se hayan unido tos elementos no estructurales
capaces de sufrir danos bajo pequenos desplazamientos; en otros casos,
el limite sera igual a la altura del entrepiso dividide entre 250. Para disefo
sismico.se"cbservara lo dispuesto en el Capitulo VI de este Relamento;

Se observara, ademas. lo que dispongan las Normas Técnicas Com-
plementarias relativas a ios distintos tipos de estructuras.

.Adicionalmente se respetaran los estados limite de servicio de la
cimentacion y los relativos a diseno sismice, especificados en los capitulos
respectivos de este Titulo.

Articulo 185. En el disenc de toda estructura deberan tomarse en
cuenta ios efectos de las cargas muertas, de las cargas vivas, del sismoy
del viento, cuando este ultimo sea significativo. Las intensidades de estas
acciones que deban considerarse en el disefio y la forma en que deben
calcularse sus efectos se especifican en los Capitulos IV, V, VI y VIl de
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este Titulo. La manera en que deben combinarse sus efectos se establece
en los articulos 188 y 193 de este Reglamento.

Cuando sean S|gn|ftcat1vos deberan tomarse en cuenta los efectos
producidos por otras acciones, como los empujes de tierras y. liquidos, los
cambios de temperatura, las contracciones de los materiales, los hun-
dimientos de los apoyos y las solicitaciones originadas por el fun-
cionamiento de maquinaria y equipo que no estén tomadas en cuenta en
las cargas especificadas en el Capitulo V de este Titulo para diferentes
destinos de las Edificaciones. Las intensidades de estas acciones que
deben considerarse para el disefo, la forma en que deben integrarse a las
distintas combinaciones de acciones y ala manera de analizar sus efectos
en las estructuras se apegaran a los criterios generales establecidos en
este Capitulo.

Articulo 186. Se consideraran tres categorias de acciones, de acuerdo
con la duracion en que obran sobre las estructuras con su intensidad
maxima:

I. Las acciones permanentes son las que obran en forma continua sobre
la estructura y cuya intensidad varia poco con el tiempo. Las principales
acciones que pertenecen a esta categoria son: la carga muerta; el empuje
estatico de tierras y de liquidos y las deformaciones y desplazamientos
impuestos a la estructura que varian poco con el tiempo, como los debidos
a preesfuerzos 0 a movimientos diferenciales permanentes de los apoyos;

Il. Las acciones variables son las que obran sobre la estructura con una
intensidad que varia significativamente con el tiempo. Las principales
acciones que entran en esta categoria son: la carga viva; los efectos de
temperatura; las deformaciones impuestas y los hundimientos diferen-
ciales que tengan una intensidad variable con el tiempo, y las accicnes
debidas al funcionamiento de maquinaria y eguipo, incluyendo los efectos
dinamicos que pueden presentarse debido a vibraciones, impacto ©
frenaje,y

Ill. Las acciones accidentales son las que no se deben al funcionamien-
to normal de la edificacién y que pueden alcanzar intensidades sig-
nificativas solo durante lapsos breves. Pertenecen a esta categoria: las
acciones sismicas; los efectos del viento; los efecles de explosiones,
Incendios y otros fenomencs que pueden presentarse en casos extraor-
dinarios. Sera necesario tomar precauciones en las estructuras, en su
cimentacion y en los detalles constructivos, para evitar un comportamiento
catastroiico de ia estructura para el caso de que ocurran estas acciones.

Articulo 187. Cuando deba considerarse en el diseno el efecto de
acciones cuyas intensidades no esten especificadas en este Reglamento
ni en sus Normas Tecnicas Complementarias, estas intensidades deberan
establecerse siguwiendo procedimientos aprobados por el Departamento y
con base en los criterios generales siguientes:

|. Para acciones permanentes se tomara en cuenta la variabilidad de
las dimensiones de los elementos, de los pesos volumétricos y de las otras
propiedades relevantes de los materiales, para determinar un valor
maximo probabie de la intensidad. Cuando el efecto de la accién per-
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manente sea favorable ala establlldad de4a estructura se determinara un
valor minimo probable de la intensidad; :

ll. Para acciones variables se determinaran las intensidades siguientes
que correspondan a las combinaciones de acciones para tas que deba -
revisarse la estructura:

a) La intensidad maxima se determinara como el valor maximoe

probable durante la vida esperada de la edificacion. Se empleara

para combinacion con los efectos de acciones permanentes;

b} La intensidad instantanea se determinara como el valor maximo
probable en el lapsc en que pueda representarse una accion
accidental. como el sismo, y se empleara para combinaciones que
incluyan acciones accidentales o mas de una accion variable:

C) La mtensrdad media se estimara-como el valor medio que puede
tomar la accién en un lapso de varios ahos y se empleara para
estimar efectos a largo plazo. y

a) |a intensidad minima se empleara cuando el efecto de la accion
sea favorable a la estabilidad de la estructura y se tomaréa, en
general, igual a cero. '

y
r [

Ili. Para las acciones accidentales se considerara como intensidad de
diseno el valbr que corresponde a un periodo de recurrencia de 50 anos.

Las intensidades supuestas para las acciones no especificadas
deberan justificarse en la memoria de calculo y consignarse en los planos
estructurales.

Articulo 188. La seguridad de una estructura debera verificarse para
el efectoc combinado en todas las acciones que tengan probabilidad
despreciable de ocurrir simultaneamente considerandose dos categorias
de combinaciones.

|. Para las combinaciones que incluyan acciones permanentes y ac-
ciones variables, se consideraran todas las acciones permanentss que
actuen sobre la estructura y las distintas acciones variables. de las cuales
la mas desiavorable se tomara con su intensidad maxima y el resto con su
intensidad instantanea, o bien todas ellas con su intensidad media cuando
se trate de evaluar efectos a largo plazo.

Para la combinacion de carga muerta mas carga viva, se empleara la
ir* nsidad maxima de carga viva del articulo 199 de este Reglamento
considerandela uniformemente repartida sobre toda el area. Cuando se
tor 2n en cuenta distribuciones de la carga viva mas desfavorables qle
untiormemente repartida, deberan tomarse los valores de la Lntens:dad :
nstantanea especificada en el mencidnado articulo, y .

il. Para las combinaciones que incluyen acciones permanentes, vari-
abtes y accidentales se consideraran todas las acciones permanentes. las
acciones variables con sus valcres instantaneos y Unicamente una accion
accidenial en caso de combinacion.

En ambos tipos de combinacion los efectos de todas ias acciones
deberan multiplicarse por los factores de carga apropiados de acuerdo con
el articulo 194 de este Capitulo.
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Articulo 189. Las fuerzas internas y las deformaciones producidas por
las acciones -se determinaran mediante un analisis estructural realizado
por un meétodo reconocido que tome en -cuenta las propiedades de los
materiales ante los tipos de carga que se éstén considerando.

Articulo 190. Se entendera por resistencia la magnitud de una accion.
o de una combinacidn o acciones, que provocaria la aparicion de un estado
limite de falla de la estructura o cualesquiera de sus componentes.

En general.laresistencia se expresaraen términos de la fuerzainterna,
o combinacion de fuerzas internas, que correspondan a la capacidad
méaxima de las secciones criticas de la estruttura. Se entendera por fuerzas
internas las fuerzas axiales y cortantes y los momentos de flexion y torsién
gue actuan en una seccion de la estructura.

Articulo 191. Los procedimientos para la determinacion de la resisten-
cia de diseho y de los factores de resistencia correspondientes a los
materiales y sistemas constructivos mas comunes se estableceran en las
Normas Técnicas Complementarias de este Reglamento. Para determinar
la resistencia de disefo ante estados limite de falla de cimentaciones se
emplearan procedimientos y factores de resistencia especificados en e!
Capituto VIl de este Titulo y en sus Normas Teécnicas Complementar:as.

En casos no comprendidos en 1os documentos mencionados, la resis-
tencia de diseno se determinara con procedimientos analiticos basados en
evidencia tedrica y experimental, o con procedimientos experimentales de
acuerdo con el articulo 192 de este Reglamento. En ambaos cascs, el
procedimiento para la determinacion de la resistencia de diseno debera
ser aprobado por el Departamento.

Cuando se diga un procedimiento no establecido en las Normas
Tecnicas Complementarias, el Departamento podra exigir una verificacion
directa de la resistencia por medio de una prueba de carga realizada de
acuerdo ccn lo que dispone el Capitulo Xt de este Titulo.

Articuio 192. La determinacion de la resistencia podra lievarse a cabo
por medio de ensayes disenados para simular, en modelos fisicos de la
esfructura o de porciones de ella, el efectc de.las combinaciones de
acciones que deban considerarse de acuerdo con el articulo 188 de este
Reglamento. . .

Cuando se tiate de esiructuras o elementos estruciurales que se
produzcan en forma industriaiizada, l0s ensayes se haran sobre muestras
de la produccion o de prototipos. £n Stros casos, los ensayes podran
efectuarse sobre modelos de la esiructura en cuestion.

La seleccion de fas partes de le estruciura que se ensayen y del sistema
ce carga que se aplique debera hacerse de manera que se obtengan las
condiciones mas desfavorables que puedan presentarse en la practica,
pero tomando en cuenta la interaccion con otros elementos estructurales.

Con base enlos resultados de los ensayes, se deduciraunaresistencia
de disenc. tomando en cuenta fas posibles diferencias entre las
propiedades mecanicas y geometricas medidas en los especimenes en-
sayados y las que puedan ssperarse en las estructuras reales.

£l tipo de ensaye, el numerc de especimenes v el criterio para la
determinacion de la resistencia de diseno se fijaran con base en criterios



probab:hst:cos y deberan ser aprobados por el Departamento, el cual podra
exigir una comprobacion de la resistencia de la estructura mediante una
prueba de carga de acuerdo con el Capitulo X| de este Titulo.

Articulo 193, Se revisara que para las distintas combinaciones de
acciones especificadas en el articulo 188 de este Reglamento y para
cualquier estado limite de falla posible, 1a resistencia de disefRo sea mayor -

o igual al efecto de las acciones que intervengan en la combinacidon de =

cargas en estudio, multiplicado por los factores de carga correspondientes;
segun lo especificado en el articulo 194 de este Reglamento.

También se revisara que bajo el efecto de las posibles combinaciones
de acciones sin multiplicar por factores de carga, nho se rebase atgun
estado limite de servicio.

Articulo 194. El factor de carga se determinara de acuerdo con las
reglas siguientes:

|. Para combinaciones de acciones clasificadas en la fraccion | del
articulo 188, se aplicara un factor de carga de 1.4,

Cuando se trate de Edificaciones del Grupo A, el factor de carga para
este tipo de combinacién se tomara igual a 1.5;

[I. Para combinacicnes de acciones clasificadas en la fraccion Il del
articulo 188 se considerara un factor de carga de 1.1 aplicado a los efectos
de todas las acciones que intervengan en la combinacion;

lll, Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favorable a la
resistencia o estabilidad de |a estructura, el factor de carga se tomaraigual
a 0.9; ademas, se tomara como intensidad de la accion el valor minimo
probable de acuerdo con el articulo 187 de este Reglamento, y

IV. Para revision de estados limite de servicic se tomara en todos los
casos un factor de carga unitario.

Articulo 195. Se podran emplear criterios de disefo diferentes de los
especificados en este capitulo y a2nlas Normas Técnicas Complementarias
si se justifica, a satisfaccién del Depariamento, que los procedimientos de
diseno empleados dan lugar a niveles de seguridad no menores que los
que se obtengan empleando los previstos en este Ordenamiento, tal
justificacion debera realizarse previamente a la solicitud de la licencia.

CAPITULO IV
CARGAS MUERTAS

Articulo 196. Se consideraran como cargas muertas los pesos de
todos los elementos constructives, delos a:abados y de todos los elemen-
tos que ocupan una posicion permanestte-y tienen un peso que flo cambia -
sustancialmente con el tiempo.

Para la evaluacion de las cargas muertas se emplearan las dimen-
siones especificadas de los elementos constructivos y los pesos unitarios
de los materiales. Para estos dltimos se utilizaran valores minimos prob-
ables cuando sea mas desfavorable para la estabilidad de la estructura
considerar una carga muerta menor, como en ef caso de volteo, flotacion,

lastre y succion producida por viento. En otros casos se emplearan valores
maximos probables.
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Articulo 197. El peso muerto calculado de losas de concreto de peso
normal coladas en el lugar se incrementara en 20 kg/m? Cuando scbre
una losa colada en el lugar o precolada, se coloque una capa de mortero
de peso normal, el peso calculado de esta capa se incrementara también
en 20 kg/m? de manera que el incremento total sera de 40 kg/m®
Tratandose de losas y morteros que posean pesos volumétricos diferentes
del normal, estos valores se modificaran en proporcion a los pesos
volumétricos.

Estos aumentos no se aplicaran cuando el efecto de la carga muerta
sea favorable a la estabilidad de la estructura.

CAPITULO V
CARGAS VIVAS

Articulo 198. Se consideraran cargas vivas las fuerzas que se
producen por el uso y ocupacion de las Edificaciones y que no tienen
caracter permanente. A menos que se justifiquen racionalmente otros
valores, estas cargas se tomaran iguales a las especificadas en el articulo
199. .

Las cargas especificadas no incluyen el peso de muros divisorios de
mamposteria o de otros materiales, ni el de inmuebles, equipos u objetos
de peso fuera de lo comun, como cajas fuertes de gran tamano, archivos
importantes, libreros pesados o cortinajes en salas de espectaculos.
Cuando se prevean tales cargas deberan cuantificarse y tomarse en
cuenta en el diseno en forma independiente de la carga viva especificada.
Los valores adoptados deberan justificarse en la memoria de calculo e
indicarse en los planos estructurales.

Articulo 199. Para la aplicacion de las cargas vivas unitarias se debera
tomar en consideracion las siguientes disposiciones:

I. La carga viva maxima Wm se debera emplear para diseno estructural
por fuerzas gravitacionales y para calcular asentamientos inmediatos en
suelos, asi como en el diseno estructural de los cimientos ante cargas
gravitacionales;

Il. La carga instantanea Wa se debera usar para diseno sismica y por
viento y cuando se revisen distribuciones de carga mas desfavorables que
la uniformemente repartida sobre todae!-area; — -

Ifl. La carga media W se debera emplear en el calculo de asentamlentos
ciferidos y para el calculo de flechas diferidas;

IV. Cuando el efecto de la carga viva sea favorable para la estabilidad
de la estructura, como en el caso de problemas de flotacion, volteo y de
succién por viento, su intensidad se considerara nula sobre toda el area,
a menos quepueda justificarse otro valor acorde con la definicion del
articulo 187 de este Reglamento, y



Tabla de cargas vivas unitarias, en kg/m?

Destino de piso o cubierta

w

Wa

Wm

‘Observaciones

a)

c)

)

)

Habitacion {(casa-habi-
tacién, departamentos,
viviendas, dormitorios,
cuartos de hotel, inter-
nados de escuelas, cuar-
teles, carceles, correccio-
nales. hospitales y simi-
lares

Oficinas, despachos'y
laboratdrios

Comunicacién para pea-
tones (pasilios, escaleras,
rampas, vestibulos y pa-
sajes de acceso libre .al
publico)

Estadios y lugares de
reunion sin asientos
tndividuales

Otros lugares de reunidn
{templos. cines, teatros,
gimnastios, salones de bai-
le, restaurantes, bibliote-
cas. aulas, salas de juego
y similares)

Comercios, fabricas vy
bodegas

Cubiertas v azoteas ccn
pendiente no mayor de 5%

Cubiertas v azoteas con
pendiente mayor de %

Volados en via putlica
{(marquesinas. balcones vy
similares)

CGarages y estacionamien-

tcs (para automoviies
exclusivamente)

70

100

40

40

CBEWm

()]

40

80

180

150

350

0.9 Wm

70

100

170

250

350

450

250

Wm

100

4C

300

250

{1)

(3). (4)

(4. (1)

{4). (7). (8)
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V. Las cargas uniformes de la tabla (pags. 235y ésta). se consuderaran
distribuidas sobre el area tributaria de cada elemento.

Observaciones a la Tabla de cargas vivas unitarias

1. Para elementoc con area tributaria mayor de 36 m? Wm podra
reducirse, tomandola igual a 100 +-420A"(-1/2) (A es el area tributaria en
m?). Cuando sea mas desfavorable se considerara en lugar de Wm, una
carga de 500 kg aplicada sobre un area de 50 o 50 cm en la posicién mas
critica. ‘

Para sistemas de piso ligeros con cubierta rigidizante, se considerara
en lugar de Wm, cuando sea méas desfavorable, una carga concentrada de
250 kg para el diseno de ios elementos de soporte y de 100 kg para el
diseno de la cubierta. en ambos casos ubicadas en la posicidn mas
desfavorable.

Se consideraran sistemds de piso ligeros aquelios formados por tres o
més miembros aproximadamente paralelos y separados entre si no mas
de 80 cm y unidos con una cubierta de madera contrachapada, de duelas
de madera bien clavadas u olro matenal que proporcione una rigidez
equivalente.

2. Para elementos con area tributaria mayor de 36 m? Wm podra
reducirse, tomandolaigual a 180 + 420A"(-1/2) (A es el area tributaria, en m?).
Cuando sea mas desfavorable se considerara en lugar de Wm, una carga
de 1 000 kg. aplicada sobre un area de 50 o 50 cm en la posicion mas
critica.

Para sistemas de piso ligeros con cubierta rigidizante, definidos como
en la nota (1). se considerara en lugar de Wm, cuando sea mas des-
tfavorabie. una carga concentrada de 500 kg para el diseno de los elemen-
tos de soporte y de 150 kg para el diseno de la cubierta, ubicadas en la.
pesicidon mas desfavorable.

3. En areas de comunicacién de casas de habitacion y edificios de
departamentos se considerara la misma carga viva que en el caso a) de la
tabla.

4, Para e! diseno de los preliles y barandales en escaieras. rampas,
pasillos y balcones, se debera fijar una carga por metro lineal no menor'de
100 kg/m | actuando al nivel de pasamanos y en la direccion mas des-
favorable. = - =

5. En estos casos debera prestarse partlcular atencion ala revision de
los estados !imite de servicio relativos a vibraciones.

6. Atendiendo al destino del pisc se determinara con los criterios del
articulo 187, ta carga unitana, Wm, que no sera infertor a 350 kg/m?® y
debera especificarse en los planos estructurales y en placas colocadas en
lugares faciimente visibles de la edificacion.

7. Las cargas vivas especificadas para cubiertas y azoteas no incluyen
las cargas producidas por tinacos y anuncios, nilas que se debenaequipos
u objetos pesados que puedan apoyarse en o coigarse del techo. Estas

cargas deben preverse por separado y espectficarse en los planos estruc-
turales.

79



Adicionalmente, ios elementos de las cubiertas y azoteas deberan
revisarse con una carga concentrada de 100 kg en la posicién mas critica.

8. Ademas, en el fondo de los valles de techos inclinados se
considerara una carga, debida al granizo, de 30 kg por cada metro
cuadrado de proyeccién horizontal del techo que desague hacia el valle.
Esta carga se considerara como una accion accidental para fines de
revision de la seguridad y se le aplicaran los factores de carga correspon-
dientes segun el articulo 184.

9. Mas una concentracion de 1 500 kg en el lugar mas desfavorable del
miembro estructural de que se trate.

Articuio 200. Durante el proceso de edificacion deberan considerarse
las cargas vivas transitorias que puedan producirse; éstas incluiran el
peso de los materiales que se almacenen temporalmente, el de los
vehiculos y equipo, el de colado de plantas supenores que se apoyen en
la planta que se analiza y del personal necesario, no siendo este tltimo
peso menor de 150 kg/m2 Se considerara, ademas, una concentracion
de 150 kg en el lugar mas destavorable.

Articulo 201. El propietario o poseedor sera responsable de los per-
juicios que ocasione el cambio de uso de una edificacion, cuando produzca
cargas muertas o vivas mayores o con una distribucion mas desfavorable
que las del diseno aprobado.

CAPITULO VI
DISENO POR SISMO

Articulo 202. =n este Capitulo se establecen las bases y requisitos
generales minimos de diseno para que las estructuras tengan seguridad
adecuada ante los efectos de los sismos. Los métodos de anélisis y los
requisitos para estructuras especificas se detallaran en las Normas
Técnicas Complementarias.

Articulo 203. Las estructuras se analizaran bajo la accidn de dos
componentes horizontales ortogonales no simultaneos del movimiento del
terreno. Las deformaciones y fuerzas internas que resulten se combinaran
entre sicomo lo especifiquen las Normas Técnicas Complementarias, y se
combinaran con los efectos de fuerzas gravitacionales y de las otras
acciones que correspondan segin los criterios que establece el Capitulo
Il de este Titulo. .

Segun sea la. caracteristicas de la estructura de que se trate, ésta
podra analizarse por sismo mediante el método simplificado, el método
estatico o uno de los dinamicos que describan las Normas Técnicas
Complementarias, con las limitaciones que ahi se establezcan.

En el andiisis se tendra en cuenta la rigidez de todo elemento, estruc-
tural o no. que sea significativa. Con las salvedades que corresponden al
meétodo simplificado de andlisis, se calcularan las fuerzas sismicas, defor-
maciones y desplazamientos laterales de la estructura, incluyendo sus
giros por torsién y teniendo en cuenta los efectos de flexion de sus
elementos y, cuando sean significativos, de fuerza cortante, fuerza axial y
torsidn de ios elementos, asi como los efectos de segundo orden, enten-
didos estos como los de las fuerzas gravitacionales actuando en la estruc-

80



tura deformada ante la accién tanto de dichas fuerzas.como de las
laterales. . . :

Se verificara que la eéstructura y su cimentacion no alcancen ningn
estado limite de falla o de servicio a que se refiere este Reglamento. Los
criterios que deben aplicarse se especifican en este Capitulo.

Para el diseno de todo elemento que contribuya en mas de 35% a la
capacidad total en fuerza cortante, momento torsicnante 0 momento de
volteo de un entrepiso dado, se adoptaran factores de resistencia 20%
inferiores a los que le corresponderian de acuerdo con los articulos
respectivos de las Normas Técnicas Complementarias.

Articulo 204. Tratandose de muros divisorios, de tachada o de
colindancia, se deberan observar las siguientes reglas:

l. Los muros que contribuyan a resistir fuerzas laterales se ligaran
adecuadamente a los marcos estructurales ¢ a castilios y dalas en todo el
perimetro del muro, su rigidez se tomaréa en cuenta en el analisis sismico
y se verificara su resistencia de acuerdo con las Normas correspondientes.

L os castilios y dalas a su vez estaran ligados alos marcos. Se verificara
que las vigas o losas y columnas resistan la fuerza cortante, el momento
flexionante, las fuerzas axiales y, en su caso, las torsiones que en ellas
induzcan tos muros. Se verificara, asimismo, que las uniones entre elemen-
tos estructurales resistan dichas acciones, y

{l. Cuando los muros no contribuyan a resistir fuerzas laterales, se
sujetaran a la estructura de manera que no restrinjan su deformacion-en
el plano del muro. Preferentemente estos muros seran de materiales muy
flexibles o débiles.

Articulo 205. Para los efectos de este Capitulo se consideraran las
zonas de! Distrito Federal que fija el articulo 219 de este Reglamento.

Articulo 206. El coeficiente sismico, ¢, es el cociente de la fuerza
cortante horizontal que debe considerarse que actda en ia base de la
edificacidn por efecto del sismo, entre el peso de ésta sobre dicho nivel.

Con este fin se tomara como base de la estructura el nivel a partir del
cual sus desplazamientos con respectc al terreno circundante comienzan
a ser significativos. Para calcular el peso totar s= tendran en cuenta las
cargas muertas y vivas que correspondan segin los Capitulos IV y V de
este Titulo. .

El coeficiente sismico para las Edificaciones clasificadas como del
grupo B en el articulo 174 se tomaraigual a 0.16 en la zona |, 0.32enlall
y 0.40 en la [li, a menos que se emplee el método simplificado de andlisis,
en cuyo caso se aplicaran los coeficientes que fijen las Normas Técnicas
Complementarias, y a excepcion de las zonas especiales en las que dichas
Normas especifiquen otros valores de c. Para tas estructuras del grupo A~
se incrementara el coeficiente sismico en 50 por ciento.

Articulo 207. Cuando se aplique el método estatico o un método
dinamico para analisis sismico, podran reducirse con fines de diseno las
fuerzas sismicas calculadas, empieando para ello los criterios que fijen las
Normas Tecnicas Complementarias, en funcion de las caracteristicas
estructurales y del terreno. Los desplazamientos calculados de acuerdo
con estos metodos, empleando las fuerzas sismicas reducidas, deben
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multiplicarse por el factor de comportamiento 51smico que marquen dichas
Normas.

Los coeficientes que especifiquen las Normas Técnicas Complemen-
tarias para la aplicacién de! método simplificado de analisis tomaran en
cuenta todas las reducciones. que procedan por los concepios men-
cionados. Por ello las fuerzas sismicas calculadas por este metodo no
deben sufrir reducciones adicionales.

Articulo 208. Se verificara que tanto la estructura como su cimentacion

resistan las fuerzas cortantes, momentos torsionantes de entrepiso y
momentos de volteo inducidos por sismo combinados con los que cor-
respondan a ofras solicitaciones, y afectados dei correspondiente factor
de carga.

Articulo 209. Las diferencias entre los desplazamientos laterales de
pisos consecutivos debidos a las fuerzas cortantes horizontales, cai-
culados con alguno de los meétodos de analisis sismico mencionado en el
articulo 203 de este Reglamento, no excederan a 0.006 veces la diferencia
de elevaciones correspondientes. salvo que tos elementos incapaces de
soportar deformaciones apreciables, como los muros de mamposteria,
esten separados de la estructura principal de manera que no sufran danos
por las deformaciones de ésta. En tal caso, el limite en cuesuon sera de
0.012.

El calculo de deformaciones laterales podré omitirse cuando se aplique
el método simplificado de analisis sismico.

Articulo 210. En fachadas tanto interiores como exteriores, la
colocacion de los vidrios en los marcos o la liga de éstos con la estructura
seran tales que las deformaciones de ésta no afecten a los vidrios. La
holgura que debe dejarse entre vidrios y marcos 0 entre estos vy la
estructura se especificara en las Normas Técnicas Complementarias.

Articulo 211. Toda edificacién debera separarse de sus linderos con
los predios vecines una distancia no menor de 5 ¢cm ni menor que el
desplazamiento horizontai calculado para el nivel de que se trate. aumen-
tando en 0.001, 0.003 o 0.G06 de la altura de dicho nivel sobre el terreno
en las zonas L. ll o lll, respectivamente. El desplazamiento calculado sera
el que resulte del analisis con las fuerzas sismicas reducidas segun los
criterios que fijan las Normas Tecnicas Complementarias para Diseno por
Sisma, multiplicado por el factor de comportamiento sismico marcado por
dichas MNorinas.

Encaso de que en un predio adyaceme se encuentre an. construccion
que este szparada del lindero una distancia menor que fa antes
‘especificaca, deberan ‘omarse precauciones para evitar .anos por el
posible contacto entre las dos constrgcciones durante un sismo.

Si1se empiea el metodo s:mplmcado de analisis sismico, ia separacién
mencionada ho sera, en ningun nivel, menor de 5 cm ni menor de la altura
del nivel sobre el terreno muliiplicada por 0.007, 0.009 0 0.012 segun que
la edificacion se halle en las zonas |, It o 1ll, respectivamente.

La separacion entre cuerpos de un mismo edificio o entre edificios
adyacentes sera cuando menos igual a la suma de las que de acuerdo con
los parrafos precedentes corresponden a cada uno.
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Podré dejarse una separacion igual a la-mitad de dicha suma si los dos
cuerpos tienen la misma altura y estructuracion y, ademas las losas
coinciden a la misma altura, en todos los niveles.

Se anotaran en los planos arquitectonicos y en los estructurales las
separaciones que deben dejarse en Ios linderos y entre cuerpos de un
mismo edificio.

Los espacios entre Edificaciones colindantes entre cuerpos de un
mismo edificio deben quedar libres de todo material. Si se usan tapajun-
tas, éstas deben permitir los desplazamientos relativos tanto en su plano
como perpendicularmente a él.

Articulo 212. Ei analisis y diseno estructurales de puentes tanques,
chimeneas, silos, muros de retencion y otras Edificaciones que no sean
edificios, se haréan de acuerdo con lo que marquen las Normas Técnicas
Complementarias y, en los aspectos no cubiertos por ellas, se hara de
manera congruente con ellas y con este Capitulo, previa aprobacion del
Departamento. '

CAPITULO VII : ’
DISENO POR VIENTO

Articulo 213. En este Capitulo se establecen las bases para la revision
de la seguridad y condiciones de servicio de las estructuras ante los
efectos de viento. Los procedimientos detallados de diseno se encontraran
en las Normas Tecnicas Complementarias respectivas.

Articulo 214. Las estructuras se disefaran para resistir los efectos de
viento proveniente de cualquier direccion horizontal. Debera revisarse el
efecto del viento sobre la estructura en su conjunto y sobre sus componen-
tes directamente expuestos a dicha accion.

Debera verificarse la estabilidad general de las Edificaciones ante

. volteo. Se considerara, asimismo, el efecto de las presiones interiores en. .

Edificaciones en que pueda haber aberturas significativas. Se revisara
también la estabilidad de la cubierta v de sus anclajes. o
Articulo 215. En edificios en que la relacion entre la altura y la
dimension minima en planta es menor que cinco y en {os gue 'tengan un
periodo natural de vibracidn menor de dos segundos y que cuenten con

cubiertas y paredes rigidas ante cargas-normales a su plano, el gfecto del .

viento podra tomarse en cuenta por medio de presiones estaticas
equivalentes deducidas-de la velocidad de diseno especificada en el
articulo siguiente.

Se requeriran procedimientos especiales de diseno que tomen en
cuenta las caracteristicas dinamicas de la accion del viento en
Edificaciones que no cumplan con los requisitos del parrafo anterior, y en
particular en cubiertas colgantes, en chimeneas y torres, en edificios de
forma irregular y en todos aquellos cuyas paredes y cubiertas exteriores
tengan pocarigidez ante cargas normales a su plano o cuya forma propicie
la generacion periodica de vortices.

Articulo 216. En las areas urbanas y suburbanas del Distrito Federal



se tomara como base una velocidad de viento de 80 km/hr para el diseno
de las Edificaciones del grupo B del articulo 174 de este Reglamento.

Las presiones que se producen para esta velocidad se modificaran
tomando en cuenta la importancia de la edificacion, las caracteristicas del
flujo del viento en el sitio donde se ubica la estructura y la altura sobre el
nivel del terreno a la que se encuentra ubicada el area expuesta al viento.

La forma de realizar tales' modificaciones y los procedimientos para el
calculo de las presiones que se producen en distintas porciones del
edificio se estableceran en las Normas Técnicas Complementarias para
Diseno por Viento. S o

CAPITULO VIIi
DISENO DE CIMENTACIONES

Articulo 217. En este Capitulo se disponen los requisitos minimos para
el diseho y edificacion de cimentaciones. Requisitos adicionales y relativos
a los métodos de diseno y edificacion y a ciertos tipos especificos de
cimentacion se fijaran en las Normas Tecnicas Complementarias de este
Reglamento.

Articulo 218. Toda edificacidén se soportara por medio de una
cimentacion apropiada. .

Las Edificaciones no podran en ningun caso desplantarse sobre tierra
vegetal, suelos o rellenos sueltos o desechos. Solo sera aceptable cimen-
tar sobre terreno natural competente o rellenos artificiales que no incluyan
materiales degradables y hayan sido adecuadamente compactados.

El suelo de cimentacidén debera protegerse contra deterioro por in-
temperismo, arrastre por flujo de aguas superficiales o subterraneas y
secado local por la operacion de calderas o equipos similares.

Articulo 219. Para fines de este Titulo, el Distrito Federal se divide en
tres zonas con las siguientes caracteristicas generales:

Zonal Lomas, formadas por rocas o suelos generalmente firmes que
fueron depositados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden
existir, superf:zialmante o intercalados, depdsitos arenosos en estado
suelto o cohesivos :elativamente blandos. En esta Zona, es frecuente la
nresencia de oquedades en rocas y de cavernas y tuneles excavados en
suelo para explotar minas de arena;

Zonall. Transicidn. en la qjue los depositos profundos se encuentran a 20
.n de profundidad, o menos, y que esta constituic» predominantemente por
estratos arenosos y limoarenosos intercalacos con capas de arcilla
lacustre; el espesor de estas es variable entre decenas de centimetros y
pocos metros, y

Zona lli. Lacustre. integrada por potentes depdsitos de arcilla alta-
mente compresible. separados por capas arenosas con contenido diverso
de limo o arcilla. Estas capas arenosas son de consistencia firme a muy
dura y de espesores variables de centimetros a varios metros. Los
depdsitos lacustres suelen estar cubiertos superficialmente por suelos
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aluviales y rellenos artificiales; el espesor de este conjunto puede ser
superior a 50 m.

La zona a que corresponda un predio se determinara a partlr de las
investigaciones que se realicen en el subsuelo del predio objeto de estudio,”
tal y como lo establezcan las Normas Técnicas Complementarias. En caso
de Edificaciones ligeras o medianas, cuyas caracteristicas se definan en
dichas Normas, podra determinarse la zona mediante el mapa incluido en
las mismas, si el predio esta dentro de la porcion zonificada; los predios
ubicados a menos de 200 m de las fronteras entre dos de las zonas antes
descritas se supondran ubicados en la més desfavorable.

Articulo 220. La investigacion del subsuelo del sitio mediante
exploracién de campo y pruebas de laboratorio debera ser suficiente para
definir de manera confiable los parametros de diseno de {a cimentacion, la
variacion de los mismos en la planta del predio y los procedimientos de
edificacion. Ademas, debera ser tal que permita definir:

I. Enla zona | a que se refiere el articulo 219 del Reglamento, si existen
enubicaciones deinterés materiales sueltos superficiales, grietas, oquedades
naturales o galerias de minas, y en caso afirmativo su apropiado tratamiento,

If. En las zonas H y il del articulo mencionado en la fraccion anterior,
la existencia de restos arqueoldgicos, cimentaciones antiguas, grietas,
variaciones fuertes de estratigrafia, historia de carga del predio o cualquier
otro factor que pueda originar asentamientos diferenciales de importancia,
de modo gue todo ello pueda tomarse en cuenta en el diseno.

Articulo 221. Deberan investigarse el tipo y las condiciones de
cimentacion de las Edificaciones colindantes en materia de estabilidad,
hundimientos, emersiones, agrietamientos del suelo y desplomes, y
tomarse en cuenta en el disefio y edificacion de la cimentacion en proyecto.

Asimismo, se investigaran la localizacion y las caracteristicas de ias
obras subterraneas cercanas, existentes o proyectadas, pertenecientes a
la red de transporte colectivo, de drenaje y de otros servicios publicos, con
objeto de verificar que la edificacion no cause .danos a tales instalaciones
ni sea afectada por eilas.

Articulo 222. En las zonas Il y lll senaladas en el articulo 219 de este
Reglamento, se tomara en cuenta la evolucion futura del proceso de
hundimiento regional que afecta a gram parte del Distrito Federal y se
preveran sus efectos a corto y largo plazo sobre el comportamiento de la
cimentacion en proyecto.

Articulo 223. La revision -de la seguridad de las cimentaciones
consistira, de acuerdo con ef articulo 193 de este Reglamento, en comparar
la resistencia y las deformaciones maximas aceptables del suelo con las
fuerzas y deformaciones inducidas por las acciones de diseno. Las ac-
ciones seran afectadas por los factores de carga y las resistencias por los
factores de resistencia especificados enlas Normas Teécnicas Complemen-
tarias, debiendo revisarse ademas, la sequridad de los miembros estruc-
turales de la cimentacion, con los mismos criterios especificados para la
estructura.
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Articulo 224. En el diseno de toda cimentacion, se consideraran los
siguientes estados limite, ademas de los correspondientes a los mlembros
de la estructura: N

|. De falla:

a) Flotacion;
b) Desplazamiento plastico Iocal o general del suelo bajo la cimen-
tacion, y ,
¢} Falla estructural de pilotes, pllas u otros elementos de la cimen-
tacion.

I[. De servicio:

a) Movimiento vertical medio, asentamiento o emersién, con respecto
al nivel del terreno c:rcundante.
b) iriclinacion media, y
c¢) Deformacion diferencial.

En cada uno de estos movimientos, se consideraran el componente
inmediato bajo carga estatica, el accidental, principatmente por sismo, y el
diferido, por consolidacion, y la combinacidn de los tres. El valor esperado
de cada uno de tales movimientos debera ajustarse a lo dispuesto por las
Normas Técnicas Complementarias, para no causar danos intolerables a
la propia cimentacion, a la superestructura y sus instalaciones, a los-
elementos no estructurales y acabados, a las Edificaciones vecinas ni a
los servicios publicos.

Articulo 225. En el diseno de las cimentaciones se consideraran las
acciones senaladas en los Capitulos |V a Vil de este Titulo, asi como el
peso propio de lo elementos estructurales de la cimentacion, las descargas
por excavacion, los efectos del hundimiento regional sobre la.cimentacion,
incluyendo la friccion negativa, los pesos y empujes laterales de los
rellenos y lastres que graviten sobre los elementos de la subestructura, Ia
aceleracion de la masa del suelo deslizante cuando se incluya sismo, y
toda otra accion que se genere sobre la propia cimentacion o en su
vecindad. _

La magnitud de las acciones sobre la cimentacion provenientes de la
estructura seré el resultado directo del analisis de ésta. Para fines de
diseno de la cimentacion, la fijacion de todas lzc acciones pertinentes sera
responsabilidad conjunta de los i<~ .adorzs de la superestructura y de la
cimentacion. :

En el analisis de los estados lir.te de falia o servicio, se tomara en
cuenta la subpresion del agua, que.debe cuantificarse conservadoramente
atendiendo a la evolucion de la misma durante la vida util de la estructura.
La accion de dicha.subpresion se tomara con un factor de carga unitario.

Articulo 226. La seguridad de las cimentaciones contra los estados limite
de faila se evaluara en términos de la capacidad de carga neta, es decir, del
maximo incremento de esfuerzo que pueda soportar el suelo al nivel de
desplante.

La capacidad de carga de los suelos de cimentacion se calculara por

metodos analiticos o empiricos suficientemente apoyados en evidencias
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experimentales o se determinara con pruebas de carga. La capacidad de
carga de la base de cualquier cimentacion se calculari a partir de las
resistencias medias de cada uno de los estratos afectados por el mecanis-
mo de falla mas critico. En el calculo se tomaréa en cuenta la interaccion
entre las diferentes partes de la cimentacion y entre ésta y las cimen-
taciones vecinas.

Cuando el subsuelo del sitio 0 en-su vecindad existan rellenos sueltos,
galerias, grietas u otras oquedades, estas deberan tratarse apropiada-
mente o bien considerarse en el analisis de estabilidad de la cimentacion.

Articulo 227. Los esfuerzos o deformacjones en las fronteras suelo-,
estructura necesarios para el diseno estructural de la cimentacion, in-
cluyendo presiones de contacto y empujes laterales, deberan fijarse
tomando en cuenta las propiedades de la estructura y las de los suelos de
apoyo. Con base en simplificaciones e hipodtesis conservadoras se
determinara la distribucién de esfuerzos compatibles con la deformabilidad,
y resistencia -del suelo y de la subestructura para las diferentes com-
binaciones de'sblicitaciones a corto y largo plazos, o mediante un estudio
exphcato de interaccion suelo-estructura. ;

Articulo 228. En el disefio de las excavaciones se consideraran los
' siguientes estados limite:

I. De falla: colapso de los taludes o de las paredes de la excavacion o
del sistema de soporte de las mismas, faila de los cimientos de las
Edificaciones adyacentes y falla de fondo de la excavacion por corte o por-
subpresion en estratos subyacentes, y

Il. De servicio: movimientos verticales y horizontales inmediatos y
diferidos por descarga en el area de excavacion y en los alrededores. Los
valores esperados de tales movimientos deberan ser suficientemente
reducidos para no causar danos a las Edificaciones e instalaciones
adyacentes ni a los servicios publicos. Ademas, fa recuperacion por
recarga no debera ocasionar movimientos totales o diferenciales in-
tolerables para las estructuras que se desplanten en el sitio.

Para realizar ia excavacion, se podran usar pozos de bombeo con
objeto de reducir las filtraciones. y mejorar la estabilidad. Sin embargo, la
duracion del boinbeo debera ser tan corta como sea posible y se tomaran
las precauciones necesarias para que sus efectos queden practicamente
circunscritos al area de trabajo. En este caso, para la evaluacion de los
estados limite de servicio a considerar en.2l diseno de la excavacion, se
tomaran en cuenta fos movimientos del terreno debidos al bombeo.

Los analisis de estabilidad se realizaran con base en las acciones
aplicables senaladas en los capitulos IV al VIl de este Titulo,
considerandose las sobrecargas que puedan actuar en la via pt]bhca y
otras zonas proximas a la excavacion.

Articulo 229. Los muros de contencion exteriores construidos para dar
estabilidad a desniveles del terreno, deberan disenarse de tal forma que
no serebasenios siguientes estados limite de falla: volteo, despiazamiento
del muro, falla de [a cimentacion del mismo o del talud que lo soporta, ©
bien rotura estructural. Ademas, se revisaran|os estados limite de servicio,
como asentamiento, giro o deformacion excesiva del muro. Los empujes
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se estimaran tomando en cuenta la flexibilidad del muro, el tipo de relleno
y el método de colocacién del mismo. Los muros incluiran un sistema de
drenaje adecuado que limite el desarrolio de empujes superiores a los de
diseno por efecto de presion del agua.

Los empujes debidos a solicitaciones sismicas se calcularan de acuer-
do con €l criterio definido en el Capitulo V| de este Titulo.

Articulo 230. Como parte del estudic de mecéanica de suelos, se
debera fijar el procedimiento constructivo de las cimentaciones, ex-
cavaciones y muros de contencion que asegure el cumplimiento de las
hipdtesis de disefio y garantice la seguridad durante y después de la
edificacion. Dicho procedimiento debera ser tal que se evilen dafnos a las
estructuras e instalaciones vecinas.por vibraciones o desplazamiento verti-
cal u horizontal del suelo.

Cualquier cambio significativo que deba hacerse al procedimiento de
edificacion especificado en el estudio geotécnico se analizara con base en
la informacion contenida en dicho estudio.

Articulo 231. La memoria de diseno incluira una justificacion del tipo
de cimentacidén proyectado y de los procedimientos de edificacion
especificados, asi como una descripcion explicita de los métodos de
analisis usados y del comportamiento previsto para cada uno de los
estados limite indicados en los articulos 224, 228 y 229 de este Reglamen-
to. Se anexaran los resultados de las exploraciones, sondeos, pruebas de
laboratorio y otras determinaciones y analisis asi como las magnitudes de
las acciones consideradas en el diseno, la interaccién considerada con las
cimentaciones de los inmuebles colindantes y la distancia, en su caso que
se deje entre estas cimentaciones y la que se proyecta.

En el caso de edificios cimentados en terrenos con problemas espe-
ciales, y en particular los que se localicen en terrenos agrietados, sobre
taludes. o donde existan rellencs o antiguas minas subterraneas, se
agregara a la memoria una descripcion de estas condiciones y como éstas
se tomaron en cuenta para disenar la cimentacion.

Articulo 232. En las edificaciones del grupo A y subgrupo B1 a que se
refiere el articulo 174 de este Reglamento. deberan hacerse nivelaciones
durante la edificacion y hasta que los movimientos diferidos se estabilicen,
a fin de observar et comportamiento de las excavaciones y cimentaciones
y prevenir danos a ia propia edificacion, a las Edificaciones vecinus y ales
servicios publicos. Sera obligacion dei propietarioc o poseedor de ia
edificacion, proporcionar copia de los resultados de estas mediciones, asi
como de los planos, memorias de calculo y otros documentos sobre el
diseno de la cimentacion a los disénadores de edificios que se construyan
en predios contiguos.

CAPITULC iX )
CONSTRUCCIONES DANADAS

.Artiqulo 233. Todo propietario o poseedor de un inmueble tiene
obligacion de denunciar ante el Departamento los danos de que tenga
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conocimiento que se presenten en dicho inmueble, como los que pueden
ser debidos a efectos del sismo, viento, explosion, incendio, hundimiento,
peso propio de la edificacidn y de las cargas adicionales que obran sobre _
ellas, o a deterioro de los materiales e instalaciones.

Articulo 234. Los propietarios o poseedores de Edlflcacrones que
presenten danos, recabaran un dictamen de estabilidad y seguridad por
parte de un Corresponsable en Seguridad Estructural, y del buen estado
de las instalaciones, por parte de los Corresponsables respectivos. Si los
dictamenes demuestran que no afectan la estabilidad y buen fun-
cionamiento de ias instalaciones de la edificacion en su conjunto o de una
parte significativa de ia misma puede dejarse en su situacion actual, o bien
solo repararse o reforzarse localmente. De lo contrario, el propietario o
poseedor de la edificacion estara obligado llevar a cabo las obras de
refuerzo y renovacion de las instalaciones que se especifiquen en el
proyecto respectivo, segln lo que se establece en el articulo siguiente.

Articulo 235. El proyecto de refuerzo estructural y las renovaciones de
las instalaciones de una edificacion, con base en los dictamenes a que se
refiere el articulo anterior, deberan cumplir con lo siguiente:

I. Debera proyectarse para que la edificacion alcance cuando menos
los niveles de seguridad establecidos para las edificaciones nuevas en
este Reglamento;

Il. Deberd basarse en una inspeccion detallada de los elementos
estructurales y de las instalaciones, en la que se retiren los acabados y
recubrimientos que puedan ocultar danos estructurales, y de las in-
stalaciones;

[1l. Contendra las consideraciones hechas sobre la participacion de la
estructura existente y de refuerzo en la seguridad del conjunto, asi como
detalles de liga entre ambas, y las modificaciones de las instalaciones.

IV. Se basard en el diagnodstico del estado de: ia estructura y las
instalaciones danadas, y en la eliminacion de las causas de los danos que
se hayan presentado;

V..Debera incluir una revision detallada de la cimentacidén y de las
instalaciones ante las condiciones que resulten de las modificaciones a la
estructura, y

V1. Sera sometido al proceso de revision que establezca el _Depar-
tamento para la obtencion de la licenciaZTespectiva. :

Articulo 236. Antes de iniciar las obras de refuerzo y reparacién,
debera demostrarse que el edificio danado cuenta con la capacidad de
soportar las cargas verticales esttmadas.y 30 por ciento de las laterales
que se obtendrian aplicando las presentes disposiciones con las cargas
vivas previstas durante la ejecucion de las obras. Para alcanzar dicha
resistencia sera necesario, en los casos que se requiera, recurrir al
apuntalamiento o rigidizacion temporal de algunas partes de la estructura.
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CAPITULO X |
OBRAS PROVISIONALES Y MODIF_ICACIONES -

Artrculo 237. Las obras provns:onales como trlbunas para eventos
especiales, pasos de caracter temporal para peatones o vehiculos durante
obras viales o-de otro tipo,. tapiales, obras falsas y cimbras, deberan
proyectarse para cumplir los requisitos de seguridad de este RegIamento

Las obras provisionales que puedan ser ocupadas por mas de cien
personas deberan ser sometidas, antes de su uso, a un prueba de carga
en términos del Capitulo X| de este Titulo. -~

Articulo 238. Las modificaciones de Edificaciones existentes, que
impliquen una alteracion en su funcionamiento estructural, seran objeto de
un proyecto estructural que garantice que tanto la zona modificada como
la estructura en su conjunto y su cimentacion cumplen con los requisitos
de seguridad de este Reglamento. El proyecto debera incluir los apun-
talamientos, rigidizaciones y demas precauciones que se necesiten
durante la ejecucion de las modificaciones.

CAPITULO X!
PRUEBAS DE CARGA

Articulo 239. Sera necesario comprobar la seguridad de una estructura
por medio de pruebas de carga en los siguientes casos:

|. En las edificaciones de recreacion, clasificadas en el articulo 5 de
este Reglamento y todas aquellas en las que pueda haber frecuentemente
aglomeracion de personas, asi como las obras provisionales que puedan
albergar a mas de cien personas,

[l. Cuando no exista suficiente evidencia tedrica o experimental para
juzgar en forma confiable la seguridad de la estructura en cuestion, y

1. Cuando el Departamento lo estime convenienie en razon de duda
en la calidad y resistencia de los materiales o en cuanto a ios procedimien-
tos constructivos.

Articulo 240. Para realizar una prueba de carga mediante la cual se
requiera verificar la seguridad de la estructura, se seleccionara ta forma
de aplicacion de |la carga de pruebay la zona de la estructura sobre la cual
se aplicara, de ac. erdo con las siguientes disposiciones:

|. Cuando se trate de verificar la seguridad de elementos o conjuntos
que se repiten, ba- tara seleccionar una fraccion representativa de ellos,
pero no menos de tres, distribuidos.en distintas zonas de la eStructura; -

II. La intensidad de la carga de prueba debera serigual a 85% de la de
diseno incluyendo tos factores de carga que correspondan;

Ill. La zona en que se aplique sera la necesaria para producir en los
elementos o conjuntos seleccionados los efectos mas desfavorables;

IV. Previamente a la prueba se someteran a la aprobacion del Depar-
tamento el procedimiento de cargay el tipo de datos que se recabaran en
dicha prueba, tales como deflexiones, vibraciones y agrietamientos;
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V. Para verificar la seguridad ante cargas permanentes, la carga de
prueba se dejara actuando sobre la estructura no menos de .veinticuatro
horas;

VI. Se considerara que la estructura ha fallado si ocurre colapso, una -
falla local o incremento local brusco de desplazamiento o de la curvatura
de una seccion. Ademas, si veinticuatro horas después de quitar la
sobrecarga la estructura no muestra una recuperacidén minima de setenta
y cinco por ciento de sus deflexiones, se repetira la prueba;

VIl. La segunda prueba de carga no debe iniciarse antes de setentay
dos horas de haberse terminado la primera,;

VIlI. Se considerara que la estructura ha fallado si después de la
- segunda prueba la recuperacion no alcanza, en veinticuatro horas, el
setenta y cinco por ciento de las deflexiones debidas a dicha segunda
prueba,;

IX. Si la estructura pasa la prueba de carga, pero como consecuencia
de ello se observan danos tales como agrietamientos excesivos, debera
repararse localmente y reforzarse.

Podra considerarse que.los etementos horizontales han pasado la
" prueba de carga, aun si la recuperacién de las flechas no alcanzase en
setenta y cinco por ciento, siempre y cuando la flecha maxima no exceda
de dos milimetros+L"(2)/(20 000h), donde L, es el claro libre del miembro
que se ensaye y h su peralte total en las mismas unidades que L:; en
voladizos se tomara L como el doble del ciaro libre;

X. En caso de que la prueba no sea satisfactoria, debera presentarse
al Departamento un estudio proponiendo las modificaciones pertinentes, y
una vez realizadas éstas, se llevara a cabo una nueva prueba de carga;

X1. Durante la ejecucion de la prueba de carga, deberan tomarse las
precauciones necesarias para proteger la seguridad de las personas y del
resto de la estructura, en caso de falla de la zona ensayada.

El procedimiento para realizar pruebas de carga de pilotes sera el
incluido en las Normas Técnicas Complementarias relativas a cimen-
taciones, y

Xll. Cuando se requiera evaluar mediante pruebas de carga la
seguridad de una edificacion ante efectos sismicos, deberan disenarse
procedimientos de ensaye y criterios de evaluacion que tomen en cuenta
las caracteristicas peculiares de la accién sismica, como son la imposicion
de efectos dinamicos y de repeticiones-de carga aiternadas:”Estos
procedimientos y criterios deberan ser aprobados por el Departamento.
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Titulo séptimo

Construccion

CAPITULO |
GENERALIDADES

Articulo 241. Una copia de los planos registrados y la licencia de
edificacion, deberé conservarse en las obras durante la ejecucidén de éstas
y estar a disposicion de los supervisores del Departamento.

Durante la ejecucion de una obra deberan tomarse las medidas
necesarias para no alterar el comportamiento ni el funcionamiento de las
Edificaciones e instalaciones en predios colindantes o en la via publica.

Deberan observarse, ademas, las disposiciones establecidas por los
Reglamentos para la Proteccion del Ambiente contra la Contaminacion
Originada por la Emision de Ruido y para la Prevencion y Control de fa
Contaminacion Atmosférica Originada por la Emisién de Humos y Polvos.

Articulo 242. Los materiales de construccién y los escombros de las
obras podran colocarse momentaneamente en las banquetas de la via
puablica, sin invadir la superficie de rodamiento durante los horarios y bajo
las condiciones que fije el Departamento para cada caso.

Articulo 243. Los vehiculos que carguen o descarguen materiales para
una obra podrén estacionarse en la via pubiica durante los horarios que
fije el Departamento y con apego alo que disponga al efecto el Reglamento
de Transito de!l Distrito Federai.

Articulo 244. Los escombros, excavaciones y cualquier otro obstaculo
para el transito en la via publica, originados por obras putiicas o privadas
seran protegidos con barreras. y senalados adecu~d= mente por los
responsavles de las obras, con banderas y letreros durante el dia y con
senales luminosas claramente visibles durante la noche.

Articulo 245. Los propietarios estan obligados a repara, por su cuenta
las ‘banquetas y guarniciones que hlayan deteriorado con miotive de la
ejecucion de la obra. En su defecto, el Departamento ordenara los tr..najos
de reparacion o reposicion con cargo a los propietarios o poseedo: <s.

Articulo 246. Los equipos eléctricos en instalaciones provisionales,
utilizados durante la obra, deberan cumplir con el Reglamento de In-
stalaciones Electricas y las Normas Tecnicas para Instalaciones
Electricas

Articulo 247. Los propietarios de las cbras cuya construccién sea
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suspendida por cualquier causa por mas de sesenta dias calendario,
estaran obligados a limitar sus predios con la via plblica por medio de
cercas o bardas y a clausurar los vanos que fuere necesario, a fin de
impedir el acceso a la construccion.

Articulo 248. Cuando se interrumpa una excavacion, se tomaran las
precauciones necesarias para evitar que se presenten movimientos que
puedan danar a las Edificaciones y predios colindantes o las instalaciones
de la via publica y que ocurran fallas en las paredes o taludes de la
excavacioén por intemperismo prolongado. - :

Se tomaran también las precaucicnes necesarias para impedir el
acceso al sitio de la excavacion mediante senalamiento adecuado vy
barreras para evitar accidentes.

Articulo 249. Los tapiales, de acuerdo con su tipo, deberan cumplir las
siguientes disposiciones:

" |. De barrera: cuando se ejecuten obras de pintura, limpieza o similares,
se colocaran barreras que se puedan remover al suspenderse el trabajo
diario. Estaran pintadas y tendran leyendas de "Precaucion”. Se

construiran de manera que no cbstruyan o impidan [a vista de las senaies

de transito, de las placas de nomenclatura o de los aparatos y accesorios
de los servicios publicos. En caso necesario, se solicitara al Departamento
su traslado provisional a otro lugar;

(I, De marquesina: cuando los trabajos se ejecuten a mas de diez
metros de altura, se colocaran marquesinas que cubran suficientemente
la zona inferior de las obras, tanto sobre la banqueta como sobre los
prediocs colindantes. Se colocaran de tal manera que la altura de caida de
los materiales de demolicion o de construccion sobre ellas, no exceda de
cinco metros,

lli. Fijos: enlas obras que se ejecuten en un predio a una distancia menor
de diez metros de la via publica, se colocaran tapiales fijos que cubran todo
el frente de la misma. Seran de madera, lamina, concreto, mamposteria o de
otro materal que ofrezca las mismas garantias de seguridad. Tendran una
altura minima de dos metros cuarenta centimetros; deberan estar plr lados y
no tener mas claros que los de las puertas, las cuales se mantendran
cerradas. Cuando la fachada quede al pano del alineamiento, el tapial podra
abarcar una franja anexa hasta de ciricuenta centimetros sobre la banqueta.
Previa solicitud, podra el Departamentg conceder mayor supeificie de
ocupacion de banquetas;

IV. De paso cubierto:-en obras cuya.altura sea mayor de diez metros o
en aquellas en que la invasion de la banqueta lo amerite, el Departamento
podrd exigir que se construya un paso cubierto, ademas de! tapial. Tendra,
cuando menos, una allura de dos metros cuarenta centimetros y una

.anchura libre de un metro veinte centimetros, y

V. En casos especiales, las autoridades podran permitir o exigir, en su
caso, otro tipo de tapiales diferentes de los especificados en este articulo,

Ningin eiemento de los tapiales quedara a menos de cincuenta
centimetros de la vertical sobre la guarnicion de la banqueta.
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CAPITULO I |
SEGURIDAD E HIGIENE EN LAS OBRAS

Articulo 250. Durante la ejecucién de cualquier edificacion, el Director
Responsable de Obra o el propietario de la misma, si ésta no requiere
Director Responsable de Obra, tomaran las precauciones, adoptaran las
medidas técnicas y realizaran los trabajos necesarios para proteger la vida
y la integridad fisica de los trabajadores y la de terceros, para lo cual
deberan cumplir con lo estabiecido en este Capitulo y con los Reglamentos
Generales de Seguridad e Higiene en el Trabajo y de Medidas Preventivas
de Accidentes de Trabajo.

Articulo 251. Durante las diferentes etapas de edificacion de cualquier
obra, deberan tomarse las precauciones necesarias para evitar los incen-
dios y para combatirlos mediante el equipo de extincion ‘adecuado. Esta
proteccion deberd proporcionarse tanto al area ocupada por la obra en si,
como a las colindancias, bodegas, almacenes y oficinas. El equipo de
extincion de fuego debera ubicarse en lugares de facil acceso y en las
zonas donde se ejecuten soldaduras u otras operaciones que puedan
originar incendios y se identificara mediante sefales, letreros o simbolos
claramente visibles.

Los extintores de fuego deberdn cumplir con lo indicado en este
Reglamento y en el Reglamento General de Segundad e Higiene en &l
Trabajo, para la Prevencién de Incendios,

Los aparatos y equipos que se utilicen en la edificacion, que produzcan
humo o gas proveniente de la combustion. deberan ser colocados de
manera que se evite el peligro de incendio o de intoxicacion.

Articulo 252. Deberan usarse redes de seguridad donde exista la
posibilidad de caida de los trabajadores de fas obras, cuando no puedan
utilizarse cinturones de seguridad, lineas de amarre y andamios.

Articulo 253. Los trabajadores deberan usar los equipos de proteccidn
personal en los casos que se requiera, de conformidad con el Reglamento
General de Seguridad e Higiene.

Articulo 254. En las obras de construccion, deberan proporcionarse a
los trabajadores servicios provisionales de agua potable y un sanitario
portatil, excusado o letrina para cada veinticinco trabajadores o fraccién
excedente de quince; y manienerse permanentemente un botiquin con los
medicamentos e instrumentales de curacion necesarios para proporcionar
primeros auxilios.

CAPITULO Ili =
MATERIALES Y PROCEDIMIENTOS
DE CONSTRUCCION

Articulo 255. Los materiales empleados en la construccion deberan
cumplir con las siguientes disposiciones:

|. La resistencia, calidad y caracteristicas de los materiales empleados
en la construccion, seran las que se sefalen en las especificaciones de
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diseno y los planos constructivos registrados, y deberan satistacer las
Normas Técnicas Complementarias de este Reglamento y las normas de
calidad establecidas por la Secretaria de Comercio y Fomento Industrial,

Il. Cuando se proyecte utilizar en una construccién “algun material
nuevo del cual no existan Normas Técnicas Complementarias o Normas
de Calidad de la Secretaria de Comercio y Fomento Industrial, el Director
Responsable de Obra debera solicitar la aprobacion previa del Depar-
tamento para lo cual presentara los resultados de las pruebas de
verificacion de calidad de dicho material.

Articulo 256. Los materiales de construccion deberan ser ai-
"macenados en las obras de tal manera que se evite su deterioro o la
intrusion de materiales extranos.

Articulo 257. El Director Responsable de Obra, debera vigilar que se
cumpla con este Reglamento y con lo especificado en el proyecto, par-
ticularmente en lo que se refiere a los siguientes aspectos:

. Propiedades mecénicas de los materiales;

li. Tolerancias en las dimensiones de los elementos estructurales,
como medidas de claros, secciones de las piezas, areas y distribucién del
acero y espesores de recubrimientos;

I1l. Nivel y alineamiento de los elementos estructurales, y

IV. Cargas muertas y vivas en la estructura, incluyendo las que se
deban a la colocacidn de materiales durante la ejecucion de la obra.

Articulo 258. Podréan utilizarse los nuevos procedimientos de
construccion que el desarrollo de la técnica introduzca, previa autorizacion
del Departamento, para lo cual el Director Responsable de Obra
presentara una justificacion de idoneidad detallando el procedimiento
propuesto y anexando, en su caso, los datos de los estudios y los resul-
tados de las pruebas experimentales efectuadas.

Articulo 259. Deberén realizarse las pruebas de verificacion de calidad
de materiales que senalen las normas oficiales correspondientes y las
Normas Tecnicas Complementarias de este Reglamento. Encaso de duda,
el Departamento podra exigir los muestreos y las pruebas necesarias para
verificar la calidad y resistencia especificadas de los materiales, aun en
las obras terminadas.

El muestreo debera efectuarse siguiendo meétodos estadistitos que
aseguren que el conjunto de muestras sea representativo en toda la obra.

El Departamento llevara un registro de los laboratorios o0 empresas que,
a su juicio, puedan realizar estas pruebas.

Articulo 260. Los elementos estructurales que se encuentren en am-
biente corrosivo o sujetos a la accion de agentes fisicos, quimicos o
biolégicos que puedan hacer disminuir su resistencia, deberan ser de
material resistente a dichos efectos, o recubiertos con materiales ¢ sus-
tancias protectoras y tendran un mantenimiento preventivo que asegure
su funcionamiento dentro de las condiciones previstas en el proyecto.

Los paramentos exteriores de los muros deberan impedir el paso de la
humedad. En los paramentos de los muros exteriores construidos con
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materiales aparentes, el mortero de las juntas debera ser a prueba de
roedores y contra intemperie.

CAPITULO IV
MEDICIONES Y TRAZOS

Articulo 261. En [as Edificaciones en que se requiera llevar registro
de posibles movimientos verticales, de acuerdo con el articulo 232 de este
Reglamento, asi como en aquellas en que el Director Responsable de Obra
lo considere necesario o el Departamento lo ordene, se instalaran refer-
encias o bancos de nivel superficiales, suficientemente alejados de la
cimentacion o estructura de que se trate, para no ser afectados por los
movimientos de las mismas o de otras cargas cercanas, y se referiran a
éstos las nivelaciones que se hagan.

Enlos'pianos de cimentacion se deberaindicar si se requiere el registro
de movimientos verticales, y las caracteristicas y periodicidad de las
nivelaciones correspondientes. ,

Articulo 262. Antes de iniciarse una construccion debera verificarse e
trazo del alineamiento del predio con base en la Constancia de Uso del
Suelo, Alineamiento y Numero Oficial, y las medidas de la poligona! del
perimetro, asi como la situacion del predio en relacion con los colindantes,
la cual debera coincidir con los datos correspondientes de! titulo de
propiedad, en su caso. Se trazaran después los ejes principales del
proyecto, refiriéndoios a puntos que puedan conservarse fijos. Si los datos
que arroje el levantamiento del predio exigen un ajuste de las distancias
entre los ejes consignados en los planos arquitectonicos, debera dejarse
constancia de tas diferencias mediante anotaciones en bitacora o
efaborando planos del proyecto ajustado. El Director Responsable de Obra
debera hacer constar que las diferencias no afectan la seguridad estruc-
tural ni el funcionamiento de la construccion ni las holguras exigidas entre
edificios adyacentes. En caso necesario deberan hacerse las
modificaciones pertinentes al proyecto arquitecténico y al estructural.

Articulo 263. Las Edificaciones nuevas deberan separarse de la colin-
dancia con los predios vecinos, en las distancias minimas que se fijan en
el articulo 211 de este Reglamento.

Las separaciones deberan protegerse pcor medio de tapajuntas que
/mpidan la penetracion de agua, b-.st.-1s y olros materiales.

CAPITULO V
EXCAVACIONES Y CIMENTACIONES -

Articulo 264, Para la ejecucidn de las excavaciones y la construccién
de cimentaciones se observaran las disposiciones del Capitulo VIl del
Titulo Sexto de este Reglamento, asi como las Normas Técnicas Com-
plementanas de Cimentaciones. En particular se cumplira lo relativo a las
precauciones para que no resulten afectadas las Edificaciones y predios
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vecinos nilos servicios publicos, de acuerdo con lo dispuesto en el artlculo
221 de este Reglamento.

Articulo 265. En la ejecucion de las excavaciones se cons:deraran los
estados limite establecidos en el articulo 228 de este Reglamento

Articulo 266. Si en el proceso de una excavacion se encuentran restos
fésiles o arqueoldgicos, se deberd suspender de inmediato |la excavacion
en ese lugar y notificar el hallazgo al Departamento. '

Articulo 267. El uso de explosivos en excavaciones quedara con-
dicionado a la autorizacion de la Secretaria de la Defensa Nacional y a las
restricciones y elementos de proteccion gue ordenen el Departamento y
dicha dependencia.

CAPiTULO VI
DISPOSITIVO PARA TRANSPORTE VERTICAL
EN LAS OBRAS

Articulo 268. Los dispositivos empleados para transporte vertical de
personas 0 de materiales durante la ejecucion de las obras, deberan
ofrecer adecuadas condiciones de seguridad.

Solo se permitira transportar personas en las obras por medio de
elevadores cuando éstos hayan sido disenados, construidos y montados
con barandales, freno automatico que evite la caida libre y guias en toda
su altura que eviten el volteamiento, asi como cuando cuenten con todas
las medidas de seguridad adecuadas, sujetandose a lo que indican las
Normas Tecnicas Complementarias de este Reglamento.

Articulo 269. Las maquinas elevadoras empleadas en la ejecucion de
las obras. incluidos sus elementos de sujecion, anclaje y sustentacion,
deberan:

I. Ser de buena construccion mecanica. resistencia adecuada y estar
exentas de defectos manifiestos;

Il. Mantenerse en buen estado de conservacion y de funcionamiento;

lll. Revisarse y examinarse periodicamente durante la operacidn en ia
obra y antes e ser utilizadas, particularmente en sus elementos
mecanicos tales como: anillos, cadenas, garfios, manguitos, poleas, y
eslabones girat.:rios, usados para.izar y/o descender materiales o como
medio de suspension;

-1V. Indicar claramente la carga util maxima de la magquina de acuerdo
con sus caracteristicas, incluyendo la carga admisible para cada caso, si
esta es variable, y

V. Estar provistas de los medios necesarios para evitar descensos
accidentales.

Los cables que se utilicen para izar, descender o como medio de
suspension, deberan ser de buena calidad, suficientemente resistentes y
estar exentos de defectos manifiestos.

Articuio 270. Antes de instalar gruas-torre en una obra. se debera
despejar el sitio para permitir ef libre movimiento de la carga y del brazo
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giratorio y vigilar que dicho mov:maen-to no dafe edificaciones vecinas,
instalaciones o lineas eléctricas en via publica.

Se debera hacer una prueba completa de todas las funciones de las
gruas-torre después de su ereccion o extension y antes de que entren en
operacion.

Semanalmenté deberan revisarse .y corregirse en su caso, cables de
alambre, contraventeos, malacates, brazo giratorio, frenos, Slstema de
control de sobrecarga y todos los elementos de seguridad. '

CAPITULO VII
INSTALACIONES

Articulo 271. Las instalaciones eléctricas, hidraulicas, sanitarias, contra
incendio,’ de gas, vapor, combustible, liquidos, aire acondicionado,
telefonicas, de comunicacion y todas aguellas que se cologuen en las
edificaciones, seran las que indique el proyecto, y garantizaran la eficiencia
de las mismas. asi como la seguridad de la edificacién, trabajadores y
usuarios, para lo cual deberan cumplir con io senalado en este Capitulo,
en las Normas Tecnicas Complementarias y las disposiciones Iegales
aplicables a cada caso.

Articulo 272. En las instalaciones se emplearan Unicamente tuberias,
valvulas, conexiones, materiaies y productos que satisfagan las normas
de calidad establecidas por la Direccion General de Normas de la
Secretaria de Comercio y Fomento Industrial.

Articulo 273. Los procedimientos para la colocacion de instalaciones
se suletaran a las siguientes disposiciones: '

El Director Responsable de Obra programara Ia colocacion de las
tuberras de instalaciones en los ductos destinados a tal fin en el proyecto,
los pasos complementarios y las preparaciones necesarias para no romper
los pisos, muros, plafones y elementos estructurales;

li. En los casos que se requiera ranurar muros y elementos estruc-
turales para la colocacion de tuberias, se trazaran previamente las trayec-
torias de dichas tuberias, y su ejecucion sera aprcbada por el Director
Responsable de Obra y el Corresponsable en instalaciones, en su caso.
Las ranuras en elementos de concreto no deberdn sustraer los
recubrimientos minimos del acero de refuerzo senalados en las Normas
Tecnicas Complementarias para el Diseno y Construccion de Estructur.s
de Concreto:

{1l. Los tramos verticaies de las tuberias de instalaciones se coiocaran
a plomo empotrados en los muros o elementos estructurales. o sujetos a
estos mediante abrazaderas, y

IV. Las tuberias de aguas residuales alojadas en terrenc natural se
colocaran en zanjas cuyo fondo se preparara con una capa de material
granular con tamano maximo de 2.5 cm.

Articulo 274. Los tramos de tuberias de las instalaciones hidraulicas,
sanitarias, contra incendio, de gas, vapor, combustibles liquidos y de aire
comprimido y oxigeno, deberan unirse y sellarse herméticamente, de manera
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que se impida la fuga del fluido que conduzcan, para lo cual deberan
utilizarse los tipos de soldaduras que se establecen en las Normas
Técnicas Complementarias de este Reglamento.

Articulo 275. Las tuberias para las instalaciones a que se refiere el
articulo anterior, se probaran antes de autorizarse la ocupacion de ia obra,
mediante la aplicacidn de agua, aire o solventes diluidos, a la presion y por
el tiempo adecuado, segun el uso y tipo de instalacion, de acuerdo con lo
indicado en las Normas Técnicas Complementarias de este Reglamento.

CAPITULO Vili p
FACHADAS '

Articulo 276. Las placas de materiales pétreos en fachadas, se fijaran
mediante grapas que proporcionen el anclaje necesario, y se tomaran las
medidas necesarias para permitir los .movimientos estructuraies;
previsibles, asi como para evitar el paso de humedad a través del reves-
timiento.

Articulo 277. Los aplanados de mortero se aplicaran sobre superficies
rugosas o repeliadas, previamente humedecidas.

Los aplanados cuyo espesor sea mayor de tres centimetros deberan
contar con dispositivos de anclaje, que garanticen la estabilidad del
recubrimiento, y en caso de ser estructuras, que garanticen el trabajo en
su conjunto.

Articulo 278. Los vidrios y cristales deberan colocarse tomando en
cuenta los posibles movimientos de la edificacion y contracciones
ocasionadas por cambios de temperatura. Los asientos y selladores
empleados en la colocacion de piezas mayores de uno y medio metros
cuadrados deberan absorber tales deformaciones y conservar su elas-
ticidad, debiendo observarse |o dispuesto en el Capitulo VI del Titulo Vi de
este Reglamento, respecto a las holguras necesarias para absorber
movimienlos.sismicos.

Articulo -279. Las ventanas, canceles, fachadas integrales y otros
elementos de fachada, deberan resistir las cargas ocasionadas por rafagas
de iento. segun lo que estatiece el Capitulo VII deil Titulo VI de éste
Reglamento y las Normas Tecnicas Complementarias para Disefio por
Viento.

Para estos elementos el Departamento podra exigir pruebas de resis-
tencia al viento a tamano natural.
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RESORTES Y AMORTIGUADORES EQUIVALENTES DEL SUELO

3

y 2

Javier Avilés1 y‘Eduardo Pérez-Rocha®

SUMMARY

A set of analytical and numerical solutions t¢ compute .
impedance functions for embedded foundations in a homogeneocus
stratum equivalent to a layered soil deposit are presented. These
solutions are useful for the determination of effective period and
damping of structures interacting with the soil, as well as for
the analysis of structures supported on springs and dashpots which
depend on frequency, and in general, for the soil-structure
interaction problemn.

The most significant parameters of a stratified site are the
dominant period and the mean shear wave velocity. Then, a layered
soil deposit can be replaced by an equivalent stratum with rigid
base characterized with these site parameters. The dominant period
is determined by using equation 4; and the mean shear wave
velocity is obtained by using equations 2 or 3, depending whether
the average slowness or velocity c¢riterion, respectively, |is
assumed. Moreover, the site parameters can be computed rigorously
beginning with the eigenvalue problem defined by equation 5.

The impedance functicns are defined as the steady state ratio
between - the applied force (moment) and the result displacement
{(rotation) in the force direction. The foundation 1is assumed
massless and excited harmonically. The dynamic stiffnesses are
complex functions depending on the excitation frequency.
Mathematically, the foundation stiffness and damping are expressed
by the real and imaginary parts, respectively, of these functions.
Physically, they represent the equivalent springs and dashpots of
the soil.

The impedance functions are commonly written in terms of the
static stiffness Km, and the stiffness and damping coefficients km

and cm,.reSpectively. depending on the normalized fregquency mn, as
m

shown in equation 13. Here, m indicates the vibration mode which
could be a translation, a rotation and coupled. The normalization
factor (1 + 12{) pretends to ¥fFsolate the effect of .the soil
material damping ¢. Thus, this representation allows to assume
other damping coefficients.

1 Instituto de Investigaciones Eléctricas
2 Centro de Investigacién Sismica AC, FJBS
3 Facultad de Ingenieria, UNAM
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The static stiffnesses can be computed with equations 17-19,
in which H is the deposit depth, D is the foundation depth, .and Rh

and Rr are the equivalent radii to the real foundation surface

with area A and- inertial moment I, respectively. The impedance
coefficients can be approximated using equations 23-28. ~
Rigorously, the static stiffness and impedance coefficients
can be obtained by means of tables i.j.k for Poisson ratios
v = 1/3(i=1), 0.45(i=2) and 1/2(i=3); deposit depths H/R = 2(j=1), -
4(j=2), 6(j=3), 8(j=4) and 10(j=5); and foundation depths
D/R = 1/4(k=1), 1/2(k=2) and 3/4(k=3). In all cases, a soil
damping coefficient £ = 0.05 was assumed. In spite of this
situation, for damping in the range 0.03 = C = 0.07 the present
impedance coefficients can be still used as a good approximation.
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1. INTRODUCCION -

En el disefic sismico de estructuras masivas como las plantas
nucleares, o de estructuras de edificios desplantados en depédsitos
de suelos blandes, se deben tener en cuenta explicitamente los .
efectos de interaccidn entre la estructura y el suelo, producto de
la flexibilidad de éste. Ademas, en depésitos estratificados se
tienen que considerar los efectos adicionales originados por las
formaciones locales.

Es comin que el andlisis de interaccién suelo-estructura se
realice sustituyendo el suele por resortes estaticos asi como por
amortiguadores viscoscs y masas virtuales adheridas a la
cimentacién, invariantes con la frecuencia de excitacidén, cuyocs
valores se definen de modo que la respuesta estacicnaria se ajuste
a soluciones exactas para un amplio rango de frecuencias (Newmark
y Rosenblueth, 1971). Estos parédmetros generalmente se calculan
para cimentacicnes idealizadas como discos apoyados sobre suelo
uniforme. Este criterio se puede mejorar al incorporar en la
rigidez y amortiguamiento del suelo la influencia de la frecuencia
de excitacién, asi como los efectos de la estratigrafia del sitio
¥ la profundidad de la c¢imentacién. Una manera eficiente de tratar
estos aspectos consiste en reemplazar los parametros mencionados
por rigideces dinamicas o funcicnes de impedancia  para
cimentaciones embebidas en depésitos de suelo estratificados. )

Las soluciones existentes sobre funciones de impedancia estan
restringidas a modelos viscoelastico lineales. Una forma practica
de tomar en cuenta aproximadamente el comportamiento no lineal del
suelo consiste en estimar valores equivalentes de las propiedades
mecanicas del suelco con base en las deformaciones causadas por los
movimientos sismicos intensos esperadeos en el sitio en cuestioén.

En este trabajo se presenta un conjunte de soluciones
aproximadas y rigurosas para evaluar las rigideces dinamicas de
una cimentacién enterrada en un estrate equivalente al depdsito de
suelo coriginal. Estas scluciones son de gran utilidad para la
determinacién del pericdo y amortiguamiento efectivos de sistemas
suelo-estructura; lo son también para el analisis sismico de
estructuras cuando se suponen apoyadas sobre resortes y
amortiguadores, dependientes de la frecuencia de excitacién, en
sustitucién del suelo.

2. IDEALIZACION DEL SUELO

La rigidez dinamica de una cimentacién depende de numerosos
factores que tienen que ver con la cimentacién misma y con el
svelo. Para fines practicos, esta complejidad se puede reducir si
tanto la cimentacién como el suelo se idealizan adecuadamente. Los

YA



pardmetros dindmicos mAs relevantes del suelo son el periodo
dominante de vibrar del sitio y la velocidad media de propagacién
del sitio. Como una aproximacién, un depdésito estratificado
horizontalmente se puede reemplazar por un estrato equivalente
definido con los parametros dinamicos del depésito original.

El depésito de suelo considerado se muestra en la Fig. 1.
Este yace sobre una base rigida que representa la roca basal cuya
profundidad se puede establecer come aquélla donde la velocidad de
propagacién de ondas de cortante Bo vale al menos 700 m/s. El

médulo de rigidez =al corte Go se relacliona con BD mediante la

expresion

; B =V G,/p, (1)

~

donde Py = zo/g es la densidad, siendo ¥, el peso volumétrico y g

la aceleracién de la gravedad. En consecuengia, la condicién para
la roca basal implica que Go z 85 000 t/m’, aceptando un valor

medio de ¥, = 1.7 t/mg.

N

Z
h, 1 B, T <,
Zz
m
h B.¥ . ¢
H
Z
M
h, By ¥ G

NNV AN AN ANV AN AN AN AN AN AN SN
BO. Ty So
Z

Fig. 1 Depdsito estratificado horizontalmente
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-7 El estrato equivalente al depésito de suelo se muestra en la
‘Fig.- 2. Este -se caracteriza con la profundidad H y el periodo
fundamental 'de vibrar T, que son semejantes a los parametros
‘correspondientes del depésito original, asi como con la velocidad
de ondas de cortante B, que es funcién tanto de H como de T, la
cual -se conoce como’ la velocidad media de propagacién del depésito
-de - suelo y ‘representa -la’ velocidad efectiva de un estrato
’equivalente con profundidad H y perliodo T. S
t=  .=Los valores del peso volumétrico y y el amortiguamiento C del
gstrato equivalente se pueden fijar como los promedics de los
parametros correspondientes del depésito de suelo. Se estima que
esta simplificacién es suficliente para el caso de suelos donde el
rango de variacién de tales parametros es pequefio, como sucede con
la mayoria de suelos que se encuentran en la.practica.

'

NN AN AN 2NN AN AN L AN AN L AN AN N
B. 7. C

+ - 0 0 o]

Z

w

Fig. 2 Estrato equivalente

El periodc dominante de vibracién y la velocidad media de
propagacién del sitio se pueden determinar con técnicas
aproximadas. Sin embargo, en sitios espéclales donde los
contrastes de rlgidez entre estratos sean considerablemente
grandes se recomienda emplear técnicas rigurosas.
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2.1 Determinacidn aproximada del periode dominante y la velocidad
media del sitio

Una buena aproximacién para la velocidad media de propagacién

~ del depésito estratificado se puede obtener recurriende a los

conceptos de velocidad y lentitud promedios, entendiéndose como’
lentitud al reciproco de la velocidad. - ;
Por un lado, 1la velocidad media de propagacién se puede
determinar suponiendo que el tiempo que tarda una onda de cortante
en recorrer un estratec uniforme de espesor H con una velocidad B
es el mismo que necesita para atravesar el depésito estratificado.
El tiempo gue requiere una onda de cortante para propagarse desde
la base hasta la superficie del estrato equivalente es igual a
te = H/B, en tanto que el tiempo requerido para atrevesar

verticalmente el depdsito estratificado es igual a td =z h /B,

m m m
siendo hm Y Bm el espesor y la velocidad de propagacién del
m—-ésimo estrato, respectivamente. Igualando los tiempos te y td se

obtiene que la velocidad media de propagacién vale

B=————— (2)

Por otro lado, cuando las variaciones en velocidad no son muy
pronunciadas, la velocidad media de propagacién también se puede
determinar integrando el perfil de velocidades y dividiéndelo
entre la profundidad del depésito para tener su valor medio, 1o
que conduce a

B = —— (3)

Las Ecs. 2 y 3 definen la .yelocidad media de propagacién en
términos del promedio de lentitudes y velocidades del depdsito
estratificado, respectivamente. Conocida la velocidad media de
propagacidén, el periode fundamental de vibrar del depésito
estratificado se infiere como una buena aproximacién mediante la
solucién de un manto homogéneo dada por la expresioéon

T = (4)
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La velocidad media de propagacién obtenida con base en los
conceptos de velocidad o lentitud promedios resulta
suficientemente aproximada para la mayoria de los sitios. El grado
de aproximacién y la mejor solucién dependen de las
caracteristicas del perfil estratigriafico. So6lo si los contrastes
de velocidad entre estratos son muy marcados se debe preferir el
concepto de lentitud promedia.

2.2 Determinacién rigurocsa del periodo dominante y la velocidad
media del sitio

Los modos naturales de vibrar de un depésito de suelo
modelado con estratos horizontales se pueden determinar facilmente
mediante la técnica del elemento finito. Para esta situacién es
posible usar hiperelementos que se discretizan solamente en la
direcciédn vertical.

Lysmer y Drake .{1872} han desarrollado un métode de elemento
finito de aplicacién practica para el problema de modos de
propagacién de wun depésite estratificado. Este consiste en
discretizar cada estrato del depésito en subestratos cuyes
espesores se deben escoger mucho mas pequefios que la longitud de
onda de cortante en el estrato en cuestién. De esta forma, el
numerc de estratos en el sistema discreto se selecclona
generalmente mayor gque el nuimerc de estratos en el sistema
original. Un analisis tipico requiere de 10 a 40 estratos. Si el
depédsito real con M estratos se divide en N subestratos (N > MJ],
los modos permanentes (modos naturales de vibracién) se encuentran
resolviendo un problema de valores caracteristicos de orden N
definido por la ecuacién homogénea

[K-wZH]Z=O (5)
n n

donde w es la frecuencla y 2 el modo correspondientes--a -la
n n
n-ésima forma natural de vibracién del depésito de suelo. 2 es un
n

elgenvector que tiene como componentes los desplazamientos
medales, perpendiculares al plane x-z, de los nodos =z
- n

(1 =n = N). Ademas, M y K son las matrices de masa ¥ rigidez,
respectivamente, del depésito estratificado, las cuales son
tridiagonales y tienen la siguiente estructura:
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K, M
[ )
) [ KQ’HZ
’ a a °

e o ° N-1 N-1 - - A -
.H . N
KM = X (6)

L] a o KN!HN -

Estas matrices se ensamblan con las matrices de estrato K. Y
M, que tienen las sigulentes formas:

1 -1

K'=G/h (7)
S S N
1/3  1/6

M = pnhn (8)
1/6 1/3

donde Gn, P Y hn son el mddule de rigidez, la densidad y el

espesor del n-ésimo estrato, respectivamente.

Los elementos de las matrices K,M que se traslapan deben
sumarse, los que se localizan fuera de los blogques son cero, y los
que caen fuera de la matriz no se consideran ya que el
desplazamiento de la base rigida del depésito de suelo esta
prescrito como nulo.

Una vez resuelto el problema de valores caracteristicos, el
periodo fundamental de vibrar del dernosito estratificade se
obtiene con la relaciétn T = 2n{w1. Y conocido este periodo, la

velocidad media de propagaclén del depédsito de suelo se encuentra
a partir de la solucién de un manto homogénec como B = 4H/T.
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3. FUNCIONES DE IMPEDANCIA

Las funciones de impedancia se definen como la relacién en
estado estacionaric entre la fuerza (momento) aplicada y el
desplazamiento (reotacién) en la direccién de la fuerza para una
cimentacién rigida carente de masa y excitada arménicamente. Estas
funciones son de tipo complejo y dependientes de la frecuencia de
excitacién. Matematicamente expresan, la parte real, la rigidez e
inercia del- suelc y, la imaginaria, el amortiguamiente material
por comportamientc histerético y el geométrico per radiacién de
ondas. Fisicamente representan los resortes y amortlguadores
equivalentes del suelo.

Los significados matematico y fisico de las rigideces
dinamicas se pueden ilustrar empleando una analogia con un sistema
discreto de un grado de libertad. Para esto, supéngase la ecuacién
de movimiento de un oscilador simple -

Mx+Cx+Kx=plt) (9)

donde M, C y K son la masa, amortiguamiento y rigidez,
respectivamente, p es la fuerza excitadora y x el desplazamiento.
Para una excitacién arménica p(t) = Pe “* se tiene en el estado
estacionario una respuesta x(t) = Xe ~ , siendo w la frecuencia de
excitacién. Asi, la Ec. 9 se reduce a ’

(K+iwC-wM)X=P (10)

Por definicién, la rigidez dinamica del oscilador es la
relacién entre la fuerza exaitadora y el desplazamiento en estado
estacionario, esto es:

l

Riw) = =~ = (K- M) +iwC (11)
S

Esta expresién muestra que *a-rigidez dinamica del oscilador
es una funcién compleja dependiente de 1la frecuencia de
excitacién. La parte real expresa la rigidez e inercia del
sistema, y la parte imaginaria la energia disipada a través de su
amortiguamiento.

La funcién de impedancia se acostumbra presentar en términos
de la rigidez estatica y coeficlentes de impedancia dependientes

de la frecuencia de la sigulente manera:
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Kw)=K(k+i1wc) (12)

donde k =1 - wz/wz y c= 2C0/w0. siendo m&YIa frecuencla natural
y co el amortiguamiento del oscilador. Los parametros k y ¢ se

conocen come coeficlentes de rigidez y de amortiguamiento,
respectivamente. Para el oscilador simple, k decrece con la
frecuencia y se hace nula para la frecuencia natural, en tanto que
c permanece constante. lLa Ec. 12 implica que la rigidez dinamica K
se puede expresar como el producto de la rigidez estatica K por un
factor dinamico complejo { k + lwc ) que considera las
caracteristicas de inercia y amortiguamiento del sistema; para la
frecuencia cero el factor dinamico se reduce a la unidad real y
por tante la rigidez dindmica coincide con la estatica.

Con base en la analcogia con el sistema discreto de un grado
de libertad, la rigidez dinamica de un sistema continuo
suelo-cimentacién, como el que se muestra en la Fig. 3, se puede
expresar mediante wuna funcién compleja dependiente de la
frecuencia de excitacién, de la forma

Em(”) = Kz [ km(nm) + i n cm(nm) ] (1 +i2¢) (13)

en que m indica el modo de vibracliédn de la cimentacién, K° es la
m
rigidez estatica, k y c son los coeficientes de impedancia, ¥y n,
m

es la frecuencia normalizada. El factor de normalizacién
( 1+ i2¢ ) intenta ailslar el efecto del amortiguamlento material
en los coeficientes de rigidez y amortiguamiento, segun el
principio de correspeondencia (Gazetas, 1983).

Los modos de vibracién de interés son la traslacién
horizental y rotacién de 1la base de 1la cimentacién. En
consecuencia, se deben definir impedanclas lineales Kh a partir de

las fuerzas y los desplazamientos a lo largo de los ejes
principales de la base, asi como impedancias rotacicnales Kr a

partir de los momentos y las rotaciones alrededor de los mismos
ejes. Ademés, como las fuerzas horizontales a lo large de los ejes
principales de 1la base producen tanto desplazamientos como
rotacicnes,. se deben definir impedancias acopladas Khr' las cuales

son criginadas fundamentalmente por el enterramiento de la
cimentaclén; este acoplamlento entre la traslacidén y rotaclién
resulta muy peguefic para cimentaclones desplantadas sobre la
superficle.
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Fig. 3 Sistema suelo-cimentacidn

Si Kln representa el resorte y CIn el amortiguador equivalentes

del suelo, como se llustra en la Fig. 4, la funcién de impedancia
se define alternativamente mediante la expresién compleja

E(w)=K(w) +1 v C () (14)
m m m
- 2 R y
R, % T %«V\&&W\@
D N
S Gy Lo Ku.Kpr KR

. AT |
. PR t N
- Cr -Crh Kr»Krh ‘/\/\/\/\—(2\‘

Fig. 4 Resortes y amortiguadores equivalentes del suelo
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Por tanto, el resorte y amortiguador se relacionan con leos
coeficientes de impedancia a través de las expresiones

Km=l(:[km-2(‘;nmcm] (15)

wC=K:["ncm+2c1<m] } Co(18)

3.1 Rigideces estaticas

Las rigideces estaticas para los modos de traslacién
horizontal, rotacién y acoplariento de cimentaciones circulares
enterradas en un .estrato elédstico con base rigida han sido
obtenidas por Kausel et al (1978); dichas rigideces estan dadas
per las siguientes expresiones:

o 8CR_ 1 R 2 D 5 D
Kh = 1 + —— 1 4+ —m — 1 + — —— (17)
2-v 2 H 3 R a4 H
3
. 8GR 1 R D D
K = T 1+ — L 1 +2 — 1+ 0.71 — (18)
r 3(1-v) 6 H R H
o _ 0 2 D
K = xR [‘s_“‘n: 0.03] (19)

donde D es la prcfun-idad de desplante de la cimentacidén. Ademas,
Rh y Rr son los radivs de circulos equlivalentes a la superficie de

desplante con igual area e igual momento de 1inercia de dicha
superficie, respectivamente, es decir: -

1/2
A
Rh_[TJ (20)
174
_ 41
R o= [ 2] (21)

donde A es el area de la superflicie de cimentaclién e I el momento
de inercia de dicha superficie con respecto a su eje centroidal de
rotacién. En términos de estos radios equivalentes la frecuencia
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normalizada se define como

n o= —I (22)

. . Para las impedancias acopladas se debe emplear la frecuencla
normal izada L : . : - -

3.2 Coeficientes de riéidez y amortiguamiento

Con fines préacticos, Kausel et al (1978) han desarrollado
férmulas aproximadas para los coeficientes de rigidez ¥
amortiguamiento para los modos de traslacién horizontal, rotaciédn
y acoplamiento de c¢imentaciones circulares enterradas en un
estrato visceoelédstico con base riglda, las cuales estan dadas por
las siguientes expresiones:

k =1 (23)

1 -0.27n; sin s 2.5
r r

kr = 0.5; si nr z22.5yv =1/3 (24)
1 -0.2 nr; si nr = 2.5y vz 0.45
khr = kh (25)
0.65 ¢ nh
2 > si nh = nh/n =<1
c = 1-(1-2C) 7 C # (26)
h hs
. P .
0.576; si nhs nh/nB > 1
0.5Z 7
P ’;'; sin =n/mvm =1 -
1-(1-2¢) 7 TP
c = . rp (27)
0.3 n
; ; sin =n/m »1
1+n rp r p
r
c_=c (28)
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donde n, ¥y m que representan las frecuencias fundamentales del
P -

depdsito, adimensionales, en vibracién trasversal ¥y vertical,
respectivamente, son:

T Rh
n = — {29}
s 2 H :
nRr o
n = — = {30)
s o,y B
en donde
« [ 2(1-v) ]1/2 (31)
B 1 -2v

es la relacién de velocidades medias de propagacion de ondas de
compresidén y cortante del depdsito de suelo en cuestion.

4. TABLAS DE RIGIDECES DINAMICAS

Para el calculo de rigideces dinamicas rigurosas cabe acudir
a un eficiente métode de elemento finite desarrollado por
Tassoulas y Kausel (1983). Con base en este método se elabord un
conjunto de tablas para las rigideces estaticas y los coeficientes
de rigidez y amortiguamiento para los modos de traslacién
horizontal, rotacidén y acoplamiento de cimentaciones circulares
enterradas en un estrato viscoelastico con base rigida, que se
presenta’ al final de este trabajo.

Los resultados estan normalizados de suerte que se pueden
emplear para situaciones generales. Los parametros que se variaron
son el coeficiente de Poisson v, la profundidad del deposito H, la
profundidad de desplanter de la cimentacién D, el radio de la
cimentacién R y la velocidad media del sitio R. El rango de
variacién establecido para estos parametros pretende cubrir una
gama amplia de casos que se presentan en la practica. Para valores
intermedics vale interpolar linealmente. i

En las tablas i.j.kx se presentan rigideces estaticas y
coeficientes de impedancia para los siguientes wvalores: a)
coeficiente -de Poisson v = 1/3(i=1), 0.45(i=2) y 1/2(i=3): b}
profundidad del depdésito normalizada con el radio de la-
cimentacién -H/R = 2(j=1), 4(j=2), 6(j=3), 8(j=4) y 10(j=5);, ¥
profundidad de desplante de la cimentacién normalizada con su
radio D/R = 1/4(k=1}, 1/2(k=2) y 3/4(k=3), suponiendo que el
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contacto de la pared lateral del cimiento con el suelo es total y
nulo. En todos los casos se considerd un amortiguamiento del suelo
& = 0.05. Para valores de amortiguamiento alrededor del § por
ciento, digamos 0.03 = £ = 0.07, se pueden usar estos coeficientes -
de impedancia con la salvedad de incorporar el amortiguamiento de
interés en la rigidez dinamica.
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3.4 TABLAS DE fUNCIONES DE IMPEDANCIA PARA CIMENTACIONES SUPERFICIALES
ENTERRADAS EN UN ESTRATO SIMPLE

Para el problema de interaccién dindmica suelo-estructura se requiere
conocer la magnitud y variacién de la rigidez de la cimentacién con la
frecuencia de excitacién. Para ello, las funcicnes de impedancia
rigurosas se pueden determinar mediante un eficiente método de elemento
finito desarrollado para tal fin (Tassoulas J y Kausel'E, “Elements for
the numerical analysis of wave motion in layered strata”, International
Journal of Numerical Methods in Engineering, Vol. 19, 1983). Con base en
ese método se elaboraron un conjunto de tablas de rigideces estaticas y
coeficientes de rigidez y amortiguamiento para los mo@os de traslacién
horizontal, rotacién y acoplamiento de cimentaciones circulares

enterradas en un estrato viscoelédstico con base rigida.

Las rigideces dinamicas que se presentan a continuacién estan
normalizadas de suerte que se pueden emplear para situaciones generales.
Los parédmetros que se consideran como varliables son el coeficiente de
Poisson efective del sitio, v, la profundidad de desplante de la
cimentacién, D, la profundidad del depdsito de suelo, H, el radio
equivalente de la cimentacién, R, y la velocidad efectiva de propagacién
del sitio, B. El rango de variacién establecido para estos parémetros
pretende cubrir una gama amplia de casos que se presentan en la

practica. Para valores intermedios vale interpolar linealmente.

En las tablas i.j.k (i =1,...,3; j=1,...,5;, k=1,...,3) se presentan
funciones de Iimpedancia para cimentaciones con paredes laterales en
contacto total o nulo con el” suelo ¥y los sigulentes valores:
v = 1/3(i=;), 0.45(i=2) y 1/2(i=3), H/R = 2(j=1), 4(j=2), 6(j=3), 8(j=4)
y 10(j=5) y D/R = 0(k=1), 1/4(k=2) y 1/2(k=3). En todos los casos se
consideré un amortiguamiento efectivo del sitio ¢ = 0.05. Para valores
de amortiguamiento alrededor del 5 por ciento, digamos 0.03 = { = 0,07,
se pueden utilizar estas mismas tablas pero reemplazande el
amortiguamiento considerade por el amortiguamiento de interés al

construir las funciones de impedancia.
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Tabla 1.1.2 Rigideces estéticas y coeficlientes de impedancia
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