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SEISMIC CONE TEST IN MEXICO CITY "J-H .Z 
PRUEBA DE CONO SÍSMICO EN LA CIUDAD DE MÉXICO 

E. Ovando-Shelley 
Instituto de lngeniería,'UNAM 

R. Contrcras 
Instituto de Ingeniería, UNAM 

A. Sámano 
Instituto de Ingeniería, UNAM 

SYNOPSIS. The Instituto de Ingeniería, UNAM, developcd 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 consisten! with local stratigraphy and soil types. Previously developed corrclations 
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 thcse. tests and 
those derived from the seismic cone test depends exponentially on relative consistency. 

l. INTRODUCTION 

1.1 General background 

Any theoretical model for caléulati"ng the seismic response of layered soil dcposits rcquires that strata 
.f'be characterized by means of appropriate parameters. The simples! 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 mcans of a 
viscous elastic model, linear or non linear. tylany problems in soil dynamics can be solvcd accuratdy 
enough with such a model. 

G and A are strain dependen! parameters and it has long been establ ished that the former decreascs 
with increasing strain levels whereas the latter is small at low strain values and grows as strain 
increases. These parameters can be obtained using a number of laboratory dcvices 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 thcsc. For 
earthquake related problems, G is derived from the following elastic rclationship: 

G =pY 2 

·' 
( 1) 
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where Ys is the shear wave propagation velocity and p is the mass densitiy of the soil traverse<' 
the shear waves. Strains associated to the moduli obtained from field tests are rather small, typic. 
of the arder of w-4 % or less. These strain levels are at least one arder 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 interna! strain measurements. For practica! 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 ha ve been used extensively by geotechnical 
· •· engineers and geophysicists for determining profiles of E or G with dcpth. New devices like thc 

suspension logging probe havc been developed more reccntly (Kitsunezaki, 1980). Thc down-holc 
" .,surveying technique has also becn adapted and can now be uscd togcthcr with a static pcnctromctcr. 

The device is known as the seismic cone or seismic CPT and was developcd initially by Robcrtson ct 
al (1986). lts basic principie of operation is illustratcd in fig l. Gcophoncs for logging wavcs 
generated at the surface are installcd near thc cune tip which is. cuuplcd to standard pcrforation bars. 
Other similar devices ha ve al so 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 drivc 
the perforation bars and the tip containing the geophones. 

A seismic CPT device is under development at the 1 nstituto de 1 ngeniería, UNAM. Tria! tests in 
severat·soft soil. si tes in Mexico City are very encouraging (Ovando et al, 1'993; Ovando et al 199 · 
The results of one such test are analyzed and discussed in this paper. Severa! resonant column a. 
cyclic triaxial tests were also performed at the site and the results of these are confronted with thosc 
obtained with the seismic cone. 

Oscilloscope 

.F 

Shear wave source 

~ 
/ Shear W:!Vc 

Fig 1 Seismic cone penetrometer (after Robert
son et al, 1986) 

Triggcr 
gc-tlrhtlnc 

1 

j 

Fig 2 Schematic view of thc scismic cone dcvolpcd 
at UNAM 
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1.2 Previous field studies for determining dynamic soil properties in Mexico City 

Despite the importance of field tests for characterizing soil depos.its in terms of their dynamic 
properties, its use in practica! applications in Mexico City is still not widespread. Early 
determinations of dynamic moduli using seismic refraction and cross-hole tests were pcrformed in 
the 60's and 70's (Figueroa, 1964; Martínez et al, 1974). After the 1985 earthquakes, extcnsive 
cross-hole testing was performed by the Mexican electricity board (Comisión Federal de 
Electricidad) (Benhumea and Yázquez, 1988). Later, down-hole and suspension logging tests werc 
performed in 13 soft soil si tes in Mexico City (e.g. Jaime et al, 1987; Ovando and Romo, 1991 ). 
Additional suspension logging tests were performed by geophysicists from thc Oyo Corp. in 1990 
(Yamashita, 1990). Lermo et al (1990) present the results of ambicnl vibration studics as wcll a 
summary of the data available on lhe dynamic propertics of the Mexico City clays obtained from. in 
situ tests. " l' 

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. .,, 

~
Rache salt sensors. These are piezoelectric granules bonded in a paslille thal is glued lo a tube--··· 
coupled to the conical tip of the device. They work like piezoelctric accelerometers a1!d were 
originally designed to measure high frequency vibralions in tubes induced by cavitalion (Guarga ct 
al, 1985). They have a tlal frequency response curve between 3 and l ,000 hz. 

Signa/ conditioning. The seismié cone is provided wilh a pre-amplificr ncar lhc scnsors; a sccond 
atiiplifier is localed in lhe surface and ils oulpul is fed directly lo visual display unils or tu a digital to 
analogue card. Pass band fillers are also included in the signa! condilioning unit. 

Data logging and display. During the experiments, signals may be viewed in an oscilloscope or may 
be registered in a galvanometric oscillograh. All the signals are digitized wilh a 12 bit analoguc to 
digital converter and may also be displayed in a porlable compuler. Thc sampling frequency is 
typically set at 1000 hz. 

2.2 Data reduction and processing 

Digitized data are processed lo 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 sel at 5 a1id 200 hz. After fillering, which is performed in thc 
frequency domain, signals are converted into time series. These can be used to obtain arrival times 
directly, i. e. with the difference between the start times of the trigger signa! and the signa! logged 
with piezoelectric sensors or by using the cross correlation funclion of thesc lwo signals, Rah: 
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R.,Jr) =E[ a( t)b(t +e))= [a(t)b(t +<)dt 

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 Rab adopts its maximum value. 
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uppcr 151-
clays 

50 E:I 
~ 
w 

' • • 
r 

550 
+ 

Point rcsistancc, kPa 

Porc prcssurc, prcconsolidation stress and ctlcctivc vct1ical stt·css, kPa 

Fig 3 Geotechnical Conditions at the site 
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3. FIELD AND LABORATORY EXPERIMENTAL RESULTS 

Samples of natural clays were retreived from a site within thc lakc zonc in Mcxico City. 'i'hc 
lnstitute of Engineering, UNAM, as well as a firm of private consultants have becn studying thc sitc 
over the last few months; consequently, soil conditions are well documented. Site investigation 
included severa! Dutch cone penetration tests as well as soundings to obtain undisturbed samples; a 
station with severa! open end piezometers was also installed. Traditional triaxial compression ami 
consolidation tests were also performed. Laboratory and field test results as well as a dctailed 
knowledge of the stratigraphy provide a convenient framework with which to interpret thc scismic 
cone tests performed in this research. The experiments carried out in conncection to this research 
consisted in a seismic conc 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 performcd 
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 toa depth of 55 m. The relcvant 
strata for the purposes ofthis p_aper 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. Thé graph 
presented in fig 3 shows the results of one of the penetration tests. The distiibution of porc pressurcs;._. 
and of effective vertical stresses at the site is also givcn in that figure. 

3.2 Seismic cone test 

The seismic cone test was performed using the array indicated schematically in fig 1, to generatc 
shear waves. The graphs given ii1 fig 4 are examples of the signals logged during the seismic conc 
te!f. The first two graphs are the signals registered with the geophones and with the triggcr near the 
wave source (reference signals), respectively. The traces at the bottom of the figure are thc cross 
correlation functions obtained with equation (2), using the two other signals. Arrival times are 
plotted 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 l. Velocities estimated with 
correlations between point penetration resistance and shear wave velocity are also indicatcd in the 
table. The correlations, derived from previous field determinations of shcar wave velocities in the 
Mexico City area, can be expressed as (Ovando and Romo, 1991): 

(3) 

where 11 is a constan! that depends on soil type and varies betwcen 23.3 and 40.0; Ys is thc average 
natural volumetric weight of the soil and Nkh is a correlation coefficient that also dcpends on soil 
type and varics between 6.7 and 16.0. Equation (3) was obtained assuming that undraincd soil 
behaviour during shear can be represented with a hyperbolic stress-strain relationship. 
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Table l. Estimated and meas u red G values 

Estimatcd with Equation (1) Mea su red 

Dcpth (m) Gmin Gmcd Gmax G 
MPa MPa MPa MPa 

1.5 3.4 5.02 7.12 -
5.1 4.5 r.. 71 '!.52 -
X.3 3.5 5.25 7.45 C..52 
11.5 3.9 5.83 S.2S r..52 
13.3 3.5 5.25 7.45 (J.ó5 

14.7 3.9 5.X3 X.28 13 .c.c. 
19.5 3.9 5.79 X.21 25 9 
22.5 27.4 411 XX 57.% 4X.I5 
25.2 7.13 10.51 14.90 4X.I5 
27.1 36.06 53.!"4 75.35 57.11 
39.8 X7.18 124.87 182.17 105 

45.75 1113.03 151.83 215.30 -

Comparison of estimated and measured values were used to assess the rcsults of the test. In general, 
the measured shear wave velocity values fall within the range of expeeted values . 

. r: 

-24.80~-~9~~~--~.8~9-.~e~~L-~~~uu~.~e~L-L-~ 
'I'IME I:M:lll.t ••Cil 

__ .. 
<3> 

\.---t 

Fig 4 Example of signals logged during the seismic cone test. The uppcr signa! was registcred wi"· 
the Roche Salt scnsors, the middle trace is the trigger signa! and ihe bottom curve is thc ere 
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 
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A limited amount of soil samples was available for pcrforming 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 prcsented 
¡y means of shear moduli-_strain curves, fig 6. Each of the points in_ this graph represents a test in 
"\vhich the sample was subjected to undramed dynam1c shears ot d1ttercnt amplitude alter 1sotroplc 
consolidation. The graph in fig 7 presents normalized shear moduli (G/Gmaxl plotted as a function 
of shear strain. 

Table 2. Conditions of cyclic triaxial tests 

Test Depth w LL PL PI Sr Yo Oc· Gm.,~ 
m % % % % % KN!m3 kPa (}'' ' 

100 25.90 280.58 309.5 94.4 215.1 0.98 11.5 100 93 
200 9.20 245.96 255 61.9 193.1 0.995 11.9 100 73 
300 15.7· 208.69 236 76.40 159.6 1.02 11.9 100 67 
400 25.9 254.25 327.7 101.10 226.6 0.998 11.6 200 55 
500 72.5 97.8 118 51.03 66.97 0.998 13.9 250 61.76 
600 72.5 62.09 75 41.3 33.7 1.06 15.7 350 197.14 
700 41.83 61.30 71 45.5 25.5 0.93 14.9 300 87.78 
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4. ANALYS!S OF EXPERIMENTALRESULTS 

Shear wave velocities obtained from the seismic cone test were transformed into G values by means 
of equation (1) and were plotted as a functión 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 V s (equation 3) which show that 
stiffness values estimated with it generally agree with the field determinations. Gmax values obtaincd 
from cyclic triaxial tests are also indicated and, as expected, are lower than thosc obtaincd with thc 
seJSITIIC COile. 

S 
.S 
.f3 

.f' 0.. 
(1) 

Q 

0.1 1 

G in MPa 

10 100 !000 

o -~-------+--------+-------~~------_, 

S --

10 .. ' 

1S 

20 

2S --

30 --

3S --

40 

4S. --

·. ·. ·. Gmax (eqn 3) 
•• •• ·.,¿;f::" 

• ¡¡ 
' ' 

' o 

o ' o -. -....... . 

G valucs i'rom seismic 
cone test 

Gmin (eqn 3{\.. . 
. . . 
. . . 

o o 
o 

m• ' ' 1: ·. ·. 
G values from lab test 

1
: :. : 

Gmean (eqn-3 so -L-----------------~~~~------~ 

Fig 8 Shear wave velocity profile obtained from thc seismic cone test 
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G values determined with the seismic cone test were related to relative consistency, assuming ¡' 

an exponential relationship can be established between them. lt has bcen argued elsewherc t~._ 

relative consistency is a better parameter than plasticitu indcs since it does not only retlect soil type 
and structure but also stress history and soil state (Romo and Ovando, 1995). The existcncc of a 
relationship ot that form can be justified resorting to critica! statc conccpts (see for example, Wroth, 
1984). The expression relating G with relative consisteney is: 

Gm.1'1 = ced(C,) 

p' 
(4) 

where p' is the mean effective stress. In order to obtain values of p' 
was assumed an at rest earth pressure coeffieient of 0.55. 

from the field experiment, it 

Shear moduli at small strains can be obtained from equation (1) and can be rclated to initial. or 
maximum moduli, Gmax• obtained with resonant column tests. Cyclic triaxial tests can also be used 
to obtain approximations to Gmax• 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 mcasured 
in the laboratory. On the other hand, laboratory determinations are performcd on soils that have been 
subjected to complex loading and unloading histories due to sampling and handling that reduce the 
stiffness of the material (H ight et al, 1985). 

700 

600 

500 
~ Silty and sandy soils ~ 

"' .r- ;E 

/ ~ 400 

"' 'O Soft clays "' .;; 
-.; /' 
E 300 

,/' 
o z 

200 + 

100 

-------------. ----------- --1-- Laboratory valucs 
-----; -1- -1- -1- (soft clays) -1-

oL---------------------------------------------~ 
·0,2 -0,1 o 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,11 

Rclativc consistcncy 

Fig 9 Normalizcd stiffncss (G/p' and G/cr'J as a function of relativc consistcncy 

The graph in fig 9 presents plots of equation (4) fitted to the data obtaincd fronrthe seismic cone ~-. .• 
and to experimental results obtained from the cyclic triaxial tests, for comparison. The ficld data 
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align along two well defined curves, one for the soft clays and another for sandy or silty malerials 
with low relative consistencies. The G/p' versus relative consistency curves for the sofl clays were 
fitted with the following values: e = ll6 and d = 1.95, for the seismic cone data whereas e = 81 
and d = O. 93 for the cyclic triaxial test results. For the soft clays, the relationship betwcen 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·l.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). Diffcrences 
beween laboratory and field determinations reduce as relative consistency diminishcs. 

Maximum shear moduli obtained from field measurements, laboratory tests or corrclations likc thosc 
given by cquations (4) can be incorporated into a complete stiffncss-strain model. Mcxico City clays 
comply quite well toa Davidenkov type hyperbolic model suggestcd by Romo ( 1990): 

G=G"'"'[l-H(y)j (5) 

where 

•.. 
:, -· ·" 

U<f 
A' 

H( y)= (6)-· 

l+(XJ" 

Yr is a reference strain that depends on Cr and so do the paramctcrs A' and B . 

. f' 
5. CONCLUSIONS 

The test described in this paper shows that the seismic cone now under dcvelpment at thc Instituto de 
Ingeniería, UNAM, is a most useful too! for obtaining in situ values of shear wave vclocity in 
Mexico City. The results obtained are consistent with local stratigraphy and soil types found at thc 
test site. Correlations derived previously between shear wave velocities and penetration resistancc 
from conventional CPT tests, yield results that generallly agree with those obtained from those 
obtained with the seismic cone. lmprovements to these correlations will follow, as more seismic cone 
tests are perfonned. 

A ser.ies of cyclic triaxial tests was per'formed in order to compare small strain stiffncss valucs 
obtained with them with the ones derived from the seismic cone test. Nonnalizcd initial stiffncsscs 
obtained from the seismic cone are about 1.4 to 4 times larger. than those obtained from cycl ic 
triaxial tests, depending on relative consistency. These stiffnesses are better correlated with relativc 
consistency than with the plasticity index. Although more experimental data are certainly rcquircd to 
verify this conclusion, it agrces with the findings of previous and ongoing research on thc dynamic 
behaviour of Mexico City clay at the Instituto de Ingeniería. lnitial stiffncsscs can be incorporatcd 

·-
-· 
.:.; 
:·: 
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into a hyperbolic stress-strain model that also depends strongly on relative consistency; the modc 
provides good approximations to the actual dynamic behaviour of Mexico City clay. 
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INITIAL DYNAMIC STIFFNESS OF MEXICO CITY CLA Y FROM FIELD TESTS 

ABSTRACT 

E. OV ANDO-SHELLEY 

Instituto de Ingeniería, UNAM 
Coyoacán 04510, Mexico City 

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 
propase a method which is useful in practica! problems dealing with the seismic response of. soft clay 
deposits. 

KEYWORDS 
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Shear moduli; shear wave velocity; field tests; correlations; CPT soundings 

INTRODUCTION 

Stress-strain relationships to model the seismic behaviour of soils often specify the functions that relate 
shear modulus with strain and are expressed, on many occasions, in terms of the value of the shear 
modulus, G, at small strains. This val u e is usually denoted by Gm .. since shear moduli gcnerally adopt 
their maximum value when shear strains are smaller than about 10'3 %. Field tests to measure shear wave 
velocities, V,, are particularly well suited for obtaining values of Gm.,, as they commonly induce cven 
smaller strains in the sdil mass. 

Approxirnations 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 
Lre extremely useful in regional analyses, preliminary Studies or in less-than-desirable situations where it 

is simply not possible to perform field or laboratory tests to obtain dynamic soil properties. This paper 
presents the derivation of correlations between shear wave velocities and cone penetration resistance, qc, 
for soils in Mexico City by interpreting a CPT sounding with cavity expansion thcory and, also, by 
assuming that· soil behaviour is adequately modelled with hyperbolic stress-strain relationships. 



FIELD TESTS 

Shear wave velocities were detennined from the results of down-hole and suspension logging __ sts 
performed in 15 sites within the lake zone in Mexico City. The fonner 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 elscwhcre (c. 
g. Kitzunesaki, 1980). CPT soundings were perfonned at each of the test sites so that profiles of V, and 
qc against depth were available in each of them, as exemplified by the graphs presented in figs 1 and 2. 
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Fig 2 CPT sounding and shear velocity 
profiles for a site in the former 
Xochimilco-Chalco lake 

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 1ess 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 not us 

1 
occur within these two clay strata (e. g. Romo and Ovando, 1995). 

DERIVATION OF CORRELATIONS 

Pr.nerretation resistoncc anrf undrnined shear strenpth 



For the Mexico City clays, the following empírica! relationship relates undrained shear strength, c., with 
? . 

e• 

e "' qc 
" N 

k 

(!) 

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 severa! decades now and is 
backed by the results of l~rge amounts of CPT and static unconsolidated undrained triaxial tests from 
which it has been found that N, varies between 10 and 14 (Santoyo et 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 between qc and Vsfrom cavity expansion theory 

Classical plasticity has been used to study the longitudinal expansion of a cylindrical cavity withi'n an 
elasto-plastic medium (Hill, 1950). The same theory has been applied to estímate the point bearing 
capacity of piles (Ladanyi, 1967) and can also be used to interpret a CPT test. The interna! 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-plasiic solid, p, can be expressed as (Ovando and Romo, 1992): 

(2) 

where p~ is the mean effective stress before the expansion of the cavity; E" stands for "ündrained 

Young's modulus at half the devia_tor stress at failure (= q"). In the case of a CPT test, p, is related to 

tip penetration resistance and the soil' s undrained strength. 
-~ 

(3) 

with the usual values of N,, 

(4) 

It is convenient to express the mean effective stress in terms of qc. To this end, p0 must first be 
expressed as a function of the vertical effective stress, d,. Next, it is assumed that the ratio between 
undrained strength and vertical effective stress is constan!, cj d, ={J. Hence, 

, (1 + 2K0 ) qc 
Po= 3{3 N, 

(5) 

where K0 is the coefficient of earth pressure at res t. 

Íntroducing p~ into equation (2), and taking'into account that E"= 2p(l + v)V,', an expression for , IS 

obtained: 

V= 
·' 

3pq, exp[3N,.. -4 
2N"(I+ v) 4 

(6) 1 



1 

Non-defined tenns are mass density, p, and Poisson's ratio, v; it was also assumed that K0 = 0.5. 

Use of hyperbolic functions 

Relationships between shear wave velocity and penetration 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: 

(7) 

where r and y are shear stresses and strains, respectively; a and r are experimentally determined 
parameters. An equivalen! expression 10 equation (7) is: 

(8) 

where r, is the reference strain; r, = c./Gm.,. If y~ O 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 tenn containing this exponen! will approach zero fas ter: Hence, 

r r _,- (9) 

Making the appropriate substitutions one finds that 

.F ( 10) 

N kh is another coefficient of correlation. 

COMPARISON WITH FIELD MEASUREMENTS 

Penetration val u es obtained from formulas (6) and (1 O) were u sed to estimate shear wave velocities and 
the results were then compared with measured values of , . In using equation (6), it was as.sumed that 
fJ= 0.26, which appears to be a teasonable hypothesis for nonnally consolidated or lightly 
overconsolidated soils, like those found in Mexico City. In order to use equation (10), the value of r,, 
which depends strongly on soil plasticity, must be specified first. Results of cyclic triaxial and resonant 
column tests performed previously were used to assign yalues to r, (Romo, 1995). 

Soil type and stress history will influence shear. wave velocity and consequently, the field data 1 

grouped following two criteria. The first one takes into accountthe location of the test site and whether 11 

has been subjected to significan! externa! overburdens. Accordingly, it was possible to separate shear 
wave velocity data from three different zones: the virgin lake Texcoco bed (sites with no significan! 
externa! loads), data from !he heavily urbanized core of the city (pre-loaded lake Texcoco bed) and, 5 



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 

rder non plastic materials that forro the ·first hard !ayer 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 
oreviously. In the case of non-plastic materials, the experimental data can be accomodated in ··a single 

·aph, 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 severa! factors, 
like experimental errors in the measurement of q, 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 sorne 
of the parameters. However, the cor.relations do follow the expected trends and for practica! applications 
the st;<:~tter can be reduced making an additional consideration . 
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The elastic. relationship between the dominant period, T., 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 peri· 
determined experimentally in many sites in Mexico City from ambient vibration studies or from surficial 
movements recorded during earthquakes, e ven for large magnitude events like those that occurred in 
1985 (Lermo et al, 1990) due to the fact that Mexico City clay exhibits nearly elastic behaviour at rather 
large strains levels, as has been shown and discussed previously (e. g. Romo and Ovando, 1995). An 
expression for ~. is: 

-. H 
V , = --;;--¡; (11) 

I-· 
¡::) V.n 

where h, and 
deposit. 

" 
are the thicknesses and the shear wave velocities of the strata that consitute the soil 

The procedure for using equation (6) or (10) is to first determine the dominant period from amb.ient 
vibration measurements, which is cheap and pretty straight forward or, alternatively, from maps of equal 
period contours like those included in the Mexico City Building Code. Secondly, io 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 ~e values of shear 
wave velocity. · 
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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 ata 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 model the stratigraphy. Surficial movements a long one of the horizontal 
components were calculated using a one dimensional wave propagation model (Schanbel et 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 
mode1 in which shear wave velocities are the mean values predicted by equation (10), i. e. N11, = 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 u sed 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 

¡ l 

can be adequately represented with hyperbolic stress-strain models. Both these approaches were used to 
justify the correlations between' penetration n;sistance, obtained from CPT soundings, and s"f1ear wave 
velocity. 

'· 
Shear wave velocities obtained from down-hole and suspension logging tests, together with the results of 
CPT soundings were used to calibrate the proposed correlations. Experimentally determined ~ata 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 . 

..-
Tiie 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 laboratory tests to obtain dynamic soil properties. 
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MODELLING THE DYNAMIC BEHA VIOUR OF MEXICAN CLA YS 

M. P. ROMO and E. OVANDO-SHELLEY 

Instituto de Ingeniería, UNAI\1 
A. P. 70-472, Coyoacán 04510, Mexico City 

ABSTRACT 

This paper presents a cursory look into some ofthe rcsults of recent rcscarch carried out in the Instituto de 
Ingeniería, UNAM, into the dynamic behaviour of claycy soils. lt shows thc dcvclopmcnt of hypcrbolic 
stress-strain relationships with which thc most relevan! features of the bchaviour of two vcry diffcrcnt soils 
can be modelled, clays from the Campeche Sound in thc Gulf of Mexico and Mexico City clays. Thc modcl 
depends on parameters that can be expressed in tenns of experimental functions of plasticity indcx and 
relative consistency. Even though the models are formally the same, the functions that define thcm are 
different for the two soils studied. This reflects thc intluence of soil origin and type, mincralogy ami 
geological formation processes ori these functions . 
. !' 

KEYWORDS 

Laboratory tests, dynamic properties, marine clays, lacustrine clays, bchavior modclling 

INTRODUCTION 

Among other factors, thc dynamic bchaviour of clays depends on the magnitudc of thc strains induccd by 
the application of stresses. For shear strains of the order of 1 o-4 %, they behave likc viscous clastic solids; 
for strains of up to about 1 o-1 %, stiffness and strength depend on stress history and statc, and are 
influenced strongly by soil plasticity. Experimental results accumulated over thc lasl few ycars at thc 
Instituto de Ingeniería, UNAI\1, indicate that relative consistency (or liquidity indcx) also bcars an 
importan! influence on the shape of stiffness-strain and damping ratio-strain curves; togcthcr with soil 
plasticity, it is onc of the key parameters for studying the behaviour of claycy soils subjcctcd to cyclic 
dynamic loads. This paper describes thc way in which these two index propcrtics can be incorporatcd into 
hyperbolic strcss-strain relationships to model the dynamic bchaviour of two typcs of clays with highly 

.contrasting plasticity index values. 



MA TERIALS USED 

The first material is a marine clay from the Campeche Sound, in the Gulf of Mexico, off the coasts ot 
state of Campeche_ Samples were retreived from the sea bottom at depths ranging from 16 to more than 
120m. A detailed description of index propertics as well as of its static and dynamic charactcristics can be 
found elsewhere (Romo and Ovando, 1993). The clays refcrred lo in this paper had natural water contcnts 
that varied between 25 ancl 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 it is also very compressible. The test 
results presented here were taken from studies performed using materials sampled from three different si tes 
within the old lake zone; the behaviour observed in these results is a representative example of thc onc 
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 %) ami their plasticity indeccs 
between 149 and 190% (average: 189 %). 

Each of lhe spccimens was consolidated isolropically and subjcctcd lo undraincd 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 loo k at their small strain behaviour. 

SHEAR MODULUS AT SMALL STRAINS 

Values of the shear modulus at small strains provide estima tes of its initial or maximum value, .( i,, .. , wh ;~•· 
can be obtained from geophysicaHests in the -field or, typically but not exclusively, from thc rcsor 
column test in the laboratory. Field tests meas u re shear wave velocity propaga! ion, V,, and shcar modulus .. 

is obtained indirectly with an elastic relationship (G = pV,'; p = mass density). (i,," val u es esimated from a 
field test are usually higher. than those obtained from resonant column tests as the strain levels induccd in 
the fonner type of test can be al least an order of magnitude smaller than the strains experienced by a soil 
sample tested in a resonant column.Disturbances dueto sampling or handling ofsoil specimens also aiTcct 
the ~sults of laboratory tests; so do ageing effects which can not be reproduced in the laboratory These 
protllems have receivcd the attention of numerous workers in thc past, like Andcrson and Richart ( 1976), 
Anderson and Stokoe ( 1978), Hight el al ( 1985), i11ter afia. 

Recen! comparative studies have shpwn that in the highly plastic Mexico city clays with low rclativc 
consistencies, ditferences in tield and laboratory estimates of (j are less im1Jortant lhan in lcss IJiastic 

lll<l\ 

materials hapilñlJ14lYghllJ'( rclative consistencies (Ovando el al, IYY5)_ Calling Ci,:, .. the tield valuc of thc 

initial shear modulus and e;:,,. .. its val u e obtained from a laboratory test, the quoticnt bctween both of thcsc 
was found to be (pending further verification): 

G 1 /G' "' 1 4ec, /JI<l\ 1/l<l\' • 
( 1) 

where C, is the relative consistency Brittle soils having large rclative consistcncies are more pronc to be 
affected by sampling or handling disturbanccs; hencc the quoticnt tends toa value of about 4 whilst it tcnds 
to 1.4 for soils with water contents equal to their liquid limit. 

lnitial shear moduli obtained in the laboratory also depend strongly on relativc consistency. In order to 
view this, values of Ci,,, obtained from cyclic triaxial cells were plotted against thc consolidation stress. 
The graph presented in fig 1 shows data obtaincd from tests on soils from the Campeche Sound and thc one 
in fig 2, from the Mexico City clays. A cursory look at the data would indicatc that ( ;,.,,, is not rclated to 

) 



consolidation pressure. However, when data are organized according to the valucs of rclativc consistcncy, 
definite trends can be established, as suggested by fig 1 for the case of thc soils from thc Campeche Sound 
The data thcre were fltted to the following equation. 

( , (' 95(C>0.023) . 
, ='+ a 

• 11/<1\ o 1 - (e:, -o, 023) ,. 
(2) 

where G0 is the shear modulus obtained when the confining pressurc, CJ~, is ni l. 

The data from the Mexico City clays is bettcr organized when plasticity index, /'/, 1s introduccd as an 
additional parameter and can be tltted to 

G = l22P 1 
G,. ( )

(/'1-C,)( , )0.>0 
lll<l\ a fJf-C, /~, 

(3) 

where /~, is an arbitrary refcrence pressure to obtain dimensional homogcneity. The curves of ( i,.,. .. against 

CJ~ of figs 1 and 2 can not be tltted in one graph leading, consequently, toa single analytical cxprcssion to 
relate them. This is not surprising as it retlects that soil origin and type, geological formation processes and 
mineralogy, amongst other t~~ctors, affect initial stiffncss. Further rcscarch is required to clarify the 
influence and importance of each of them. 
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Cyclic tri axial test rcsults were used to obtain val u es 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, respcctivcly. All thc 
samples were isotropically consolidated undcr different effective confining stresscs. Note thc rathcr small 

valucs of (í""" exhibitted by the Mexico City clay, which span from about 5 to 20 MPa whcrcas in thc , 
Campeche Sounclmatcrials thcsc were mostly around 50 MPa. Referring to flg 3, thc flat initial portion of 
the curves obtained for the stitTer:more brittle materials from the Campeche Sound. covers strain lcvcls nf 
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about 0.01 % whilst the more plastic materials retreived from shallow depths ncar thc sea bed show little 
degradation of stiffness for strains well above 0.1 %. In fact, the stiffncss-strain behaviour of the softer 
Campeche Sound clays clase! y resembles the one shown in fíg 4 for the Mexico City clays. At least ir 
respect, it can be argued that the latter are not un1que. The curves in both fíg 3 and 4 can be modellcd \. 
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(4) 

(5) 

Gis the shear modulus for any shear strain, y and y is a reference strain. The stitTncss-strain curves for 

the marine clays from the Campeche Sound are adequ~teley modelled adopting constan! values of A(= 1.0) 
and B(= 0.5). In the case of the Mexico City clays, A dcpends on an cxpcrin{entally dctcrmincd function of 

plasticity index, A', and on relative consistency, i. e. A= A' +C,; IJ is another experimental function that 

only depends on the former. Plots of A' and Bagainst plasticity indexare givcn in figs 5 and 6. As it might 
have been expected, y,, al so depends on plasticity index or relative consistcncy (ligs 7 and 8 for thc 

Campeche Sound and the Mexico City clays, respectivcly). The inllucncc of plasticity indcx on thc 
dynamic stiffness-strain behaviour of clays was noted previously by other researchcrs (e.g, Dobry and 
Vucetic, 1987). 

DAMPING RATIO 

Hardin and Drnevich ( 1972) showed that the damping ratio, A., of viscoclastic materials that obcy Masin~'s 
ndes during cyclic loading is related to shcar modulus 

A= f...ma:r(J- G/Gma..-.:) (6) 



where !..,,, is the maximum value of thc damping ratio befare soil failure. From equations (4) and (5) and 
making the necessary substitutions, (6) becomes 

'A=('A,,.,-t.."'J(H(y))+'A"';" (7) 
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!..,,, is the initial or small strain value of thc ciamping ratio. This expression shows that A. also depends on 
plasticity index and relative consistency by virtue of equation (5) The extreme val u es of A., A.,, ancl !.., .. ,, 
can be assigned from the results of experiments like those conductecl here Referring to lig <J, A.,,, and """"· 
were found to equal 3 and 28 % for the marine clays. In contras!, the extreme values of the damping 
coefficient of the young lacustrine clays from Mexico City are on!y O 5 ancl 13 % While the former values 

1!1 within the range of thosc found for many other plastic clays, the latter oncs are m u eh smaller than most 
of the val u es reportecl previously in the literature. 

OTHER ASPECTS OF DYNAMIC SOIL BEHA VIOUR 



Initial stiffness, G,a,, the relationships between stiffness and strain, da1i1ping and strain, as well as thc 
extreme values of /.., can be used to describe níany of the aspects of the undrained behavimir of plastic 
clays during carthquakes but there are other factors that can modify them. Two of them are br' -., 
discussed in what follows. 
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Repetitive loads degrade.stiffness dueto fatigue,.The amount and rate of dcgradation.dcpcnd.on:soil typc-. 
and state, stress leve!, cyclic stress amplitude and number of applied cycles of stress. Cyclic ·angular 
distortions at the microstructural leve! bring about fatigue. Normally consolidated or lightly 
overconsolidated saturated clays generally accumulate positive pore prcssures during cyclic loading which 
ac~lerates stiffness degradation but are less affected by this effect than loose non plastic (granular) 

-w ( 

materials in which it can be catastrophic and may even lead to liquefaction. Fatigue is more importan! 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 ldriss el al (1978) to evaluate fatigue effccts, works wcll: 

(8) 

Fatigue and the accumulation of positive pore pressures seem to be closely related and in thc Campeche 
Sound clays it only became importan! when the cyclic stress amplitude excecded 80 % of. its undraincd 
strength which roughly coincided with the cyclic stress leve! at which stiffness degradation also becamc 
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 dueto the application of rcpctitive loads 
only becomes apparent whcn thc cyclic strain amplitude reaches 2 to 3 %. E ven then, thc magnitudc of thc 

excess pore pressure seldom exceeds O. 3a~ (Romo, 1995). 

Permanent di.,placements 

When a soil is subjected to cyclic loading, it undergoes transient cyclic deformations; aftcr a numbcr of 
load applications permanent, non reversible deformations appear. Both cyclic transicnt ami pcrmancnt 
deformations depend on cyclic stress amplitude but the latter also dcpend on thc duration of loading. 



Experiments in a large variety of soils have shown that these deformations are correlated ancl that therc 
exists a distinctive strain value beyond which permanent defonnations accumulate faster. In the case of lhc 

'exico City clay, the threshold shear strain is about 2.2 % (Romo, 1995), i. e. one ordcr of magnitudc 
.drger 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 no! necessarily yield plastically. The much higher thershold for the appearance 
ofplastic strains also indicates that irreversible deformations will develop signiticantly when the material is 
close to reaching its dynamic failure·stress. According to the results of many tests, dynamic failure stresses 
exceed !hose found under static conditions by about 30 to 40 % (e. g. Romo and Ovando, 1995), a 
phenomenom that is most probably duc to a loading rate or strain rate c!Tccl. Othcr lcss ralc dcpcndcnl 
clayey matcrials afso cxhibit di!Tercnt lhreshofd strains to mark thc fimits of !incarity ami lhc appcarancc of 
plastic straining. In the case of the Campeche Sound clays the information gathcrcd during the resea.rch 
does not allow for selling the lhreshold values wilh ccrlainly bul lhcy are dcfinilcfy smaflcr lhal in lhc 
Mexico City clays. The same can be expected lo be lrue for other fess plastic malcria!s. 

CONCLUSIONS 

Plasticity index and relative consistency have been shown to be key parameters in detining some of thc 
most relevant features of the dynamic behviour of two clays having different origins and characterislics: 
the highly plastic Mexico City cláys and the medium plasticity clays from the Campeche Sound. These 
features can be expressed with a hyperbolic model which depends on properties such as the initial shcar 
modulus, the extreme values of damping and a reference strain. All of these depend on the two key 

arameters. The model also requires that two experimental parameters be detined, A and B. 

Even though the dynamic behaviour of theCampeche Sound and the Mexico City clays can be modelled 
with expressions that are formally equal, the experimental functions that define the dependency of lhc 
properties and experimental parameters of the model on plasticity indcx and relative consistency are 
ditTerent for these two materials. This reflects that soil origin and type, geological fonnation processcs, 
microstructure, mlncralogy and, i~directly, stress state and history, intluence the fonn of thcse 
expdilnental functions. lt al so suggests that it m ay not be possible to obtain general soil m o deis of the typc 
expressed by equations ( 4) and (7) but it does point out that the approach shown here can be followed lo 
obtain site, or even possibly, region-specific models. 

Plasticity index and relative consistency can be obtained from simple tests. Hencc, lhe appeal of lhe modcl 
described here to make preliminary estimations of dynamic properties and dynamic soil response, prior lo 
the actual dynamic testing of soils. 
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ZONIFICACION GEOSISMICA EN MEXICO Y SU APLICACION AL CALCULO DE 
ESPECTROS DE DISEÑO 
:JEOSEISMIC ZONATION IN MEXICO ANO ITS APPLICA TION FOR DESIGN 
SPECTRA COMPUTA TIONS 

Miguel P. Romo y Efraín Ovando, Instituto de Ingeniería, UNAM 

RESUMEN 

Se presentan los aspectos más relevantes de los estudios realizados en México para zonificarlo 
globalmente y a nivel de ciudades. Se comentan los efectos que pueden tener las características geotécnicas 
en la distribución del peligro sísmico en diversas localidades y la forma práctica en que deben considerarse 
en el cálculo de espectros de diseño de campo libre y oe interacción (espectros de piso). También se discuten 
los aspectos más significativos que influyen en el comportamiento dinámico de los suelos, haciendo especial 
énfasis en las arcillas blandas de la ciudad de México. 

l. INTRODUCCION 

El impacto de los sismos en términos de la cantidad y costo de daños, así como en número de muertes 
~n la última 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 área en. 
1932; en Tokio (1923), Japón 143,000; 30,000 en Chile en 1939; 12,000 en Agadir, Marruecos en 1960; ·• 
67,000 en Chimbote ( 1970), Perú; 250,000 en Tangshan ( 1976), China; 3,000 en el sudeste de Irán 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, Japón. Existen informes que indican que la mayor tragedia asociada con sismos 
ocu~ó en 1556 en Shensi, China donde aparentemente sucumbieron 830,000 personas (Idriss, 1985). 

En cuanto a daños en propiedades, los sismos han causado pérdidas que van desde unos cuantos 
millones hasta varios miles de millones de dólares americanos. Por ejemplo, el daño total causado por el 
sismo de 1906 en San Francisco, California y sus consecuencias se estima en unos 400 millones de dólares 
(al precio de ese tiempo); el de Alaska de 1964 y el de San Fernando, California en 1971 fueron estimados 
en 400 millones cada uno (ldriss, 1985); el de México de 1985, sólo en la capital, se estimó en 5,000; el de 
Loma Prieta, California en 1987 causó daños, atribuibles al sismo, que costaron entre 6,000 y !0,000 
millones; el de Northridge, California en 1994 se estima que causó pérdidas fisicas entre 12,000 y 15,000; el 
de Kobe (rebautizado como Hanshiu-Awaji), Japón ( 1995) sólo en daños a puentes ( 15) del sistema Hanshiu 
Expressway Public Corporation, el costo se estimó en 5,000 millones de dólares. Estas cifras pueden 
incrementarse significativamente en sismos severos futuros debido a que la urbanización continúa y ahora se 
construyen edificaciones más audaces e infraestructura de mayor valía. 

Todos los sismos que causan daños tlsicos (y personales) de consideración tienen el denominador 
~omún del comportamiento de los suelos durante los temblores. Muchos de los daños se relacionan con la 
nestabilidad global del suelo lo cual redunda en asentamientos diferenciales y totales importantes debido a la 

compactación de suelos granulares sueltos; asentamientos y desplomos en estructuras desplantadas en suelos 
blandos como se ilustra en la fig 1; generación de presiones de poro que conducen a la licuación de suelos 



granulares, como se muestra en la fig 2; movimie~tos en presas de tierra y enrocamiento;' deslizamientos de 
apoyos de puentes, etc. 

Un efecto más sutil de las condiciones locales geotécnicas en el daño a estructuras es la influencia que 
tienen en las características de los movimientos sísmicos del terreno las cuales pueden tener un gran impacto 
en la severidad de los daños estructurales que se puedan desarrollar, aunque el suelo de apoyo permanezca 
estable durante el temblor. Indicaciones cualitativas y cuantitativas de la ocurrencia de este fenómeno han 
sido notadas desde' hace muchos años en varios sismos; sin embargo, el caso que más claramente evidenció 
este efecto fue el de la ciudad de México durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. En la tig 3 se 
muestra una correlación entre daño estructural y las características dinámicas del depósito de suelo. Se 
observa que los edificios más dañados fueron aquellos que tenían entre 1 O y 14 pisos y estaban desplantados 
en depósitos de arcilla 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 extensión y 
severidad de los daños que sufren las estructuras durante la acción de temblores de gran intensidad . 

. f> 

Fig l. Asentamientos sísmicos en un edificio de la 
ciudad de México. Septiembre 19, 1985 

Fig 2. Licuación en la Isla de Enmedio en la desembo
cadura del río Balsas. Septiembre 19, 1985 
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De acuerdo con los comportamientos observados resulta evidente que en la evaluación del peligro 
sísmico para una obra especifica se incluya la estimación de los movimientos dinámicos del terreno que 
•uedan' inducir sismos futuros. Para esto, es necesario conocer las fuentes sísmicas que afectan al sitio 

especifico, las distancias epicentrales incluyendo los aspectos geológicos y sismológicos, las leyes o 
relaciones de atenuación de la intensidad sísmica con la distancia y el tamaño y su frecuencia de los sismos 
asociados con cada fuente de generación de temblores. Conociendo estos elementos, se pueden evaluar las 
características de los movimientos sísmicos en el sitio, lo cual constituye la estimación del peligro sísmico. 
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 así como el costo de reparación o el costo social que 
significa la pérdida de vidas. 

El propósito de este artículo es resumir la práctica actual en la evaluación del peligro sísmico en la 
ingeniería geotécnica en México. Se pone especial atención a la zonificación geotécnica, y a su aplicación en 
la práctica a la determinación de espectros específicos para el diseño de edificios. 
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Fig.F. Efecto del tipo de suelo en la intensidad de daños a edificios Septiembre 19, 1985 (Seed y S un, 1 989) 

2. ZONIFICACION GEOSISMICA 

Recientemente ( 1993) el Comité Técnico TC4 (Technical Committee for Earthquake Geotechnical 
Engineering) de la ISSMFE (lnternational Society for Soil Mechanics and Foundation Engineering) publicó 
un manual para la zonificación de peiigros geosísmicos que sugiere tres niveles del procedimiento a seguir 
para zonificar una región especifica. 

En el primero proponen que la zonificación se base en la compilación e interpretación de información 
existente en documentos históricos, informes o cualquier base de datos disponible. Este procedimiento es el 
más burdo y de menor costo y usualmente se aplica para cubrir regiones de gran amplitud como un país o un 
estado. La información sobresaliente en este nivel se obtiene de catálogos de sismos en los que se incluyen 
además de registros, distancias epicentrales, magnitudes, mecanismos focales, etc. La información se 
complementa con ·datos históricos sobre los daños inducidos por eventos sísmicos, los cuales pueden 
1roporcionar un panorama de la distribución de la intensidad de movimientos en sismos históricos. 

En el segundo grado la zonificación se realiza con mayor detalle. Sugieren que se recurra a 
fotografias aéreas para definir la localización de las fallas y sus condiciones geológicas, que se efectúen ·1 
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estudios de campo adicionales para identificar las estructuras geológicas y las condiciones geotécnicas que 
puedan afectar a los movimientos sísmicos del terreno. Por último, proponen realizar mediciones con 
microtremores (vibración ambiental) para obtener información más detallada de la estratigralia del sitio 
sus capacidades para amplificar los movimientos del terreno. 

En el tercer grado de zonificación consideran la definición de los movimientos sísmicos en úreas 
reducidas, para lo cual se requieren investigaciones de campo y laboratorio en el sitio especitico, Los 
resultados de este tipo de estudios se incorporan en el análisis de la respuesta del depósito de suelo usando 
modelos numéricos de propagación de ondas sísmicas. Este nivel de zonificación 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 zonificación que se presentan en este trabajo se basan en información derivada de 
estudios de microtremores y geotécnicos, así como en análisis dinámicos específicos, tanto de campo libre 
como incluyendo la presencia de la estructura. 

2.1 General de la República Mexicana 

El acervo disponible para el<iborar los mapas geosísmicos de toda la República Mexicana consistió de 
datos geofisicos y de características de temblores registrados en diversos sitios del país. La información 
geofisica está compuesta por las características de· los sísmos·en la fuente, la cual acopl_ada con relaciones: de· 
atenuación (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. específico .no se cuenta· con datos sobre las características .de los 
movimientos sísmicos del.terreno; por lo que usualmente:se tiene que:recurrir·a las·leyes de atenuación.-para 
transformar los modelos matemáticos que describen la actividad de las fuentes vecinas en parámetros 
sísmicos como intensidad o magnitud. La forma más usual es representar la actividad sísmica de una fuente 
en términos de tasas de excedenciá. de magnitudes, las cuales se pueden transformar en curvas de tasas de 
excétlencia de intensidades, en las que se incluyen los riesgos de falla que deben aceptarse. 

2.1.1 Sismicidad de México 

La actividad tectónica que genera grandes temblores (M, ¿ 6.5) se concentra básicamente en cuatro 
zonas (fig 4). En la del Mar de Cortés el movimiento relativo entre las placas de Norteamérica y del Pacitico 
es de tipo lateral y ha generado sismos como el del 8 de junio de 1980 (M, = 6. 7, con epicentro en la falla de 
San Jacinto a 70km al sureste de la ciudad de Mexicali). El potencial sísmico en el norte de la península de 
Baja California está asociado a la extensión de las fallas de San Andrés y San Jacinto hacia el sur. La 
segunda zona es la de subducción de las placas oceánicas de Rivera (bajo el estado de Jalisco) y de Cocos 
(bajo los estados de Colima, Michoacán, Guerrero, Oaxaca y Chiapas) que han generado sismos como el de 

Jalisco del3 de junio d~ 1992 (M, =8.2) y el de Michoacán del 19 de septiembre de 1985 (M, =81) 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 litósfera oceánica debida a la penetración de la Placa de 
Cocos por debajo de la Placa de Norteamérica con un ángulo que varía de 35° en Colima-Michoacán ,, ''i 0 

en Oaxaca. La manifestación superficial de este fenómeno es el Eje Volcánico Transmexicano no pan a 
la Trinchera de Acapulco. A profundidades del orden de 50 a 1 Oükm se generan mecanismos de falla normal 
que 
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Fig 4. Regiones Sísmicas en la Repúblca Mexicana 

'e 
han causado temblores co~·o el de Oaxaca del 15 de enero de 1931 (M,= 7.8) y ha afectado a poblaciones 
-le Puebla, Veracruz y el norte de Oaxaca. En la última zona ocurren dentro de la placa continental como el 

.e Acambay (M_, = 7. O) del 19 de noviembre de 1912, asociado al Eje Volcánico Transmexicano. EStos 
sistemas soó de tipo de falla normal someros ( 15-15km de profundidad), lo que los hace especialmente 
peligrosos en la zona epice~tral. ~' 
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Fig 5. Provincias tectónicas a lo largo de la zona de subducción 
(Modificada de Esteva y Ordaz, 1989) 
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De estas cuatro, la que genera sismos más severos es la de subducción en el Pacífico (tig 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 Jo largo de varias secciones transversal la 
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 subducción 
(Modificada de Kelleher, 1973) 

Durante Jos últimos años, a raíz de los sismos de 1985, se ha observado que en la zona de subducción 
(y quizá en otras partes del mundo) la actividad sísmica resulta de la superposición de dos procesos, uno que 
es totalmente aleatorio y otro constituido por los temblores característicos de gran magnitud que tienen 
periodos de recurrencia más o menos definidos. Debe esperarse que estudios futuros sobre riesgo sísmico 
incluyan este doble fenómeno. En las relaciones magnitud-recurrencia de la fig 7 se observa clarament· ··te 
para las magnitudes moderadas y grandes el modelo tradicional (N disminuyendo con valores crecie1. ,e 
M,) no se cumple ya que Jos datos indican que N aumenta para valores moderados de M, alcanza un máximo 
y luego decrecen para magnitudes muy elevadas (Rosenblueth, 1987). 
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Fig 7. Efecto de temblores grandes (periódicos) en las tasas de excedencia de magnitudes 
(Esteva y Ordaz, 1989) 

2.1.2 Regionalización Geosísmica 
. ..._., 

El mapa de zonificación sísmica que actualmente se usa como base para estimar los movimientos 
sísmicos en un sitio específico, a falta de estudios detallados para el lugar, es el indicado en la tig 8 (Esteva y ; . 
Ordaz, 1989). La escala de intensidad de los movimientos sísmicos varía de A (la más baja) a D (la más '~ 

severa) . 
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Fig 8. Regionalización sísmica de la República Mexicana 
(Esteva y Ordaz, 1989) 
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Además de la regionalización de la lig 8, se ha hecho una clasificación de las condiciones del suelo 
local que incluye tres categorías dependiendo de sus características de rigidez. En la literatura exi<ten 
diferentes definiciones para clasificar a cada uno de los tres tipos de suelo. En la mayoría de ellas se t n 
descripciones cualitativas que pueden mal interpretarse con relativa facilidad ya que un suelo puede 
identificarse atendiendo a sus características de consistencia y rigidez; sin embargo, en su conjunto (en toda 
la estratigrafia) puede constituir depósitos con características dinámicas diferentes. Por esta razón, 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 depósito, se considera que el tipo de 
suelo debe definirse con base en el periodo natural del depósito. Se encuentra que los limites adecuados 
serían: Suelo tipo 1 para depósitos de suelo con T (periodo natural) :S: 0.15s; suelo tipo 11 para depósitos de 
suelo con O. 15 :S: T :S: O. 80s, y suelo tipo 111 para depósitos de suelo con T>O Ss. El periodo natural 
corresponde al depósito de suelo que sobrcyace a un estrato de terreno firme que tenga, un módulo de rigidez 
al corte mayor que 85,000tfm2 (onda de corte superior a 800m/s) o cuando los ensayes de penetración 
estándar muestren más de 50 golpes (por 30cm de penetración) de manera sistemática en una longitud mayor 
que 4.0m. En los casos en que la transición entre el depósito 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 máximo 
obtenido es el que debe usarse para definir el tipo de suelo. En las conclusiones se propone un procedimiento 
para clasificar geosísmicamente los suelos. 

Con esta clasificación, se pretende dar la alternativa de utilizar.procedimientos indirectos para definir 
de manera expedita el tipo de suelo. Así, con medición de microtremores, registros de sismos, o ensayes de 
campo sencillos se puede lograr el objetivo de evaluar el periodo natural del sitio específico.'· ' 

En la selección del.tipo de suelo ·deben tomarse en cuenta· sólo los· suelos que se encuentren debajo del 
nivel de desplante •de· la losa de cimentación. ·En caso. de cimientos· a base de una,cajón y pilotes, el suelo a 
considerar es el que subyace:al cajón,. 

2. 1.3 Espectros de Diseño 

.r' En la definición de los espectros de diseño, se consideró un concepto de minimización que conduce a 
la mínima suma del costo inicial de la estructura y la esperanza del valor presente de las pérdidas por daños 
sísmicos (Esteva y Ordaz, 1989). Utilizaron el modelo de recurrencia de sismos casual siguiendo con una 
distribución tipo Poisson (aunque la evidencia acumulada para la zona de subducción indica que además se 
generan sismos severos con periodos de retorno más o menos dctinidos) y una ley de tasas de excedencia de 
tipo exponencial. 

Los espectros de diseño que se proponen para las cuatro zonas sísmicas y los tres tipos de terreno se 
definen con la siguiente expresión: 

\' - e- a o 'l' .,.-ao+-7-.-
a 

para O<T<'l' 
- - 11 

S =e 
" 

para T,:s:'l':s:7~ ( 1) 

'\ - e __,_ ('')' • ,, - 'l' para 'l~ :s; T 

8 



donde a0 ,c, T.,, 7;, y r están dadas en la tabla 1, y S. es el coeficiente sísmico, para amortiguamiento 
estructural del 5% Esta información se resumió y se hizo pública en el Manual de Obras Civiles de la 
- misión Federal de Electricidad (1993). 

Tabla l. Parámetros de los espectros de diseño para la República Mexicana 

Zona sísmica Tipo de suelo ao (g) e (g) T. (s) 7~ (s) r 
I 0.02 0.08 0.2 0.6 l/2 

A II 0.04 0.16 03 !.5 2/3 
III' 0.05 0.20 0.6 2.9 l 
1 0.04 0.14 0.2 0.6 1/2 

B II 0.08 0.30 03 !.5 2/3 
III 0.10 0.36 0.6 2.9 1 
I - 0.36 0.36 0.0 0.6 l/2 

e II 0.64 0.64 0.0 1.4 2/3 
III 0.64 0.64 0.0 1.9 l 
I 0.50 0.50 00 0.6 1/2 

D II 0.86 0.86 00 1.2 2/3 
III 0.86 0.86 0.0 17 1 

2.1.4 Peligro Sísmico Actual en el País 

La descripción anterior ilustra que existe peligro sísmico en una parte importante del país. Rara los 
terremotos de subducción los periodos de· recurrencia son más o menos entre 3 5 y 80 años, lo que ir{cÚca que 

. :;t., 

existen dos brechas que pueden romperse en un periodo no muy largo; una es la de Guerre.ro, entre 
Zihuatanejo y Acapulco, y la otra es la del Istmo de Tehuantepec, en Oaxaca. Las magnitudes, de acuerdo 

\ 

con el tamaño 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 tectónica global. 

1 

Los periodos de recurrencia de los grandes temblores de profundidad intermedia son del orden de 100 
años. Aunque no se ha localizado confiablemente la sismicídad de fondo, en general, se podría decir que la~
zonas con mayor peligro son la parte sur de Puebla y norte de Oaxaca, con sismos que pueden alcanzar 
magnitudes del orden de 7. O. 

Las descripciones históricas sobre los sismos que han ocurrido en el Eje Volcánico Transmexicano y 
en el Golfo de México no permiten estimar períodos de retorno confiables para estas provincias tectónicas; 
sin embargo, las magnitudes esperadas deben al menos ser iguales a las máximas observadas 
instrumentalmente. 

2.2 Distrito Federal 

La información disponible en esta zona creció exponencialmente a partir de Jos sismos de septiembre 
de 1985. Actualmente se disponen mapas detallados que muestran la zonificación geotécnica, mapas que 

lican la profundidad al estrato de suelo firme, y de isoperiodos. Además, existen funciones de 
amplificación (y de formas espectrales) características para un gran número de sitios distribuidos en el 
Distrito Federal. Esta información permite de manera expedita evaluar las características de vibración de un 
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sitio en particular. Además, este volumen creciente de datos tiene la consecuencia positiva de que las 
incertidumbres inherentes a la estimación de los movimientos sísmicos en un sitio se reduzcan 
apreciablemente. 

2 2.1 Sismicidad General 

Los movimientos del terreno en el valle de México pueden ser generados básicamente por cuatro 
mecanismos de liberación de energía (Rosenblueth et al, 1989). Los temblores que provienen de la zona de 
subducción son los que históricamente han causado los daños más intensos en la ciudad de México y de esta 
provincia sísmica los más peligrosos son los que se generan en las costas de Michoacán y Guerrero debido a 
su mayor cercanía a la cuenca de México. Un segundo mecanismo es el de falla normal que se produce entre 
las placas de Cocos y la de Norteamérica dentro del continente que, como se mencionó, 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 máxima esperada es de 6.5 en la escala de Richter. 
El tercer mecanismo se debe a liberación de energía en la placa continental, cuyo extremo oriental es el más 
peligroso; las fallas que definen el graben de Acambay (Mooser, 1990) son capaces de generar sismos con 
una magnitud máxima de 7. O y una distancia focal de 80kni. Por último, el cuarto mecanismo se debe a fallas 
en la placa Norteamericana en las inmediaciones del valle de México. La magnitud máxima registrada en 
este siglo para temblores locales es de 5.1, aunque se estima que puedan alcanzar 5.5 (Mooser, 1990). 
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Fig 9. Estratigrafía de la ciudad de México (cortesía de Carlos E. Gutiérrez) 

2 2.2 Regionalización Geosístnica 

Las condiciones geotécnicas de la ciudad de México se han estudiado con gran detallé durante los 
últimos años y están razonablemente bien establecidas. La ciudad se fundó 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 consistew · 
media y terreno firme. En la fig 9 se muestra un perfil que imlica la variación de las condiciones del suel, 
en la fig 1 O se presenta la zonificación geosísmica actual en la zona metropolitana del valle de México. La 
zonas del lago, de transición y de lomas corresponden a la III, II y I definidas en párrafos anteriores. 
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Los análisis de registros obtenidos dentro del valle de México y fuera de él, aparentemente indican 
~existen efectos de sitio a escala regional que conducen a amplificaciones de los movimientos sísm1cos 

,, terreno firme (Ordaz y Singh, 1992; Singh et al, 1993). Sin embargo, la amplificación más importante se 
debe a la presencia de la capa de arcilla blanda que sobreyace a los depósitos de terreno firme (ver fig 9). El 
gran contraste en rigideces entre los depósitos profundos y el estrato superficial, así como las propiedades 
cuasielásticas y de bajo amortiguamiento se combinan para producir las grandes amplificaciones observadas 
en la zona III (del lago) durante un gran número de sismos que arriban al valle con directividades diferentes 
y con características variables. Estudios analíticos (Romo y Jaime, 1986; Romo y Seed, 1987) y 
observaciones recientes (Singh y Ordaz, 1992) muestran que la evaluación de las características más 
significativas de la respuesta de los depósitos de suelo en la ciudad de México (zonas III y ll) se puede 
definir con buen grado de aproximación usando modelos unidimensionales de propagación de ondas sísmicas 
SH. Los resultados de estas investigaciones indican que realizar microzonificaciones sísmicas para definir los 
movimientos específicos en un sitio en particular, por ejemplo, resulta una tarea relativamente económica, 
que está al alcance de la práctica profesional. 

2.2.3 Espectros de Diseño 

El Distrito Federal, de acuerdo a la regionalización sísmica de la República (fig 8), se encuentra en la 
zona B. Sin embargo, debido a las condiciones del sitio comentadas en el inciso anterior los parámetros 
generales para la República, 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 ~an en la 
tabla 2. 

Tabla 2. Parámetros de los espectros de diseño (5% de amortiguamiento) para el Distrito Federal 

Zona ao (g) e (g) 7;, (s) 7;, (s) r 

1 0.04 0.16 0.2 0.6 1/2 

II 0.08 0.32. 0.3 1.5 2/3 

III 0.10 0.40 0.6 3 9 1 

Los coeficientes sísmicos, e, de la tabla 2 se incrementan en un 50% dependiendo del tipo de edificio 
según se define en el RCDF87. 

Con base en estudios de mediciones de vibración ambiental y de registros de sismos se definió 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 información es posible determinar el coeficiente 
sísmico aplicable en cada caso 
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Fig JI. Curvas de isoperiodos en la ciudad de México (Lermo y Chávez
García, 1994) 

2.3 Puerto de Acapulco 

La geología superficial del área que ocupa la zona metropolitana del puerto de Acapulco está 
integrada por rocas metamórficas, afloramientos de granito sobre Jos cuales se sitúa gran parte de la ciudad 
de Acapulco y por depósitos recientes de barra compuestos por arenas finas, aluviones y turbas. 

2.3 .1 Sismicidad General 

Los temblores en esta zona se deben a la interacción de la placa de Cocos· con la Norteamericana. 
Actualmente la parte más. preocupante es la denominada brecha de Guerrero que hacia el noreste llega cerca 
de Jos 1 O 1 °W (ver fig 5); su límite sureste puede llegar hasta la barrera producida por la segmentación de la 
placa de Cocos en esa zona, alrededor de los 99°W. Si se considera que su ancho es de 80km, el área que 
podría romperse es de A=I8,000km2 lo cual daría, según la relación empírica (Singh et al, 1980) 

M,= 0.887log A+ 4.532 (2) 

•·~q magnitud máxima esperada de M_,= 8.3. Aunque la información histórica existente indica que el sismo 
severo que ha generado la bresha sísmica de Guerrero tuvo una magnitud M, de 7. 7, aparentemente la 

energía potencial acumulada podría generar uno o dos sismos M_,= 8.0 o bien entre 2 y 4 de M,= 7.8 
(Singh y Ordaz, 1990). 
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2.3 .2 Regionalización Geosísmica 
) 

En un estudio reciente (Ovando et al, 1989) se recopiló y analizó la información geotécnica de - -
sondeos con el propósito de zonificar el área metropolitana. Siguiendo la misma filosofia usada par. 
ciudad de México, la región se subdividió 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, 
así como los registros sísmicos obtenidos por tres sismógrafos digitales, cuyas magnitudes oscilan entre 3.2 y 
6.8, permitieron evaluar los periodos naturales mostrados en las figs 12 y 13 para la Bahía de Acapulco y la 
zona al sureste que presenta la mayor tasa de desarrollo urbano en la actualidad, respectivamente (Gutiérrez 
et al, 1989). 

o 

1 1 ' 1 

O 1 lm 

Fig 12. Periodos naturales medidos en la Bahía de Acapulco (Gutiérrez et al, 1989) 

Con base en esta información, sismológica .y geotécnica, se sugieren tres zonas geosísmicas que 
concuerdan con los límites, en términos de los periodos naturales antes descritos, de 0.15s como máximo 
para suelo tipo 1, 0.75 para suelo tipo 11, y mayores que este límite se clasifican como suelo tipo III. Aunque 
en el Reglamento de Construcciones del estado de Guerrero se propone un mapa con la zonificación que 
difiere con esta propuesta, se estima que debido a la erraticidad en las condiciones geotécnicas en extensas 
áreas, es preferible definir los periodos naturales y las características específicas del sitio. 
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Fig 13. Periodos naturales medidos en el sur de la Bahía de Acapulco (Gutiérrez et al, 1989) 

2.3.3 Espectros de Diseño 

Para definir los espectros de diseño en el área del puerto de Acapulco se partió de la anterior 
información geotécnica, de registros sísmicos y de microtremores y se complementó con análisis de 
respuesta dinámica 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 República Mexicana 
quedando finalmente los espectros p·ara cada tipo de terreno como se especifican en la Tabla l. 

2.4 Ciudades de Jalapa y Veracruz 

La ciudad de Jalapa está ubicada en el Eje Neovolcánico Mexicano y se asienta sobre los derrames 
basálticos del volcán Macuiltépetl, abanicos aluviales y depósitos lacustres (Esquive!, 1976). La información 
geotécnica disponible permite identificar tres formaciones integradas básicamente por a) los derrames del 
volcán Macuiltépetl, b) los abanicos aluviales y depósitos lacustres, y e) lomas de flujos piroclásticos y 
brecha volcánica (Lermo et al, 1995a). 

La ciudad .de Veracruz se asienta entre la margen izquierda del río Jamapa y el litoral del Golfo de 
México. La información geotécnica disponible muestra depósitos de dunas (paralelas a la playa) formados 
por el acarreo de arenas litorales por acción elástica; depósitos de arena fina formados por la acción de marea 
alta en la zona de playa, los cuales sobreyacen formaciones coraliferas que se encuentran entre 15 y 20m de 

mdidad; y los depósitos aluviales compuestos por arena gruesa en la parte occidental de la ciudad y por 
ú .•• as limosas hacia la planicie costera sobre la margen izquierda del río Jamapa (Esquive!, 1976; Lermo et 
al, 1995b ). 
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2.4.1 Sismicidad General 

En los últimos cuatro siglos, la ciudad de Jalapa ha sido sacudida principalmente por sismos loe. 
de intensidades estimadas de VI y VIII en la escala de Mercalli El más severo en este siglo fue el llamado 
temblor de Jalapa que ocurrió 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 originó en una falla local relativamente superficial a 
unos 1 O km de profundidad (Suárez, 1991 ). 

En cuanto al puerto de Veracruz, ha experimentado sismos locales como el ocurrido el 1 1 de marzo 
de 1967 que tuvo una magnitud de 5.3 y su epicentro se'localizó en la plataforma continental a unos 20km al 
sureste del puerto. Aunque más lejano, al sur de Veracruz, se tiene registro de otro sismo importante, el de 
Jáltipan que ocurrió el 26 de agosto de 1959 con magnitud M, = 6.4 y prácticamente destruyó este poblado. 
Estos dos sismos tuvieron características tectónicas similares (fallas inversas a profundidades de 20 a 26km y 
con los ejes principales de compresión orientados en la dirección del movimiento relativo de las placas de 
Cocos y Norteamericana) lo cual pone de manifiesto que las fallas a lo largo de Eje Neovolcánico pueden 
generar sismos severos que induzcan daños de consideración en las estructuras. Además 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 telúricos se concentran en la parte 
norte del Itsmo de Tehuantepec, en la vecindad de las ciudades de Coatzacoalcos y Minatitlán del estado de 
Veracruz. 

2.4. 2 Regionalización Geosísmica 

En estudios recientes usando la técnica de Nakamura, se determinaron los periodos naturales de 
suelos en varios sitios de ambas ciudades. Los resultados que obtuvieron se muestran en las fÍgs 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 clasificación de los tipos de suelo, en función del periodo natural del terreno, se , .. 
observa que en la ciudad de Jalapa existen las tres clasificaciones. Por otro lado, en la ciudad de y eracruz 
aparentemente sólo se presentan los suelos tipo I y II, aunque en la zona de Playa Norte (ver fig 15) podría 
haber depósitos de suelo con periodos superiores a O. 75s. 

2.4.3 Espectros de Diseño 

Los movimientos sísmicos en estas dos ciudades se pueden estimar con base en los espectros 
definidos por la ec 1 y los parámetros correspondientes de la tabla l. 

2.5 Ciudad de Puebla 

Los estudios disponibles (Auvinet, 1976) indican que la geología de la ciudad de Puebla está 
integrada por un basamento de calizas del Cretáceo sobreyacido por una secuencia de tobas volcánicás y 
depósitos sedimentarios. Estos depósitos fueron producidos por la actividad volcánica relacionada con la 
evolución del Cinturón Volcánico Mexicano. 

2.5.2 Regionalización Geosísmica 

En la. fig 16 se muestran los periodos naturales medidos en diferentes sitios con la técnica de 
mícrotremores (Chávez-García y Lermo, 1995). Los resultados muestran que existen zonas donde se tienen 

·riodos naturales altos (2.5s) que indican la presencia (aunque restringida a áreas pequeñas) de depósitos de 
Jo blando. De acuerdo con la clasificación de suelos la variación de periodos indica que en la ciudad de 

Puebla se tienen los tres tipos de suelo. 

) 
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Fig 16. Periodos naturales medidos en la ciudad de Puebla (Chávez-García y Lermo, 1995) 

2.5.3 Espectros de Diseño 

El medio ambiente. sísmico se puede estimar usando los espectros propuestos en la regionalización , 
la República Mexicana (ec 1 y tabla 1). 

2.6 Otras ciudades 

2.6.1 Ciudad de Colima 

La actividad sísmica 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 subducción. Además, se 
tiene la sismicidad de fondo que produce temblores superficiales asociados probablemente con el graben de 
Colima. La actividad del Volcán de Colima también ha originado sismos de magnitud media. 

Los temblores más importantes de este siglo generados en esta zona de subducción son los del 3 y 18 
de junio de 1932 (M,= 8 2 y M,= 7.8, respectivamente) y el del 9 de octubre de 1995 (M,= 7.6). Se 
estima que el temblor de M, = 8.2 (denominado el temblor de Jalisco) tuvo una longitud de ruptura de 
220km, con un ancho de 80km, aproximadamente Estos sismos han afectado severamente a toda la región 
del estado de Colima y las poblaciones costeras vecinas en los es.tados de Jalisco y Michoacán. 

El subsuelo de la ciudad de Colima está integrado por estratos de aluvión, conglomerado volcánico 
alterado y COIJglomerado volcánico compacto. Los espesores de estas tres capas varían desde unos cuantos 
metros hasta varias decenas dependiendo de la zona. Las velocidades de onda de corte y éompresión son del 
orden de 160m/s y 340m/s para el conglomerado volcánico alterado. La velocidad de las ondas ,• 
compresión medida para el conglomerado volcánico compacto es de 1900m/s. Estas mediciones se hicier. 
en el Parque Regional Metropolitano usando refracción sísmica (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 

\sificación sugerida en este trabajo, se tienen tipos de suelo 1 y II en toda la ciudad. excepto en una 
rcqueña·área al sur (ver fig 17) donde aparecen dos puntos con periodos de 2 O y 2.5s. Aunque _esta zona esta 
localizada en los terrenos dedicados a la agricultura en donde se tienen depósitos aluviales, estos periodos 
parecen altos si se toma en cuenta la consistencia de los suelos existentes 

N 
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Fig 17. Periodos naturales medidos en la ciudad de Colima (Lermo et al, 1989) 

El medio ambiente sísmico se puede estimar de los espectros de diseño propuestos para la República 
Mexicana definidos por la ec 1 y los parámetros de la tabla l. 

2.6.2 Ciudad Guzmán 

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

Ciudad Guzmán se localiza en el valle de Zapotlán, al sur del estado de Jalisco, el cual está rodeado 
)r la Sierra de la Media Luña al oeste, la Sierra del Tigre al este y el Nevado de Colima al sur. 
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Con base en mediciones de vibración 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 Zopatlán La importante variación de los periodos en distancias CC' 

concuerda, en general, con las distribuciones de daños causados por diversos sismos de subd~cción, lo 
indica que los efectos de sitio en Ciudad Guzmán son de consideración. 

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

Introducción 

Un ejemplo clásico 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 dramáticamente, la influencia de las condiciones 
del subsuelo en la respuesta sísmica local. Los efectos de sitio se han observado en muchos otros países y 
ciudades. Considerando únicamente al continente americano, cada vez es más abundante el número de 
casos bien documentados, basados en observaciones instrumentales. 

Los efectos de sitio influyen en la cuantía y distribucióh de los daños, dependiendo de las características 
mecánicas y geométricas del subsuelo y las de los movimientos sísmicos que inciden en su base. Debido a 
ellos, cambia el eontenido de frecuencias de los movimientos sísmicos y su amplitud se amplifica o atenúa. 
Los materiales arcillosos plásticos y blandos generalmente los amplifican, en especial cuando la excitación 
sísmica contiene vibracioHes de periodo largo y cuando su intensidad no lleva a la masa de suelo más allá 
del límite de comportamiento elástico; asimismo, la duración de los temblores se incrementa. Por otro 
lado, las irregularidades laterales de algunos depósitos arcillosos producen ondas superficiales. Los 
movimientos sísmicos también se pueden modificar por la presencia de eminencias orográficas. 
Finalmente, en los suelos granulares saturados, puede ocurrir la licuación o la movilidad cíclica. Estos 
fenómenos constituyen los efectos de sitio más significativos. 

En este capítulo se da cuenta de los estudios realizados en el Instituto de Ingeniería y en algunas otras 
instituciones con relación a los efectos de sitio en la ciudad de México y en algunas otras de la República 
· · 'Xicana, principalmente aquellos que se llevaron a cabo después de los grandes temblores de septiembre 
-~ 1985. 

3.2 Observaciones instrumentales 

En 1960 se obtuvieron los primeros registros acelerográficos en la República mexicana. La red se amplió 
poco a poco y en 1985 se tenían 150 estaciones, 10 de ellas en la ciudad de México, algunas más en 
Acapulco y el resto en diversas ciudades así como en algunas presas importantes como la Villita, El 
Infiernillo, etc. Después, con la experiencia de los temblores de septiembre de 1985, se vio la necesidad de 
ampliar la red acelerógrafica; en 1993 se tenían 402 estaciones de registro acelerográfico, 168 de ellas 
instaladas en la ciudad de México, varias decenas en algunas de las ciudades más expuestas al peligró 
sísmico como Acapulco, Ciudad Guzmán, Puebla, Guadalajara, Colima y Chilpancingo; existen redes 
adicionales para registrar los movimientos fuertes cerca de la zona de subducción en la costa del Pacífico, 
la red acelerográfica de Guerrero, y para seguirlos desde la costa hasta la ciudad de México, la red de 
atenuación. La red acelerográfica de las presas operadas por la Comisión Federal de Electricidad se ha 
modernizado y ahora dispone de aparatos en 15 de las presas más importantes de país. Baja California 
también cuenta con su propia red, 16 instrumentos, distribuidos en las ciudades principales, Ensenada, 
Mexicali, Tijuami y en otras zonas de ese estado pero con una alta concentración en la zona sismogénica 
del valle de Mexicali. Las instituciones que operan los aparatos también se han multiplicado, además de los 
institutos de Geofísica y de Ingeniería de la UNAM, participan la Fundación Javier Barros Sierra, la 
Universidad de Guadalajara, el Centro Nacional de Prevención de Desastres, la Universidad Autónoma 
Metropolitana, el CICESE de Ensenada. En una publicación .reciente se describe la localización de las 

>ciones existentes en el país y se anexa información referente al tipo de suelo e institución responsable 
.;u funcionamiento (SMIS, 1993). La cantidad de información imposibilita su tratamiento exhaustivo y 

por ello, en lo que sigue se discuten los resultados de sólo algunas de las investigaciones realizadas con 
base en el análisis de datos instrumentales de movimiento fuerte registrados principalmente 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 acelerográfica de la ciudad de México y su zona conurbada se encuentran 
distribuidas según 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 características generales de los movimietntos fuertes, de su distribución en la cuenca de México y su 
relación 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 información que apunta en el mismo sentido que los resultados mostrados adelante: 
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Fig 19. Localización de estaciones acelerográficas en el valle de México (SMlS, 1993) 

Distribución de la intensidad instrumental. La intensidad de los movimientos sísmicos se calculó valuando 
la intensidad de Arias (1973) en todos los sitios en donde ·se registraron acelerogramas en estos d"" 
temblores y en la figs 20 y 21 se presentan mapas de curvas de igual intensidad, normalizados con respe< 
al sitio CU en donde afloran basaltos volcánicos y en donde las intensidades sísmicas son 
significativamente más bajas que en aquellos sitios donde el subsuelo está constituido por arcillas plásticas 

22 



altamente compresibles. Esta medida de la intensidad, Imox• se valuó con 

XO<:hlmllCO 
o 

Fig 20. Contornos de energía máxima normali
zada, 8 de febrero de 1988 (Ovando y 
Romo, 1990) 

Fig 21. Contornos de energía máxima normalizada, 
25 de marzo de 1989 (Ovando y Romo, 
1990) 

(3) 

en donde la aceleración del terreno, a(t), se proyectó a lo largo de la dirección que la hace max1ma; los 
límites de integración definen el intervalo de tiempo en donde el acelerograma contiene el 90 % de su 
energía y también permiten establecer la duración 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 distribución 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 más dañadas de la zona del lago (ver fig 22) en 
temblores anteriores, incluídos los de 1985. Con base en estas observaciones y en las que se hicieron 
durante 1985, se estableció empíricamente que la energía local --proporcional a a2(t), (Arias, 1973)-- y la 
aceleración máxima del terreno se relacionan mediante 

logl má>o = -0.52 + 2.25log(amJ (4) 

donde a"'"' está en gaJes y la]"'"" en (gales)'(seg). El coeficiente de correlación es 0.961. 

La duración del movimiento sísmico influye en la magnitud y distribución de daños y por ello también se 
estudió la variación de un parámetro que la incluye, la potencia media, 7t, definida como 

J . 
1t=~ 

T,, 
(5) 
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en donde T90 es la duración de la fase del acelerograma que incluye el 90 % de la energía. Este parámetro 
es la pendiente promedio de la curva de energía acumulada obtenida con la ec 3. La distribución de 
potencia media en los dos sismos referidos se presenta en las figs 23 y 24. Como ahí se aprecia. •u 

potencia media se concentra en una zona mejor definida que cuando se utiliza la distribución de energía. 
¡¡ también se relaciona con la aceleración máxima mediante una expresión formalmente igual a la ec 4: 

log¡¡ = -1.10+ 1.94log(am.uc) 

El coeficiente de correlación es 0.964. 
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(6) 

Movimientos sísmicos en la base de los depósitos arcillosos. El Centro Nacional de Prevención, de 
Desastres instaló una red acelerográfica que incluye instrumentos colocados a diversas profundidades 
dentro de pozos. El 31 de mayo de 1990 esta red registró 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 más superficiales y compresibles .. Estos. permitieron estimar el grado de uniformidad 
de los movimientos que inciden en la·base de las arcillas compresibles. La cuestión es importame pues en 
la mayoría de los análisis de respuesta sísmica de depósitos de suelo, mcluyendo los que se realizan en dos 
y tres dimensiones, debe suponerse que la excitación sísmica incidente es uniforme. La verificación se 
llevó 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 separación media entre ellos es de unos 12 
km. El acelerógrafo instalado a 70 m de profundida se localiza en Coyoacán (C), en el sur de la ciudad, 
la zona de transición; el que se instaló a 102 m se ubica en la Colonia Roma (R); el último, instalado a 8o 
m se encuentra en la zona oriente, cerca del aeropuerto (T). Los cocientes espectrales para las dos 
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componentes de aceleración horizontal se presentan en la fig 25; para obtenerlos se dividieron los espectros 
suavizados de amplitudes de Fourier de cada par de señales. Los resultados muestran que la estación T 

1de a atenuar los valores de estos cocientes a frecuencias bajas pero en las otras estaciones no hay 
cctos significativos de atenuación o de amplificación.· En el rango de frecuencias de .interés para 

problemas de ingeniería sísmica o de dinámica de suelos (de 0.1 a 10 hz), se puede afirmar que los 
cocientes espectrales mostrados justifican razonablemente la hipótesis de uniformidad de los movimientos 
símicos en la base de los depósitos arcillosos de la ciudad de México. 
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Fig 23. Contornos de potencia media normali
zada, 8 de febrero, 1988 (Ovando y 
Romo, 1990) 

Fig 24. Contornos de potencia media normali
zada, 25 de marzo, 1989 (Ovando y 
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 erupción del volcán Xitle. En estos sitios la intensidad de los 
movimientos sísmicos es varias veces menor que en los de la zona del lago, como pudo constatarse en los 
mapas de igual energía de las figs 20 y 21. En análisis de la respuesta sísmica de los· depósitos de suelo de 
la ciudad de México, suelen utilizarse los acelerogramas registrados en la zona de basaltos como señales 
incidentes en la base de las formaciones arcillosas o bien, los que se obtienen en otras zonas de terreno 
duro, en el poniente de la ciudad. Utilizando los acelerogramas obtenidos en la Ciudad Universitaria, en la 
zona de basaltos, y los de pozos profundos ya mencionados, se calcularon los cocientes espectrales del 
primero con respecto a los tres últimos. Como se aprecia en la fig 26, las aceleraciones en la Ciudad 
Universitaria están 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 dibujó el· cociente espectral 
promedio, que en este caso puede interpretarse como una función de transferencia empírica entre los 
movimientos que se registran en los basaltos y los que verdaderamente inciden en la base de las arcillas. 
Esta función de transferencia empírica permite estimar más real istamente los espectros de Fourier de estos 
últimos. 

, .. vvimientos 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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de México el 31 de mayo de 1990. Con estos datos se verificó que los modelos unidimensionales predicen 
con muy buena aproximación 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 
R, C y T en los depósitos profundos 
(Ovando et al, 1993) 
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Fig. 26 Amplificaciones relativas entre los 
sitios CU, R, C y T (Ovando et al, 
1993) 

Amplificación sísmica 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 están determinadas por las características de la fuente sismogénica y por · 
trayectoria que siguen las ondas sísmicas desde ésta, hasta el punto de registro (Nakamura, 1989; Lerrr. 
Chávez-García, 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 amplificación 
local, S M, dadas por: 

(7) 

en donde V8 y · H8 son las componentes vertical y horizontal de las amplitudes de Fourier de los 
movimientos sísmicos registrados en el lugar donde se evalúan los efectos de sitio. La expresión anterior 
permite obtener una medida de la amplificación local, en términos de una de las componentes horizontales 
de movimiento y de la componente vertical. S M depende de las condiciones locales del sitio, es decir, de 
sus propiedades dinámicas (rigidez y amortiguamiento) y de sus características geométricas. La existencia 
de ondas superficiales puede alterar la forma de S M introduciendo frecuencias espurias no relacionadas con 
el sito. El método es útil para estimar el periodo de sitio, y se ha empleado, generalmente con éxito, para 
definir períodos locales registrando vibraciones ambientales. 

El uso de las mediciones de ruido ambiental debe ejercerse cautelosamente. Por ejemplo, cuando se 
encuentran estratos de material muy rígido intercalados con materiales blandos, como es el caso de algunos 
sitios de la zona de transición, el ruido ambiental sólo excita las vibraciones de los estratos blandos 
superficiales. Consecuentemente, los resultados de los estudios de vibración ambiental para la obtención de 
periodos dominantes y amplificaciones relativas deben juzgarse considerando la estratigrafía local y la5 
propiedades dinámicas esperadas a partir de ella. La extrapolación de los resultados de estas medicior 
temblores reales intensos también amerita cautela pues la energía suministrada en este último caso es V<. 

órdenes de magnitud mayor y puede inducir efectos no lineales en la respuesta del suelo, aspecto ausente 
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en las mediciones de vibración ambiental. 
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ctos no lineales. La posibilidad de que algunos estratos de suelo rebasen su rango no lineal de 
comportamiento aumenta con el tamaño 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 
excepción documentada de un sólo sitio al sur oriente de la ciudad, la Central de Abasto (Romo, 1987). 
Estudios observacionales posteriores y otros basados en el cálculo de la intenisidad instrumental (ec 3), han 
confirmado que en esa parte de la ciudad se pueden presentar modificaciones en el periodo y la 
amplificación relativa, por efectos de comportamiento no lineal dentro de la masa de suelo (Bárcena y 
Romo, 1993). La aparición 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, más propensos a sufrir la' 
degradación de su rigidez por efecto de las deformaciones inducidas durante un sismo. 

Funciones de amplificación relativa. De la comparación 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 estación CU (ver fig 10), se han definido funciones de amplificación relativas entre la zona de lomas y 

la zona del lago, las cuales permanecen prácticamente invariables para varios sismos con características y 
con incidencias acimutales diferentes. Estas funciones de amplificación empíricas pueden usarse junto con 
la teoría del valor extremo para evaluar espectros de respuesta en diversos sitios, una vez conocido el 
espectro correspondiente en el sitio CU. La aproximación de este procedimiento es aceptable desde el 
punto de vista práctico; sin embargo, debe tenerse en cuenta que debido al comportamiento casi elástico de 
las arcillas en los sismos usados para definir estas funciones de amplificación, su uso para un temblor 
~~"ero, como el que se espera para la brecha de Guerrero, que ·induzca efectos no lineales importantes en 

.rcillas, puede conducir a resultados poco confiables.' 

Espectros de respuesta naturales. La envolvente máxima de un conjunto de espectros de respuesta 
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normalizados puede utilizarse para mostrar el peligro sísmico potencial en diversos sitios de la ciudad de 
México, sin 1considerar la presencia de efectos de interacción suelo-estructura (Bárcena y Romo. 1993). 
Los espectros de respuesta --calculados para los sismos con M,> 5.5 regsitrados entre 1979 y 1990-
normal izaron con respecto a la aceleración máxima del terreno y posteriormente la envolvente máxin. 
escaló con respecto a una aceleración de referencia, la que produce un sismo de subducción 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 calculó en todas las estaciones que 
registraron temblores de las magnitudes indicadas y en sitios donde no se tenían registros, se utilizó un 
algoritmo de interpolación geoestadística 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 a 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 más daño en la ciudad de México. 

Observaciones en otras -ciudades. Los registros de aceleración en otras ciudades no son tan abundantes 
como los que se tienen en la ciudad de México y las redes acelerográficas locales cuentan en su mayoría 
con pocos aparatos. Sin embargo, se han evidenciado efectos de sitio notables durante algunos sismos en 
varias ciudades como Acapulco (Chávez-García y Cuenca, 1995) ciudad Guzmán (Lermo et al, 1989), en 
Puebla (Chávez-García y Lermo, 1995), el valle de Mexicali (ClCESE), Guadalajara (Chávez), 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 sismología se reconoció la existencia de los efectos de sitio (R 
191 O) y desde entonces ha existido la preocupación por establecer procedimientos para cuantificarlos. En el 
caso de materiales elásticos e isótropos, el fenómeno de la propagación 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 deformación de medios elásticos sometidos a la acción de ondas incidentes en algunas de sus 
fronteras. Las soluciones analíticas de la ecuación de Navier son complicadas cuando se considera la 
propagación de ondas en dos o tres dimensiones y por ello la solución del caso más simple, el de la 
propagación unidimensional, ha sido el más estudiado. 
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En muchos sitios la suposición de que el suelo se puede modelar como un espacio elástico homogéneo, no 
1tado lateralmente, sometido a la propagación unidimensional de ondas que inciden verticalmente (o con 

-~rta inclinación) en su base proporciona resultados suficientemente aproximados, siempre y cuando las 
propiedades representativas del depósito de suelo sean las adecuadas. Las soluciónes unidimensionales que 
consideran medios estratificados pueden aplicarse más ampliamente y para fines prácticos, resuelven el 
problema de predecir la respuesta sísmica 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 desarrolló una de estas para calcular la respuesta de campo libre de los depósitos de 
arcilla de la zona lacustre, antes de que se dispusiera de registros acelerográficos (Rosenblueth, 1952). 
Cuando posteriormente se confrontaron los resultados que proporciona dicha solución con registros reales, se 
comprobó que son esencialmente correctos (Rosenblueth y Ovando, 1991). Usando un modelo de elementos 
finitos acoplado con teoría 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 año, los efectos de sitio se manifestaron dramáticamente 
en la ciudad de México y se vhificó que en los depósitos arcillosos de la zona del lago, variaciones 
relativamente pequeñas en sus espesores y en la distribución de sus propiedades dinámicas con la 
profundidad, daban lugar a muy importantes modificaciones en la respuesta sísmica puntual, a nivel de 
superficie En la fig 29, que muestra los espectros de respuesta obtenidos de registros aéelerográficos de 
varios sitios de la zona del lago, se ejemplifica esta variabilidad. Los perfiles de velocidades de propagación 
de ondas de corte indican que estas pueden adoptar valores tan bajos como 30 mis y tan altos como unos 800 
mis, en la base de las formaciones de arcilla blanda, dentro de lo depósitos profundos. Es evidente que la 

riabilidad en la distribución de las propiedades dinámicas de las arcillas y en su profundidad afecta 
o~nificativamente la intensidad de los movimientos sísmicos en la zona del lago. Consecuentemente, es muy 

importante caracterizar adecuadamente a los depósitos arcillosos; lo contrario puede conducir a definiciones 
erróneas del ambiente sísmico para diseño de estructuras. 

Las aceleraciones espectrales para 5% de amortiguamiento en stttos 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 s. 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 elástico aún para deformaciones por 
cortante relativamente grandes (!% ); aunado a lo anterior, los factores de amortiguamiento histerético son 
extremadamente pequeños (3 a 5%) para este mismo rango de deformaciones (Romo 1991; Romo y Ovando, 
1994), lo cual evita disipación importante de energía. 
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Fig 30. Espectros de respuesta en el sitio CAO Fig 3 1 Espectros de respuesta en el sitio CAF 

El grado de aproximación que se logra para reproducir los movimientos sísmicos utilizando mode._. 
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 ilustra 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 
armónico, se ha registrado recientemente en los acelerogramas de los depósitos profundos y al parecer se 
produce por efectos del trayecto que atraviesan las ondas sísmicas, desde la fuente sísmica hasta el sitio de 
registro y por efectos de la propia fuente (Ordaz y Singh, 1992). Cuando estas señales se aplican en la base 
de los depósitos arcillosos, el modelo unidimensional descrito, no sólo reproduce con buena aproximación la 
coda, sino también la duración de las aceleraciones registradas superficialmente. 
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Fig 33. Espectros de respuesta en el sitio 054 

Otro aspecto de importancia para la ingeniería de cimentaciones es la variación vertical de los movimientos 
sísmicos, desde la base de un depósito de suelo, hasta su superficie. Los espectros de respuesta que se 
presentan en la fig 27 corresponden a registros acelerográficos de un arreglo vertical. El más profundo se 
registró a 102 m donde el terreno es considerablemente más rígido que en la otra estación, l'ocalizada a 30 m. 
Es interesante observar que la amplificación de las ordenadas espectrales ocurre, principalmente, entre esta 
última y la superficie, precisamente donde se tienen los suelos más blandos. Además, la forma de los 
espectros de respuesta se modifica al propagarase las ondas desde la base del depósito hacia la superficie; los 
periodos que sufren más amplificación son los cercanos a 2.3s y corresponden con mucha aproximación con 
el periodo dominante del sitio, algunos de los otros picos de estos espectros corresponden con periodos 
propios de modos superiores de vibración del depósito. 

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 resultar' 
deseados. En otros sitios es evidente que los modelos unidimensionales no son capaces de reproducir • 
movimientos observados pues en ellos los efectos bi y tridimensionales dominan la respuesta sísmica. Tal es 
el caso de depósitos aluviales ubicados en la base de valles cerrados con fronteras inclinadas en donde la 
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relación entre el espesor de los estratos de suelos blandos y la dimension más 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 

>as en donde estos efectos geométricos pueden ser particularmente importantes (Ovando y Romo, 1 992): 
.• la ciudad de Puebla también existen depósitos de suelo compresible en donde .los modelos 

unidimensionales no son capaces de reproducir adecuadamente la respuesta sismica observada y en donde la 
morfología del sitio sugiere que sólo con modelos más completos se puede aspirar a aproximarse a ella; las 
ciudades de Colima y ciudad Guzmán también contienen depósitos de suelos blandos que potencialmente 
deben estudiarse con modelos de dos y tres dimensiones. 

Movimientos en la zona 
de terrenos duros 

Deconvolución para 
eliminar efectos 

del sitio 

Formaciones de 
los depósitos 
profundos 

Respuesta del 
terreno 

Movimientos en los 
depósitos profundos 
( semiespacio) 

Fig 34. Modelación de los depósitos de suelo blando en análisis unidimensionales 

Análisis en dos y tres dimensiones . 

Para tomar en cuenta las inhomogeneidades laterales del terreno, se pueden realizar análisis 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 número de dimensiones se incrementan el factor de amplificación y la frecuencia 
predominante del sitio. Los requerimientos para realizar análisis bi- y tridimensionales fueron discutidos por 
Rosenblueth y Ovando ( 1991) y en un estudio reciente, se discuten los principales avances logrados con 
modelos analíticos y numéricos en dos y tres dimensiones (Sánchez-Sesma, 1995). Actualmente siguen 
siendo pocas las aplicaciones prácticas de estos métodos en la zonificación sísmica; sin embargo, dado el 
rápido desarrollo de la fuerza de cálculo, se espera que en un futuro no muy lejano se utilicen estos 
procedimientos en la micro-zonificación geosísmica. 

3.5 Comportamiento Dinámico 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 pequeñas, del orden 
de 104 %, se comportan como materiales elástico viscosos; cuando las deformacionones exceden 10·2 %, 
su rigidez y resistencia dependen del estado e historia de esfuerzos aunque algunos suelos cohesivos 
manifiestan esta dependencia a deformaciones de tan sólo 10-1 %, dependiendo de su índice de plasticidad, 
IP, y de su consistencia relativa, 1,. Los resultados experimentales acumulados en el-Instituto de Ingeniería, 
UNAM, durante los últimos años indican que estas dos propiedades índice son los parámetros clave para 
estudiar el comportamiento de materiales arcillosos, incluyendo el los suelos compresibles del valle de 
·~xico y el de otras arcillas de mayor consistencia (Romo, 1990, 1991; Romo y Ovando, 1994, 1995). 

Módulo de rigidez a deformaciones pequeñas. El módulo de rigidez a deformaciones pequeñas puede 
obtenerse en el laboratorio con pruebas d7 columna resonante y, en el campo, con métodos geofísicos para 
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determinar la velocidad de propagación de onda de corte. Sin embargo, los módulos 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 laboratr · · 
(Hardin y Drnevich, 1972; Afifi y Woods, 1971; Anderson y Richart, 1976; Anderson y Stokoe, 19 
En estudios comparativos recientes se demuestra que en arcillas altamente plásticas 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 estableció, que el valor inicial (a deformaciones pequeñas) del 
módulo de rigidez al corte, Gm,, es una función del esfuerzo efectivo de consolidación, cr'" del índice de 
plasticidad y de la consistencia relativa. Esta última es 

1 = W¿- W, 

' 1 
p 

en donde wL es el límite líquido y w., el contenido de agua natural. La siguiente expresión se obtuvo con un 
análisis de regresión de mínimos cuadrados: 

G . = 122P 
1 ~ 

{ )

(I,-I,)( , )0.82 
m~ 1p -1, Pa 

(8) 

en donde p, es una presión de referencia arbitraria para lograr la homogeneidad dimensional. Las o' 
variables ya se definieron. La expresión es válida cuando IP-1, es positiva, expresando el índice 
plasticidad en decimales. La aproximación que se obtiene al emplear la ec 8 es muy buena como se aprecia 

. en la fig 35. 
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Fig 35. Variación de Gm,;, con el esfuerzo efectivo de confinamiento y con (¡P- 1,) 

Después de 1985 se llevó a cabo una capaña de mediciones de campo para medir en el sitio las velocid: 
de propagación de ondas P y ondas S en diversos sitios de la'·ciudad de México en donde también se 
realizaron ensayes de penetración con cono eléctrico. La gráfica de la fig 36 presenta un resultado típico en 
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el que se observa que, cualitativamente, los perfiles de velocidad de propagac10n de ondas y el de 
resistencia a la penetración, son semejantes; por lo tanto, estas dos cantidades son correlacionables. Para 

\blecer la correlación entre la velocidad de propagación de ondas de corte, V, y la resistencia a la 
, Aletración medida con un cono eléctrico, q,, se supuso que el suelo es un medio elasto-plástico y que su 
comportamiento esfuerzo-deformación a pequeñas deformaciones está gobernado por una ley hiperbólica. 
Además, la penetración de la punta cónica se estudió con la teoría de expansión de cavidades (Ovando y 
Romo, 1991). La expresión resultante se discute en siguiente capítulo. 

Módulo de rigidez a deformaciones grandes. El efecto de la amplitud de la deformación de cortante, y, y 
del esfuerzo confinante, a'" en el valor del módulo de rigidez se ilustra en la fig 37 y en las curvas de 
rigidez normalizada, G/Gmm contra y correspondientes,' en la fig 38. Como se ve, las arcillas de la ciudad 
de México se comportan como materiales casi elásticos hasta deformaciones por cortante que varían entre 
0.2 y 0.5 %. El·factor que determina el límite de comportamiento elástico de estas arcillas es la diferencia 
(1,-I,) lo que modifica conclusiones anteriores en las que se había reportado que la forma de las curvas de 
G/Gm, contra y dependía-únicamente de I, (Dobry y Vucetic, 1987; Romo et al, 1988). 
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Fig 36. Perfiles típicos de resistencia de punta y velocidades de propagación de ondas S en la ciudad de 
México 

Los resultados experimentales de las figs 37 y 38 se modelaron usando una ley hiperbólica a la que se 
agregaron las reglas de Masing para tomar en cuenta el carácter cíclico de las excitaciones sísmicas. La 
ecuación empleada está dada por la ec 12 (Romo, 1990). Posteriormente se discute el uso de dicho 
modelo. El comportamiento dinámico de suelos arcillosos de otro origen, con rangos de plasticidad 

erentes, 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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Degradación del módulo de cortante por fatiga. Una manera de cuantificar este fenómeno y de evaluar su 
importancia es observando la reducción de la rigidez por cortante durante pruebas de carga cíe! ica. Ce 
se aprecia en la fig 39, construida con base en los resultados de ensayes de corte simple cíclico en are .. __ 
de la ciudad de México (Cuanalo, 1993), depende de la amplitud del esfuerzo cortante cíclico y del 
número de ciclos aplicados. En esa figura se aprecia que la rigidez se reduce bruscamente cuando se aplica 
un cierto número de ciclos que depende de la amplitud del esfuerzo cortante cíclico; cuando esto ocurre, 
también se manifiesta un incremento sustancial de la presión de poro, fig 40. Resultados semejantes se han 
obtenido de ensayes triaxiales cíclicos. El otro factor que determina la importancia de la fatiga es el 
esfuerzo de confinamiento (ver ec 14). 

250 

' ' g; : . 
lzoo f--,...+A.,• .. m•n~n~ 
-"' 
~ 
~ 

c.: 15U 
¡j 
~ 
"" ~ 
"O 

o 
00001 . 0.001 0.01 0.1 1 

Deformación por cortante, 'Y, en % 

Fig 37. Módulos de rigidez dinámicos para arcillas 
de la ciudad de México 

Nl - Núullru lk: lldu~ 

tC~l - re\imnc1~ e~t:Wc., 

34 

D¡ l:f 

iORf 
a 06f-t --7--

l 04 r-r -....,..~-----
~ 021 

ot '--...:___::_¡ .. '--'--'--
o.oom 0.11()1 IUII 0.1 

-··-¡ ' : . ' ' . . ' ' . . ' "' .. . . . .. ' " .. 

.. ~. 
1 

Deformación por cortante, "Y, en % f 

Fig 38. Módulos de rigidez normal izados para 
arcillas de la ciudad de México 

'"'~[ID¡>~' 

r..": 1 1 
1 1 
1 1 
1 1 ¡ 1 

1 
1 



Fig 39. Fatiga de la arcilla de la ciudad de México 
en pruebas de corte simple cíclico (Cuanalo, 
1993) 

Fig 40. Presión de poro normalizada de la 
arcilla de la ciudad de México en 
pruebas de corte simple cíclico 
(Cuanalo, 1993) 

Relación de amoniguamiento. La capacidad de las arcillas de la ciudad de México para disipar energía, 
expresada en términos de la fracción del amortiguamiento crítico, 'A, varía con la deformación por cortante 
en la forma indicada en la fig 41. Las arcillas de la ciudad de México disipan poca energía a 
deformaciones pequeñas; cuando y < 0.01 % el valor de la fracción del amortiguamiento crítico. /,. es 
aproximadamente 2 % y a deformaciones aún más pequeñas, puede alcanzar valores tan bajos como 0.5 % 
("-mm. 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 % ( "-,.,.ver ec 13). Este último valor es menor 
que el observado en otras arcillas de menor plasticidad en las que "'"" puede adquirir valores de 20 a 26 
%, lo cual sugiere que la relación de amortiguamiento también depende del índice de plasticidad y, a 
reserva de demostrarlo con más datos experimentales, de la consistencia relativa. 
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Fig 41. Amortiguamientos para arcillas de la ciudad de México 
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Fig 42. Componentes de la deformación cíclica Fig 43. Acumulación de deformaciones permanentes 
en función de la deformación cíclica 

Comportamiento esfuerzo-deformación. Las deformaciones que experimenta una muestra de suelo sometida 
a cargas cíclicas se pueden separar en dos compontes, las cíclicas 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 deformación cíclica a 
partir de la cual las deformaciones permanentes crecen sustancialmente (deformación crítica) es de 3% 
aproximadamente, fig 43, de acuerdo con los resultado de ensayes triaxiales y de corte simple (Romo et 
1988; Cuanalo, 1993). La magnitud de la deformación permanente no sólo depende de la amplitud de ·
deformación cíclica y del número de ciclos sino de la amplitud del esfuerzo cortante cíclico y de la historia 
previa de esfuerzos. Por otro lado, experimentalmente se ha observado que la resistencia dinámica excede 
a la estática entre 30 y 60%, dependiendo de las condiciones de ensaye (Romo, 1991). 

Presión de poro. La experiencia experimental acumulada indica que la presión de poro dinámica generada 
durante ensyaes triaxiales y de corte simple cíclico es despreciable, aún para estados de esfuerzo cercanos 
al de falla (Romo, 1991). Aparentemente, la magnitud de la presión de poro generada bajo condiciones 
dinámicas también está relacionada con la plasticidad de los suelos. Los que tienen índices de plasticidad 
mayores, acumulan menos presión de poro que los materiales de baja plasticidad. Este aspecto del 
comportamiento dinámico de las arcillas debe estudiarse aún más, incluyendo investigaciones con 
mediciones de campo de la presión de poro generada durante temblores. 
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4. EV ALUACION DE ESPECTROS ESPECIFICO S PARA EDIFICIOS 

La determinación de los movimientos sísmicos de campo libre incluye una evaluación sismotectónica 
y el conocimiento de las fuentes sísmicas regionales y locales que puedan afectar al sitio específico Es 
preciso, también, evaluar la historia de la sismicidad de la región, los sismos más severos asociados con las 
fuentes sísmicas importantes, así como la recurrencia de estos sismos. Con base en este tipo de informactón 
se llevan a cabo análisis probabilistas y/o deterministas para estimar los movimientos sísmicos esperados en 
un afloramiento rocoso, o en la roca basaL 

Conocidos los movimientos sísmicos en terreno firme, se utilizan técnicas de propagación de ondas 
sísmicas (usualmente se emplean modelos unidimensionales) para definir los movimientos sísmicos del 
terreno Una vez conocido el medio ambiente sísmico de campo libre, se realizan análisis de interacción 
suelo-estructura para evaluar los efectos de este fenómeno en los movimientos del terreno y así definir las 
características de la excitación a la que estará sometida una estructura en particular. La influencia de la 
interacción dinámica en los movimientos de campo libre puede ser significativa en el caso de estructuras 
desplantadas en suelo blando capaz de amplificar notablemente las ondas sísmicas que arriban al sitio donde 
se localiza la estructura. 

4.1 Métodos para Estimar la Máxima Magnitud Sísmica 

Existe una amplia gama· de procedimientos para estimar la magnitud del temblor máximo que puede 
generar una fuente sísmica. Todos los métodos se basan en correlaciones empíricas entre la magnitud y 
·~unos parámetros clave de la falla geológica, tales como longitud de ruptura, desplazamiento ocurrido en la 
¡1erficie 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 empíricas existentes, entre los parámetros mencionados y la magnitud, se han 
obtenido, en general, usando la información mundial disponible en análisis de regresión. Cada relación tiene 
limitaciones como la inhomogeneidad en la calidad de los datos empíricos, volumen de datos limitado, 
inconsistencias en el agrupamiento de datos provenientes de diversas provincias tectónicas, efectos de 
directividad y locales. 

Los parámetros como longitud de la falla, desplazamiento por evento sísmico y tasa de deslizamiento 
de cada fuente telúrica, se determinan de estudios geológicos y sismológicos. Con esta información y los 
procedimientos empíricos antes mencionados se calculan las·magnitudes máximas de los temblores 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 máxima. La selección del valor de la 
magnitud máxima para una fuente es el resultado de la aplicación de un razonamiento que involucra la 
comprensión de las características de la falla, del ambiente tectónico regional y de los datos sísmicos 
regionales. El uso de varios métodos para estimar la magnitud sísmica máxima para una fuente puede 
resultar más confiable que emplear un sólo procedimiento. 

Un compendio de este tipo de expresiones que relacionan los parámetros 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 

2. 
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4.2 Periodo de Recurrencia de Sismos Significativos 

La actividad sísmica de una fuente se refleja directamente en los intervalos de recurrencia de 
sismos signifiéativos. Los periodos de retorno se pueden estimar a partir de los datos sobre la tasa 
deslizamiento y el desplazamiento por evento que se tengan de una fuente en particular. Cuando no se 
dispone de este tipo de información ni se cuenta con suficientes registros, se preparan gráficas 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 más severos Esta 
técnica tiene limitaciones porque se basa en sismicidad regional que puede no ser representativa de los 
intervalos de recurrencia para una falla específica. Además, como se muestra en la fig 7, existen zonas en 
que se generan temblores que ocurren aleatoriamente y, otros, de gran magnitud, que son recurrentes en 
tiempos más o menos constantes. 

La tasa de excedencia le = A.( M) de una magnitud dada, M, en una falla geológica o en una región 
sísmica está dada por le o:-/im (n 1 t) donde n es el número de temblores cuya magnitud excede el valor de M 

t~w 

en el tiempo de observación /, El periodo (o intervalo) de recurrencia correspondiente a esta magnitud es 
lile. 

4.3 Leyes de atenuación 

· Para caracterizar los movimientos sísmicos del terreno para fines de diseño sísmico se han utilizado 
parámetros como la aceleración máxima, la velocidad máxima, ordenadas espectrales y espectros de Fourier. 
El más usado en la práctica ingenieril es el espectro de respuesta ya que se usa directa o indirectamente en el 
diseño de las estructuras. 

Aunque en el pasado se le ha puesto mayor atención al desarrollo de relaciones para estimar la 
aceleración máxima del terreno, últimamente se han aumentado los esfuerzos para evaluar velocidades 
máximas y las formas espectrales. Existen procedimientos analíticos que consideran aspectos de la fuente
trayectoria-sitio y también se han introducido conceptos de vibraciones casuales así como simulaciones con 
el método de Monte Cario. Joyner y Boore ( 1988) así como Idriss ( 1985) presentan diversos procedimientos 
empíricos para definir aceleraciones, velocidades y espectros de respuesta. Para los sismos de la zona de 
subducción en las· costas de Guerrero, Singh y Ordaz (1990) proponen leyes de atenuación empíricas para 
estimar la aceleración y la velocidad máximas en terreno firme aplicables en la línea que una a la costa de 
Guerrero con la ciudad México. 

4.4 Determinación de Espectros de Piso (Caso en la Ciudad de México) 

La determinación de espectros de diseño consignados en los reglamentos de construcciones en 
general incluyen los aspectos ya mencionados además de hacer consideraciones sobre el riesgo de falla y su 
costo asociado. En el Distrito· FederaL debido a que los sismos grandes de subducción son los más 
importantes, se decidió trarar con detalle estos temblores característicos asignando una dic;tribución gama a 
los tiempos entre los eventos de esta índole originados en cada uno de los tramos en que se dividió la zona de 
subducción, y analizar como resultados de procesos de Poisson múltiples el resto de los temblores de 
subducción y todos los demás que fueran significativos para el diseño. 

Para definir las distribuciones de probabilidad de los movimientos del terreno en SJ 

representativos del valle de México se emplearon fórmulas de atenuación empíricas y anáhsts 
unidimensionales para evaluar los efectos del terreno. Con base en esta información se calcularon los 
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~ espectros de respuesta esperados para sitios representativos en la ciudad de México Luego se tomó una 
decisión de consenso para reducir las ordenadas espectrales por un factor de 0.4 apoyándose en 

·P nsideraciones de sobrerresistencia y comportamiento no lineal de las estructuras (Rosenblueth et al, 1989) 

·' 

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

En la determinación de los espectros de piso para el diseño de estructuras importantes localizadas en 
las zonas geosísmicas II y III del Distrito Federal (ver fig 10), lo más conveniente es partir de Jos 
movimientos sísmicos definidos para la zona 1 (ver fig 10) en términos del espectro de aceleraciones dado en 
la tabla 2, ya que incluye Jos resultados de los estudios requeridos para evaluar los movimientos sísmicos del 
terreno, además de partir de las condiciones sísmicas estipuladas en el Reglamento 

4.4 2 Condiciones de Análisis 

En la evaluación de los efectos de los sismos en las estructuras es muy importante establecer la 
relación que existe entre las características de los movimientos sísmicos, las condiciones geológicas y 
geotécnicas del sitio, y la respuesta de las estructuras a estos movimientos sísmicos del terreno. Las 
condiciones geológicas y geotécnicas en general afectan las características de los temblores, por Jo que es 
necesario cuantificar estos efectos para establecer criterios de diseño aceptables. Asimismo, al interactuar la 
estructura con el suelo adyacente, modifica los movimientos sísmicos del terreno, Jo cual hace necesario 
evaluar los efectos de esta interacción en los movimientos sísmicos desarrollados en la estructura. ' 

La respuesta del depósito de suelo se afecta por la interacción suelo-estructura y la evaluación de esta 
respuesta depende significativamente de la manera como se asignan los sismos de diseño. En algunos casos 
se introduce un conservadurismo innecesario en el diseño al especificar que la aceleración máxima del 
terreno permanece constante con la profundidad o por la asignación de un espectro de banda ancha 
inadecuado para las condiciones geológicas y geotécnicas del sitio. En ocasiones se proponen aceleraciones 
máximas que son irreales para cierto tipo de depósitos de suelo o se especifican componentes de alta 
frecuencia en suelos donde no pueden naturalmente desarrollarse. 

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

4.4.3 Metodología 

En este trabajo se adoptó un procedimiento de análisis basado en el método de la respuesta compleja 
que hace uso de la técnica de los elementos finitos. Para considerar el carácter aleatorio de los movimientos 
sísmicos se emplean las teorías de vibraciones casuales y del valor extremo (Romo, 1976)., Con .e~te 
procedimiento, el análisis de respuesta de un sistema suelo-estructura se puede llevar a cabo-comci'se muesira 
esquemáticamente en la fig 44. La excitación dinámica se proporciona en términos de un espectro de 
aceleraciones y se puede especificar que actúa en la superficie del campo libre en cualquier estrato del campo 
libre o en la base del depósito de suelo Los cálculos numéricos se realizaron con una versión modificada del 

-o grama de computadora PLUSH (Romo et al, 1981 ), el cual ha demostrado su capacidad para reproducir 
.s movimientos sísmicos registrados durante varios eventos sísmicos en edificios desplantados en las arcillas 

blandas de la ciudad de México (Romo y Bárcena, 1992). 
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Fig 44. Sistema suelo-estructura excitado con el movimiento sísmico de camo libre en la superficie 
del terreno. 

Se consideró un modelo como el de la fig 44, cuya base (semiespacio) se define donde aparecen los 
depósitos profundos. La excitación dinámica se representó por el espectro medio más una desviación 
estándar calculado en el inciso 4.4 6 y el punto de control se asignó en la superficie del campo libre. 

4.4.4 Caracterización Estratigráfica 

El perfil estratigráfico del sitio se obtuvo de los sondeos de cono estático, como se muestra en la fig 
45 (cortesía de Carlos E. Gutiérrez). La caracterización dinámica de la 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, V s, a partir de las resistencias de punta, qc, obtenidas de sondeos de cono hincado a una 
velocidad aproximada de 2cm/s. La expresión analítica propuesta por estos autores resultó de la comparación 
entre perfiles de resistencia de punta, qc, y perfiles de velocidades de ondas de corte, V s, obtenidos en 
perforaciones contiguas y en. diferentes sitios de la ciudad de México. El marco teórico de referencia que 
usaron para llegar a esta correlación fue la teoría de expansión de cavidades cilíndricas y un modelo 
hiperbólico para tomar en cuenta el comportamiento no lineal de las arcillas. La relación entre V s y qc que 
obtuvieron es 

V =r¡ _!b_ 
( )

0.5 

' Nkh Y, 
(9) 

""~nde Vs tiene unidades de m/s, qc está dada en t/m2 y Ys (peso volumétrico del suelo) en t!m3 Los valores 
los parámetros r¡ y Nkh dependen del tipo de suelo y su intervalo de variación está consignado en la tabla 

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

Tabla 3 Valores de los parámetros TJ y Nkh de la ec 3 

Tipo de suelo Valores de Nkh Valores de TJ 
máximo medio mínimo 

Arcillas del lago Texcoco 14 o 9.5 6.7 23.33 
preconsolidado y virgen 

Arcillas del lago 14.0 9.9 7.0 26.40 
Xochimilco-Chalco 

Suelos areno-limosos de las 16.0 11.1 8.0 40.00 
capas duras del valle de 

México 

El módulo de máxima rigidez, Gmáx, se puede calcular usando la siguiente expresión de la teoría de 
la elasticidad 

( 
G )o.s 

V,= --g 
y·' 

donde g es la aceleración de la gravedad en m/s2 

41 

(1 O) 



Sustituyendo la ec lO en la ec. 9 se obtiene la siguiente relación entre G (que corresponde a la 
;xima rigidez del suelo, Gmáx) y qc: 

Los valores de Gmáx usados en los análisis de respuesta del sitio y de interacción dmámica suelo
estructura se obtuvieron con la ec 11, usando los valores de Ys reportados en la tabla 4. 

4.4.5 Comportamiento Dinámico de los Suelos 

En los problemas de respuesta sísmica de un sitio y de interacción dinámica suelo-estructura se 
generan dos tipos de no linealidades en la respuesta del suelo. La primera se debe al paso de las ondas 
sísmicas, la cual afecta a fado el medio; la segunda, a la interacción entre la cimentación y el suelo cercano a 
la cimentación Ambos aspectos deben considerarse en el cálculo 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 energía. La magnitud de los cambios en la rigidez y amortiguamiento de las arcillas depende de sus 
características y del nivel de deformaciones inducidas por la acción de los sismos. El efecto combinado de 
estas variaciones puede modificar apreciablemente las características de los movimientos sísmicos en campo 
libre y los que actúan en la base de la estructura, por lo que debe evaluarse con la mayor aproximación 
posible 

El comportamiento no lineal de los suelos que componen la estratigrafia del SJ!Io se estimó de 
mvestigaciones en el laboratorio con ensayes de columna resonante y triaxiales dinámicos en muestras de 
suelo extraídas de diferentes sitios en la zona arcillosa de la ciudad de México. En forma analítica, los 
resultados experimentales se expresan con el siguiente modelo (Romo, 1991)· 

donde 

A'=A+lr 

G(y) 
y 

Gmáx 
A, Byyr 

A' 

H(y) = 

es el módulo de rigidez al corte en función de y 
es la deformación de corte en % 
es el valor de G(y) para y:;;I0-4% 
son parámetros del suelo 

(12) 

La influencia de diferentes factores en los parámetros involucrados en la ec 12 y el amortiguamiento 
-~discute en otro trabajo (Romo y Ovando, 1994) cuyos principales aspectos se resumen a continuación. 

42 



Los valores de A, B y Yr dependen del índice de plasticidad y para los suelos del sitio se pueden usar 
los valores reportados en las figs 46 a 48 

o 100 200 300 
Indice de plastiCidad, en % Indice de plasticidad, en % 

Fig 46. Efecto del índice de plasticidad en el 
pará-

Fig 47. Efecto del índice de plasticidad en el 

parámetro A metro y, 

La dependencia del amortiguamiento, A., en términos de la deformación de corte y del módulo de 
cortante, G!Gmáx, se expresa de la siguiente manera 

r 

(13) 

o 
o 100 200 300 

Indice de plasticidad, en % 

Fig 48. Efecto del índice de plasticidad en el parámetro B 

' 

donde A.máx es el amortiguamiento máximo que desarrolla la arcilla, el cual se ha observado que es del orr 
del 13%, A-mín es el amortiguamiento mínimo(valor de A. para deformaciones de corte del orden de 10-" .. 
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obtenido en los ensayes de laboratorio, el cual es aproximadamente igual a 0.5% (Romo y Ovando, 1994). la 
función H(y) está-definida por la ec 12. 

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

G,v=G,N-' (14) 

donde GN y G5 son lo módulos de rigidez máxima correspondientes a los ciclos de carga N y 5, t es el 
parámetro de degradación el cual está dado por (Romo, 1991)· 

t = 0.0122 Ec, para consolidación anisotrópica 
(15) 

t = 0.0299 Ec, para consolidación isotrópica 

donde Ec = 2y/(I+u) es la-deformación axial cíclica y u es la relación de Poisson. 

Tabla 4. Propiedades dinámicas de los suelos del sitio 

Prof Ys Ys, lp Relación 
(m) (m/s) (t/m~) (%) de G/Gmáx ~e* 

Poisson (%) 
0-3 120-160 1.40 80 0.35 
3-6 91-122 1.35 80 0.38 
6-9 40-58 !.20 220 0.49 Curvas de 
9-12 52-74 !.20 220 0.49 Curvas amortiguamiento 
12-15 65-94 !.20 220 0.49 correspondientes de la arcilla 
15-18 80-129 !.20 220 0.49 a los lp's de la ciudad 
18-21 114-165 1.30 120 0.40 (ec 12) de México 
21-25 126-183 1.25 220 0.49 (ec 13) 
25-29 138-200 !.28 120 0.40 
29-33 151-218 1.30 150 0.40 
33-37 255-368 1.79 150 0.30 

/ 

Semiespacio. Ys= 800m/s; rs= 2 O t!m3; le= 2% 

4.4.6 Determinación de los Movimientos de Campo Libre 

De acuerdo con el procedimiento utilizado para calcular la respuesta sísmica del sistema suelo
estructura, se tienen que definir primero los movimientos de campo libre. Para esto se utiliza un método de 
análisis basado en la teoría de propagación de ondas sísmicas en medios estratificados horizontalmente 
(Lysmer y Drake, 1972; Chen et al, 1981). Para tomar en cuenta las características aleatorias de los 
temblores se hace uso de las teorías de vibraciones casuales y del valor extremo (Romo, 1976). El análisis de 
respuesta de un depósito de suelo se puede llevar acabo con el procedimiento esquematizado en la fig 49. La 
excitación dinámica se proporciona en términos de un espectro de aceleraciones y se puede especificar en un 

oramiento de roca (fig 49), dentro del perfil estratigráfico en el semiespacio, en la superficie del depósito 
ue un suelo cercano al sitio o en cualquier estrato del depósito de suelo. Los cálculos 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 los movimientos del terreno registrados durante varios sismos en la ciudad de México v otros 
sitios de la República (Romo, 1986; Romo, 1991) 

Movimiento total e:a•JI/\ 
el afloramiento. r· "' 

T 

S a._ 
Movimiento de respuesta V\ 
del sistema 

' 

Depósito de suelo 

T 

Movimiento incidente Sai J\ 
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 ~ 

define a partir de la elevación a la que aparecen, en la estratigrafia, los depósitos profundos (ver tabla 4). 
afloramiento de terreno firme se supone representado por el de terreno firme de la zona de lomas 1(zona I, 
según el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, 1987, ver fig 1 0). Consecuentemente, los 
movimientos sísmicos están representados por el espectro de aceleraciones correspondientes a la zona 
geosísmica 1 definido en la tabla 2. Al considerar este espectro como excitación dinámica se están 
implícitamente incluyendo todas las fuentes generadoras de sismos que afectan al valle de México. De 
acuerdo con Rosenblueth et al (1987) son cuatro los mecanismos más significativos: el de subducción en el 
Pacífico, el de falla normal en la zona de Oaxaca, el de falla lateral en Acambay y el de dislocaciones de 
fallas geológicas dentro del valle de México. La variabilidad en contenidos de frecuencia y en amplitudes de 
los movimientos sísmicos que generan estos cuatro mecanismos están incluidos en el medio ambiente 
sísmico representado por el espectro de la zona I consignado en el Reglamento. 

Debido a las incertidumbres inherentes a la determinación de las propiedades dinámicas incluidas en 
la tabla 4, se desarrollan 25 perfiles aleatorios dentro de los límites de valores de V s indicados en la tabla 4. 
Se considera que la variación de las velocidades entre estos límites tiene una distribución uniforme y que las 
velocidades de estratos contiguos son estadísticamente independientes. (Estas dos consideraciones son 
conservadoras ya que llevan a dispersiones importantes en los valores de Ys que en la realidad no se 
presentan. Esto repercute directamente en la amplitud del intervalo de períodos naturales del depósito 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 sísmic~ · 
del terreno, en términos de espectros medio y medio (±) una desviación estándar, resultantes del anál. 
estadístico de los 25 espectros de la fig 50, se muestran en la fig 51. Estos espectros representan al medio 
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ambiente sísmico de campo libre. El espectro medio +una desviación estándar se utiliza como excitación 
dinámica del sistema suelo-estructura en el cálculo de los espectros de interacción 
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Fig 51. Espectros de campo libre en la 
superficie del terreno 

En relación a los periodos naturales del depósito de suelo que se desprenden de la fig 51, debe 
comentarse que estos son periodos inelásticos debido a la respuesta no lineal del suelo ante una excitación 
tan severa como la especificada en el Réglamento para la zona l. Por esta razón el periodo elástico de un 

'lÓsito de suelo puede incrementarse en un 50%. 
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. 1 

Fig 52 Modelación del sistema suelo-cimentación-edificio (Cortesía de Carlos E. Gutiérrez) 
4.4. 7 Modelación del Sistema Suelo-Estructura 

El edificio se modeló con un sistema de vigas y masas concentradas como se indica en la fig 52. Su 
cimentación (cuya planta de localización de pilas se muestra en la fig 53) y suelo de apoyo se modelaron con 
elementos finitos. El suelo se discretizó con elementos sólidos isoparamétricos de cuatro nudos, el cajón y las 
pilas de apoyo se representaron con elementos viga con tres grados de libertad (dos de traslación y uno de 
rotación) por nudo. 

Las rigideces y masas concentradas usadas en el modelado de la estructura y del cajón de cimentación 
fueron proporcionados por el Ing. Carlos E. Gutiérrez. Debido a que el procedimiento de análisis es 
esencialmente bidimensional, las rigideces de las pilas que se utilizan en los análisis 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 distribución de pilas real y para la distribución de las siete hileras de ~ilas equivalentes. Para 
los diámetros de proyecto de las pilas y suponiendo un fy,' del concreto de 250 kg/cm la rigidez equivalente 
que resulta de la anterior consideración es G = 534kg/cm2 por metro En la fig 52 se muestra la distribución 
de pilas (en la dirección corta) y el cajón de cimentación que se usaron en el modelado del sistema suelo
cimentación. El muro tablestaca perimetral (ver fig 52) se supuso ligado estructuralmente al cajón de 
cimentación y se consideró con un espesor de 0.80m y propiedades semejantes a las de las pilas. 
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Fig 53. Distribución de pilas (Cortesía de Carlos E. Gutiérrez) 
El amortiguamiento del edificio y de las pilas se supuso igual a 3%. El comportamiento de las pilas, 

cajón y estructura .se supuso elástico lineaL 

Las propiedades dinámicas del suelo de apoyo (módulo de rigidez y amortiguamiento) se modelaron 
siguiendo la .metodología descrita en los incisos 4 4.4 y 4.4.5 Con estos procedimientos, los efectos no 
lineales inducidos por el paso de las ondas sísmicas y 'por la interacción suelo-estructura se incluyen 
directamente en los análisis dinámicos, por lo que los resultados reflejan estos efectos. 

El procedimiento basado en el método de los elementos 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 aproximación tridimensional al permitir la disipación de energía generada por el fenómeno de 
interacción suelo-cimentación tanto en el plano de análisis como en su dirección ortogonaL Debido a que el 
análisis es plano, es preciso calcular la respuesta de la estructura en ambas direcciones considerando una 
rebanada con ancho igual a la dimensión (en planta) en la dirección perpendicular al plano de análisis. Sin 
embargo, debido a las características geométricas y de rigidez del edificio y su cimentación (cajón más pilas) 

<ulta evidente que la dirección corta es más desfavorable ya que al ser más flexible su respuesta será mayor 
.e la· de la dirección larga. En este artículo sólo se presenta la respuesta del sistema suelo-estructura en la 

dirección corta. 
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4.4 8 Espectros de Piso 

El objetivo principal de los análisis de interacción es calcular los espectros de piso (espectros __ 
interacción) para el análisis detallado del edificio. Por esta razón, la respuesta del sistema suelo-estructura se 
presenta en términos de espectros de interacción en la base de la torre (nivel del terreno). El resultado del 
análisis de interacción se muestra en la fig 54 en términos del espectro de aceleraciones de 5% de 
amortiguamiento. En la misma gráfica se incluye el espectro de campo libre (medio + una desviación 
estándar) correspondiente a la superfice del terreno. 

0,8,----------------------------------------, 
S% de amortiguamiento 

Medio + Desv. estándar 

0.6 

Medio 

0.4 Medio - Dcav. estándar 

Interacción 

0.2 

QL---~----~--~-----L----~---L----~--~ 

o 1 2 

Periodo, s 
3 

Fig 54. Efecto de la interacción en los movimientos superficiales 

4 

De la comparación mostrada en la fig 54, se desprende que el efecto de la interacción suelo: 
cimentación-edificio en los movimientos superficiales es menos significativo en el intervalo de períodos 
cortos. Las ordenadas del espectro de campo libre disminuyen hasta en un 50% por la presencia del sistema 
cimentación-edificio. Esta atenuación en principio parece demasiado alta; sin embargo, si se tiene en mente 
que la cimentación está compuesta por 162 pilas cuyos diámetros van desde l.Om hasta 2.0m apoyadas en el 
material firme de los depósitos profundos, más un cajón desplantado a 23.0m de profundidad, confinados por 
un muro perimentral que se apoya en los depósitos profundos, resulta comprensible que una cimentación de 
tal rigidez y condiciones de apoyo no amplifique significativamente los movimientos sísmicos en los 
depósitos profundos. De hecho, existe evidencia experimental (ver fig 55) que muestra que efectivamente 
para el caso de cimentaciones profundas y rígidas, los movimientos en el terreno se atenúan 
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 depósitos profundos. En esta figura el espectro en la superficie 
del terreno se atenúa significativamente, por efecto de la interacción dinámica 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 depósitos profundos). 
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Fig 56. Espectros de interacción propuesto para el diseño 
del edificio 

Con base en los resultados de interacción dinámica se definió el espectro suavizado de la fig 56 para 
el diseño del edificio. Este espectro se elaboró tomando en cuenta los lineamientos del Reglamento de 
Construcciones del Distrito Federal; 1987 (RCDF 87) en el sentido de" que el periodo T a (inicio de la parte 
horizontal del espectro) es igual a 0.35Ts, donde Ts es el periodo (inelástico) del depósito de suelo que es de 
!.80s (ver fig 51), lo cual daTa= O 64s. El periodo Tb (fin de la parte horizontal del espectro) se obtuvo 
multiplicando el periodo Ts por 1.2 para tomar en cuenta las incertidumbres inherentes en la determinación 
del periodo natural de la torre y el (eventual) alargamiento de su periodo por el efecto de la interacción 
inercial. El valor de Tb resulta = 2 16s. La rama descendente se adoptó con una caída igual a la del espectro 
de la zona III consignado en el RCDF 87, el cual es proporcional a 1/T. De esta manera se están incluyendo 
las incertidumbres que existen respecto a los diferentes mecanismos de falla estructurales que pueder 
generarse 

La representación analítica del espectro resultante es la siguiente: 

S O 2 T 
a=O.J0+0.64 para O s; T s; 0.64s 

S a= 0.30 para O 64 < T s; 2.16s (16) 

S' (2.16) a=0.30 T para 2.16 < T 

Este espectro es elástico y para su uso (en el análisis estructural detallado del edificio) debe aplicarse 
en la base de la estructura, la que debe considerarse empotrada (base fija, el suelo debe excluirse) en su base 
(nivel de la superficie del terreno). El cabeceo del conjunto cimentación-edificio es despreciable debido a la 
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condición de apoyo (por punta) de las pilas en los depósitos profundos. Por esto, en este caso sólo debe 
considerarse el modo de vibración horizontal. 
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5. CONCLUSIONES 

Se presenta un resumen de los estudios disponibles sobre zonificación geosismica que se han . 
.. -dlizado en la República Mexicana. Las propuestas se basan tanto en observaciones de registros de 
movimientos sísmicos, en donde se tienen, como en mediciones del periodo natural del terreno por medio de 
la técnica de microtremores En algunos lugares esta información está complementada con estudios 
geotécnicos que proporcionan datos relevantes sobre las características estratigráficas de los depÓsitos de 
suelo. Esta información es de importancia básica en la definición 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 vibración ambiental y estudios geotécnicos en el sitio. Un depósito de suelo se clasifica como suelo tipo 
III si su periodo natural excede O. 75s, como tipo 11 si su periodo está entre 0.15 y O. 75 y tipo 1 si es menor 
que 0.15s. A esta clasificación del tipo de suelo con base en periodos habrá que agregarle la capacidad que 
tiene el terreno para amplificar los movimientos sísmicos relativos a un terreno firme de referencia. Con base 
en la información recabada en este trabajo sobre efectos locales se propone la fig 57 como opción para 
zonificar geosísmicamente una región. En las ordenadas de esta figura se da la amplificación máxima del 
terre'no y en las abscisas el periodo natural del suelo. 

amplificación . 

1 1\ 
f- III 

/ 5 

f-

f-- 11 

2 

f- 1 

' 1 1 1 1 ' 1 1 1 ....... 
o O. 15 0.5 1.0 / 

periodo, s 

Fig 57 Propuesta para zonificar geosísmicamente una región 

·Se presenta la zonificación geosísmica de la República Mexicana en términos de cuatro niveles de 
intensidad, y se proporcionan los espectros de diseño (de campo libre) para cada una de ellas y los tres tipos 
de suelo. Este mismo tipo de información se incluye para la ciudad de México y para varias ciudades se dan 
los periodos naturales que permiten definir el tipo de suelo. Con estos datos es posible seleccionar el espectro 
de diseño correspondiente para prácticamente todo el territorio nacionaL Debe notarse, sin embargo, que la 
aplicación directa de esta metodología puede llevar a determinaciones del medio ambiente sísmico, en un 
sitio especifico, un tanto conservadoras debido a la poca información sobre las características de los 
movimientos sísmicos en muchas áreas del país. 

Por tal inotivo se recomienda que en los casos de obras civiles que así lo ameriten se realicen estudios 
"specíficos para evaluar los movimientos sísmicos de campo libre y, en su caso, de interacción. En este 

bajo se discuten procedimientos para tales fines. Una alternativa, que se. apega a los códigos de 
~onstrucción vigentes en los diversos estados y el Distrito Federal, es considerar el espectro reglamentario 
especificado para terreno tipo I como representativo del medio ambiente sísmico de la zona bajo estudio. 
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Luego, evaluar los efectos de sitio utilizando procedimientos de análisis unidimensionales que consideren un 
tren de ondas compuesto por ondas sísmicas S, y que se basen en la teoría de vibraciones casuales y del valor 
extremo con el fin de que se utilice directamente como excitación del depósito de suelo el esper 
reglamentario. En esta etapa de análisis deben incluirse las incertidumbres inherentes en la· evaluación de ..... 
propiedades dinámicas de los suelos así como su respuesta ante solicitaciones sísmicas. 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 análisis usualmente se reportan en términos de un 
espectro medio y uno medio más una desviación estándar para varios amortiguamientos estructurales. 

Para condiciones del suelo y de la estructura en que el efecto de la interacción entre ambos y la 
cimentación sea apreciable, conviene evaluar qué tanto afecta este fenómeno a los movimientos de campo 
libre. En este artículo 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 interacción cinemática los atenúa notablemente debido a la fijación que se 
induce en el edificio y a la gran cantidad de energía que se disipa por radiación. En casos como el presentado 
en este trabajo, la cimentación profunda actúa como un disipador de energía colocado en la base de la 
estructura, lo cual apunta hacia la posibilidad de realizar diseños de cimentaciones acordes a las condiciones 
geosísmicas locales con base en estudios de interacción. 
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3. 4 TABLAS DE FUNCIONES DE IMPEDANCIA PARA CIMENTACIONES SUPERFICIALES 

ENTERRADAS EN UN ESTRATO SIMPLE 

Para el problema de interacción dinámica suelo-estructura se requiere 

conocer la magnitud y variación de la rigidez de la cimentación con la 

frecuencia de excitación. Par~ ello, las funciones 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 mot ion in layered strata", 1 nternational 

Journal of Numerical Hethods in Engineering, Vol. 19, 1983). Con base en 

ese método se elaboraron un conjunto de tablas de rigideces estáticas y 

coeficientes de rigidez y amortiguamiento para los modos de traslación 

horizontal, rotación y acoplamiento de cimentaciones circulares 

enterradas en· un estrato viscoelástico con base rígida. 

Las rigideces dinámicas que se presentan a continuación están 

normalizadas de suerte que se pueden emplear para situaciones generales. 

Los paráme"tros que se consideran como variables son el coeficiente de 

Poisson efectivo del sitio, v, la profundidad. de desplante de la 

cimentación, D, la profundidad del depósito de suelo, H, el radio 

equivalente de la cimentación, R, y la velocidad efectiva de propagación 

del sitio, {3. El rango de variación establecido para estos parámetros 

pretende cubrir una gama amplia de casos que se presentan en la 

práctica .. 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 impedancia para cimentaciones con paredes laterales en 

contacto total o nulo con el suelo y los siguientes valores: 

v = 1/3(i=1), 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 = O(k=l), 1/4(k=2) y 1/2(k=3). En todos los casos se· 

consideró un amortiguamiento efectivo del sitio 1; = 0.05. Para valores 

de amortiguamiento alrededor del 5 por ciento, digamos 0.03 s ¡; s 0.07, 

se pueden utilizar estas mismas tablas pero reemplazando el 

amortiguamiento considerado por el amortiguamiento de interés al 

construir las funciones de impedancia. 



Tabla 1.1.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.02S .oso 

. 2S :0165 

. so 

. 75 . 00 

.22S 

.260 

.27S 

.300 

.32S 

.350 

.375 .400 

.425 

.450 

. 47S 

.500 

.S2S .sso 

.S7S 

.600 

:~~5 
.675 
.700 
.72S 
.7SO 
.775 
.800 
.825 .eso 
.87S 
.900 
.92S 
.950 

1:865 

--~ 

GR 

1.0000 
.8898 
.9S7S 
.8967 
.7881 
.5630 
.5770 
.6367 
.7189 
.8263 
.7077 
.7481 
. 851 S 
.9629 
.99SO 
.7777 
.5124 
.3964 
.3729 
.4775 
.7937 

1.3138 
1.7065 
1.6495 
1.2552 

:~~5A 
. 120S 

-.0607 
-.1278 

.0288 

.5648 
1. 4 321 
2.0794 
2.074.6 
1.6212 
1.0447 

.S330 

. 1336 
-.1546 
-.287S 

6.289 

.0000 

.0066 

.0143 

.0254 

.0482 

.1997 

.4662 

. 5476 

.5793 

.5391 

:~~5~ 
.5648 
.5234 
.4334 
.3576 
. 4102 
.4904 
.5754 
.6642 
.7316 
.7109 
.5668 
.3967 
."2977 

:~3~I 
.3986 
.4759 
.5705 
.6789 
.7669 
.7576 
.6203 
.4560 
.3539 
. 3233 
.3419 
.3872 
,4515 
.S34S 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

.150 

.175 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.325 

.3SO 

.37S 

.400 

.425 

.4SO 

.475 .sao 

.525 

.550 

.S7S 

.600 

.62S 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.775 

.800 

.82S 

.850 

. 875 

.900 

.925 

.9SO 

.97S 
1. 000 

--~ 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9898 
.957S 
.8967 
. 7881 
.5630 
.5770 
.6367 
.7169 
.8263 
.7077 
.7481 
.8S1S 
.9629 
.99SO 
.7777 
.S124 
.3964 
.3729 
.4775 
.7937 

1.3138 
1. 7065 
1. 6495 
1.2552 

.76S1 

.3833 

.120S 
-.0607 
-.1278 

.0288 

.564.8 
1. 4 321 
2.0794 
2.0746 
1.6212 
1. 04 4 7 

.S330 

.1336 
-.1546 
-.267S 

6.289 

e 
h 

.0000 

.0066 

.0143 

.0254 

.0482 

. 1997 

.4662 

. 5476 

.5793 

.S391 

.4953 

.5604 

.5648 

. 5234 

.4334 

.3576 

.4102 

.4904 

.5754 

.6642 

.7316 

.7109 

.5668 

.3967 

. 2977 

. 2869 

. 3341 

.3986 

.4759 

.5705 

.6789 

.7669 

.7576 

.6203 

.4560 

.3539 

.3233 

.3419 

.3872 

.4S1S 

.5345 

V ~ 1/3 HIR ~ 2 

k 
r 

1. 0000 
.9968 
.9871 
.9703 
.9457 
.9113 .aess .aott 
.7190 
.6134 
. S947 
.5950 
.5877 
.5796 
.5771 .seso 
.S906 
.S921 
. 5947 
.6010 
. 6100 
. 6113 
.5889 
.54.72 
.504.7 
.4672 
. 43S1 
.4.199 
.4.238 
.4456 
.4814 
.5203 
.5488 .ssse 
.54.03 
.5126 
.4825 
.4557 
.4349 
.4.209 
. 4 118 

4.563 

e 
r· 

.0000 

.0020 

.0042 

.0065 

.0093 

.0132 

.0196 

.0297 .osos 

. 108S 

. 1823 

.2132 

. 2341 

.2S23 

.2689 

.2808 

.2866 

.291S 

.29S9 

.2988 

.2984 

.2935 

.2875 

.2868 

.2917 

.2994 

.3100 

.3226 

.3343 

.3438 

.3491 

.3495 

.34S7 

.3399 

.3354 

.3339 

.33S1 

.3383 

.3427 

.3474 

.3S22 

V ~ 1/3 

k 
r 

1.oooo 
.9968 
.9871 
.9703 
.9457 
.9113 
.8656 
.8041 
.7190 
.6134 
.5947 
.5950 
.5877 
.5796 
.5771 .seso 
.5906 
.S921 
.5947 
.6010 
.6100 
.6113 
.S889 
.5472 
.5047 
. 4 67 2 
.4351 
.4199 
. 4 238 
.HS6 
• 4 8 1 4 
.5203 
.5488 .ssse 
.5403 
.5126 
. 482S 
.4557 
.4349 
.4209 
. 4 1 1 8 

4.563 

e 
r 

.0000 

.0020 

.0042 

.0065 

.0093 

.0132 

.0196 

.0297 

.osos 

.108S 

.1823 

.2132 

.2341 

.2S23 

.2689 

.2808 

.2866 

.2915 

.2959 

.2988 

.2984 

.2935 

.2875 

.2868 

.2917 

.2994 

.3100 

.3226 

.3343 

.3438 

.3491 

.349S 

.3457 

.3399 

.3354 

.3339 

. 33S1 

.3383 

.3427 

.3474 

.3S22 

k 
hr 

1 . 0000 
.9951 
.9779 
.9393 
.8518 
.6181 
.6237 
.·7506 

1.1485 
2.6632 
4.5365 
4.5523 
4.3234 
3.7178 
2.6S01 
1.7658 
1.8968 
1.9700 
1.6643 

.7582 
-.9577 

-3.0424 
-3.9856 
-3.2347 
-1.7952 
-.3346 

.6680 
1.2710 
1.7307 
2.0130 
1.8617 

.8132 
-1.0797 
-2.4709 
-2.5370 
-1.9411 
-1.3542 

-.9633 
-.7448 
-.6963 
-.8388 

H/R ~ 2 

k 
hr 

1.0000 
.9951 
.9779 
.9393 
.8518 
.6181 
.6237 
.7506 

1.1485 
2.6632 
4..5365 
4.5523 
4.3234 
3.7178 
2.6501 
1.76S8 
1. 8968 
1.9700 
1.6643 

.7S62 
-.9577 

-3.0424 
-3.9856 
-3.2347 
-1.7952 

-.3346 
.. 6680 
1.2710 
1.7307 
2.0130 
1 . 8617 

.8132 
-1.0797 
-2.4709 
-2.5370 
-1.9411 
-1.3542 

-.9633 
-.7448 
-.6963 
-.8388 

D/R ~ O 

-.275 

e 
hr 

.0000 

.0033 

.0061 

.0179 

.0440 

. 2283" 

.6389 

.9675 
1.4077 
1. 8280 

.6371 
-.2828 
-.8698 

-1.3097 
-1.4828 
-1.2321 
-1.0711 
-1.1787 
-1.3819 
-1.5906 
-1.6375 
-1.2724 
-.5468 

.0522 

.3222 

.3394 

.2030 

.0573 
-.0988 
-.2961 
-.5447 
-.7769 
-.7936 
-.S316 
-. 2414 
-.0892 
-.0472 
-.0533 
-.0777 
-. 1088 
-. 1326 

D/R ~ O 

-.275 

e 
hr 

.0000 

.0033 

.0081 

.0179 

.0440 

.2283 

.6389 

.9675 
1. 4077 
1. 8280 

.6371 
-.2828 
-.8698 

-1.3097 
-1.4828 
-1.2321 
-1.0711 
-1.1787 
-1.3819 
-l. 5906 
-1.6375 
-1.2724 

-.5468 
.0522 
.3222 
.3394 
.2030 
.0573 

-.0988 
-.2961 
-.5447 
-.7769 
-.7936 
-.5316 
-. 2414 
-.0892 
-.0472 
-.0533 
-.0777 
-. 1 ose 
-. 1326 



Tabla 1.1.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 12S 

.ISO 

. 17S 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.325 

.3SO 

.375 

.400 

.42S 

.4SO 

.475 

.soo 

.S2S 
.. 550 
.575 
.600 
.62S 
.6SO 
.675 
.700 
.725 
.750 
.77S 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.8886 
.8S2S 
.8852 
.7668 

:gsé~ 
.S317 
• S74S 
.6912 
.6797 :ms 
.9766 

l:m~; 
.7915 
.6087 
.4723 :ms 
:i8~~ 

1.1744 
1. 8S02 
1. 7887 
1.4286 
~:m¿ 

.6021 
• 3714 
. IS87 

-.0296 

=:lm 
.3239 

!:Am 
1.9104 

!:m~ 

9. 139 

e 
h 

.0000 

.0074 

.0159 

.0280 

.0519 

. 1994 

. 4757 

.seos 

.649S 

.6853 

.6089 

.6719 

.7040 

. 6933 

:im 
. 4 21 ¿ 
:tiit6 
. S450 
.6126 
.7066 
.8201 
.8662 
.7129 
.5172 
.437S 
. 4149 
.4141 
. 4270 

: t~;~ 
.5379 
.6081 
.7030 
.8001 
. 8 1 1 1 
.7067 
.S896 

:im 
Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.02S 

.oso 

.07S 

. 100 

. 125 

. ISO 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 
', 300 
.325 
.3SO 
.375 
.400 
.42S 
.450 
.47S .sao 
.525 
.sso 
.57S 
.600 
.62S 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.82S 
.850 
.875 
.900 
.92S 
.9SO 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.8897 
.9S73 
.8963 
.787S 
.5634 
.S629 
. 604 4 
.6562 
.7617 
. 7841 
.8198 
.9185 

1. 0554 
1.1967 
1.1485 

.9354 

.8142 

.7251 

.6440 

.5738 

.5520 

.6912 
1.1680 
1. 7916 
1.9044 
1.6961 
I.S024 
1.3275 
1. ISOS 

.9626 

.7607 

.5434 

.3238 

. 174 2 

.343S 
1.1689 
2.0796 
2.4378 
2.4012 
2. 1699 

8.065 

e 
h 

.0000 

. 0066 

. 0144 

. 0255 

. 04 81 

. 1 94 2 

. 4587 

. 54 83 
,6020 
. 6307 
. 5736 
. 6081 
. 6155 

:m~ 
. 4066 
. 3905 
• 4 128 
.4384 
. 4 704 
. 5160 
.5838 
.6737 
.7339 
. 64 99 
. 4 889 
. 4074 
. 3736 
. 3563 
.3490 
.3512 
. 3639 
.3904 
. 4 384 
. 5208 
. 6416 
. 720S 
.6523 
. 5289 
. 4260 
.3545 

V = 1/3 

k 
r 

1.0000 
.9966 

:m~ 
~ 94 20 
.9057 
.8S83 
.7941 
.7026 
.5703 
.5179 

:!im 
.5273 :un 
.5263 
.S261 
.5334 
.SS43 
.5983 
.6732 
.7502 
.7387 
.6515 
.5776 

:m~ 
.4882 
.4967 
.S223 
.5551 
.5890 
.6236 
.6587 
.6857 
.6899 
.6741 
.6484 
.6189 

6.701 

e 
r 

.oooo 

.0022 

.0045 

.0070 

.0099 

.0139 

.0196 

.0272 

.0423 

.0924 

:m~ 
.2654 
.2858 
.3023 
.3133 

:HH 
.3S47 

:m~ 
.3761 
.3570 

:m~ 
.3194 
.3289 
.3400 
.3516 
.3622 
.3700 
.3742 
.3759 
.3756 
.3731 
.3673 
.3603 
.3550 
.3SI9 
.3S09 

V = 113 

r 
--- = 

k 
r 

1.0000 
.9964 
.98SS 
.9667 
.9392 
.9010 
.8519 
.7866 

: ~~·5~ 
.5184 
.SOS2 
. 4858 
.4621 
.4337 
.4077 
.4010 
.4017 
.4089 
. 4259 
.4570 
.5068 
.5759 
.6410 
.6393 
.5575 
.4618 
.400S 
.3750 
.3791 
. 411 o 
.4638 
.S236 
.5825 
.6405 
.7063 
.78S6 
.84S4 
.8745 
.8937 
.9133 

J 

5.058 

e 
r 

.0000 

.0023 

.0047 

.0073 

.0103 

.0149 

.0218 

.0305 

. 0467 

.0951 

. 1816 

. 2225 

.2501 

.2726 

.2940 

."3192 

. 3430 

.3622 

.3794 

.3949 

.4081 

.4169 

.4170 

.4018 

.3763 

. 3627 

.3690 

.38S9 

.4050 

.4235 
;439S 
.4509 
.4577 
.4615 
. 4640 
.4658 
.4636 

.. 4S61 
. 449S 
.4458 
. 4440 

H/R = 2 

k 
hr 

1 . 0000 
.9891 
.9552 
.8932 
.7869 
.5744 

:~m 
.9755 
.7238 

-1.188~ 
-1.421 
-1.3270 

-.9754 
-.2831 

.1053 
-.3795 
-.7875 

-1.0592 
-1.1631 
-.9257 

.0949 
2.7118 

~:~~~~ 
6.6802 
4.2299 
2.8765 
1.9921 
1.2733 

.5734 
-. 13S7 
-.7001 
-.8949 
-.402S 
1.1652 
3.3273 
4.3639 
4. 1192 
3.4363 
2.7796 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9878 
.9491 
.8748 
.7398 
.4577 
.4046 
.3801 
.3483 
.5767 

1.7765 
2.0773 
2.3637 
2.6152 
2.S862 
1.9553 
1 • 7263 
1. 94S6 
2.2396 
2.4858 
2.5261 
2.0616 

.6038 
-1.9911 
-3.7735 
-2.8762 
-1.4039 

-.310S 
.6517 

1.6035 
2.6070 
3.6624 
4.6696 
5.5068 
5.9478 
5.3440 
3.0979 
1. 2860 
1.3129 
2.2239 
3.30S8 

D/R = 1/4 

. 479 

e 
hr 

.0000 

.0070 

.0149 

.0254 

.0463 

. 1959 

.4354 

.3983 

. 1639 
-.4784 

-Jm 
1. 2507 
1.3383 
1.0800 

.9868 
1. 1022 
1.2958 
1. S632 
1. 9203 
2.3S62 
2.6919 
2.3280 
1. 0048 

.0803 
-.0321 

.0415 

.1203 

. 194S 

.2783 

.4024 

.5877 

.8287 
1. 0984 
1.2940 
1.2147 

.9164 

.6741 

. S574 

.S269 

D/R = 114 

-.469 

e 
hr 

.0000 

.0079 

.0173 

.0313 

.0602 

.23S4 

. S74S 

.7568 

. 9837 
1.4425 
l. 3071 

.9708 

.7553 

.5028 

. 1923 

.0523 

.2136 

. 2637 

.2093 

.0673 
-.1610 
-.4575 
-.7125 
-.5925 

. 1S38 

.8420 
1. 0676 
1 . 1 4 27 
t. 1742 
1. 1745 
1 . 1399 
1.0537 

.9043 

.6881 

.3928 

.0399 
-. 1169 

. 1326 

.4309 

.5905 

.6307 



Tabla 1.1.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 :m 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 
.. 700 
.725 
.750 
.775 
.600 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

GR 

k 
h 

1.0000 
.9880 :nu 
.4814 
.4852 
:Ubt 
-~927 
:5U9 
.7003 
.912~ 

1:6~,9 
.9942 
.7525 
.6197 
.4793 
.3283 
.1709 
.0360 
.0325 
.3444 
.7937 

!:m~ 
1.5769 
l.t648 
1. 2595 
1.0289 

.7922 

.5535 

.3160 

-:?m 
- .·3030 
-. 4 297 
-.4340 

= 11.573 

e 
h 

.0000 

.0077 

.0166 

.0289 

.0526 

. 1936 

.4608 

. 5633 

:~§§l 
.6593 

:~m 
: Hil~ 
.6667 

:mi 
.5198 
.5224 
.5352 
.5599 
. 6016 
.6695 
.7701 
. 8591 
.8695 
• 8306 
.7516 
.6588 
• 584 7 
.5395 
. 5163 
. 5078 
. 5108 
.5241 
. 5476 
. 5812 

:mil 
.7572 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 1 so 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

. 400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 .6oo 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 
t:gó5 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 

:llm 
.9062 
.8114 
.6099 
.6259 
.6717 
.7080 
.7506 
:R~bé 
.9026 
.9328 
.9773 

1. 1209 
1 . 24 06 
1. 2421 
1.2036 
1.1319 
1. 0269 

.8887 

.7189 

.5237 

.3261 

.2514 

.5592 
1.1331 
1.6916 
2.0213 
2.0548 
1.8747 
1.6000 
1.2908 

.9660 

.8318 

.3057 

.0218 
-.2068 
-.3644 
-.3782 

8.839 

e 
h 

.0000 

.0058 

.0127 

.0226 

.0431 

. 1797 

.4159 

.4801 

.5104 

.5434 

.5282 

.5161 

.5090 

.5065 

.5151 

.5200 

.4532 

.3979 

.3576 

.3276 

.3081 

.3008 

.3090 

. 3360 

.3990 

.5092 

.6204 

.6513 

.5952 

.4867 

. 3746 

. 2918 

. 2420 

.2171 

. 211 o 

.2216 

. 2499 

.2941 

.3510 

.4230 

.5147 

V = \/3 H/R = 2 

k 
r 

1. 0000 
.9963 
.9851 
. 9658 

:~m 
• 8489 
.7994 
• 7054 

:m~ 
.5130 
.5261 
.5348 
. 5413 
.5370 
.5197 
.5075 
.4978 
.4896 
.4831 
.4812 
. 4911 
. 5300 : ~~r~ 
.8198 
. 7948 
• 7450 
.6943 
. 6589 
. 6428 
. 64 19 
.6486 
. 6567 
. 6615 
. 6614 
. 6620 
. 6702 
. 6864 
.7080 

9.545 

e 
r 

:sm 
.0048 

:8~{~ 
.0197 
.0338 
.0433 
.0570 
:?~~§ 
jm 
.2994 
.3098 
.3147 
.3234 
. 3341 

:m5 
.3664 
.3794 
.3952 
.4135 
.4274 
.4150 
.3842 

:m? 
.3560 
.3614 
.3659 
.3687 
.3700 
.3704 
.3711 
.3729 
.3752 
.3768 
.3773 

V = 1/3 

k 
r 

1.0000 
.9965 
. 9857 
.9672 
.9399 
.9012 
.8539 
.7909 
.7022 
. 5704 
.4807 
. 4603 
. 4482 
. 44 21 
.4396 
.4637 
.5596 
.6364 
. 7037 
.7693 
. 8348 
,'8997 
.9607 

1 . 00 90 
1. 0388 
1. 1 o 85 
1.2220 
1.2936 
l. 3219 
1 . 31 87 
1. 2877 
1.2260 
1.1391 
l. 0403 

. 94 30 

. 854 7 
• 7823 
. 74 34 
.7497 
.7917 
.8534 

5.638 

e 
r 

.0000 

.0023 

.0046 

.0072 

.0104 .. o 160 

.0245 

.0325 

.0459 

.0848 

. 1806 

. 2437 

.2893 

.3270 

.3628 

. 4079 

. 4 311 
• 4 34 5 
• 4 34 4 
. 4318 
.4268 
. 4 1 91 
. 4086 
.3964 
.3890 
.3901 
.3746 
.3479 
. 3207 
.2961 
. 2741 
.2562 
.2446 
.2404 
.2425 
.2498 
.2618 
.2776 
.2928 
.3040 
.3098 

k 
hr 

1.0000 
.9884 
.9519 
:~g36 
.5146 
.5290 :un 
.4299 
.2796 
:Hg3 
:95~~ 
.3997 
.1086 

-.1041 
-.2803 
-.4316 
-.5532 
:: ~g~¡ . 

.::382 
1. 9502 
3. 1455 
3.5752 
3.4430 
2.8935 
2.2056 
1.5639 
1 :gi~l 

.3840 

.2335 

. 1730 

. 1751 

.2167 

.2957 

. 4344 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9967 

:UH 
.7140 
.4019 
.3886 
.3905 
.3066 
.0886 
.7601 

1.4412 
2.1090 
2.8564 
3.6309 
3.7819 
3.3181 
3.5636 
3.9987 
4.4665 
4.9183 
5.3260 
5.6426 
5.6896 
4.8231 
2.1469 
-.7503 

=~:~53~ 
-1.8236 
-.7627 

.0267 

.4799 
.. 7094 
.6246 
.9077 

1.0731 
1.4765 
2.0929 
2.7608 
3.4036 

0/R = 112 

l. 729 

e 
hr 

.0000 

.0075 

.0161 

.0284 

.0533 

.2160 

.5184 

.6045 

. 6097 

.4558 

.2864 

.5140 

.6246 

.6842 

.6728 

.5284 

.4665 

. 5112 

.5757 

.6512 

.7393 

.8479 

.9917 
1. 1870 
1.4047 
1.4242 
1. 1556 

. 8571 

.5959 

.4213 

. 3428 

.3315 

.3608 

.4108 

.4678 

.5238 

. 5741 

.6162 

.6519 

.6639 

.7134 

D/R = 112 

-.614 

e 
hr 

.0000 

.0086 

.0190 

.0344 

.0665 

. 2711 

.6332 

.7593 

.8707 
1.1875 
1. 6289 
1.5893 
1.5096 
1. 351 o 
1.0451 

.5438 

.4994 

.5262 

.4617 

.3352 

. 1609 
-.0613 
-.3485 
-.7403 

-1.2470 
-1.5493 
-1.2727 
-. 74 37 
-.213·6 

. 1471 

.2915 

.3069 

.2653 

.2676 

.2666 

.2864 

.3295 

.3742 

.3849 

.3511 

.2687 



Tabla 1.2.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

1:865 

GR 

1:§~~~ 
:ém 
.8408 
.9281 

:9m 
:m~ 

1.0880 

:~~~b 
.6473 
.7714 

l:~m 
.9737 
.6889 
.6492 
. 8191 

1. 1008 
1. 1331 

:mt 
.7338 
.9848 

t. 1746 
1.0127 

.7239 

.6088 

.7583 
1.1180 u m 

.6812 

.5158 

.6382 
1. 0507 
1.4243 

5.597 

e 
h 

.0000 

.0187 

.0604 

.6128 

.5972 

.5853 

.5702 

.4804 

:m~ 
.6391 
.5582 
. 4230 
. 4787 
.5896 
. 6594 
.6830 
.5649 
. 4653 

:m~ 
.6469 

:i~~~ 
.5579 
.6146 :m a 
.5167 
.5275 .seos 
.6328 
.6323 
.5620 
.5077 
.5206 
.5727 
.6309 

:m~ 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

. 1 so 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9754 
.8737 
.7952 
.8979 
.8408 
. 9281 
. 9234 
.7693 
.8228 
.9542 

1. 0880 
.9831 
.6730 
.6473 
. 7714 

1.0120 
1. 1903 

.9737 

.6889 

.6492 

.8191 
1. 1008 
1.1331 

.8424 

.6734 

.7338 

.9848 
1.1746 
1.0127 

.7239 

.6088 

.7583 
l. 1180 
1. 2918 
1.0312 

.6812 

.5158 

.6382 
1.0507 
1.4243 

5.597 

e 
h 

.0000 

.0167 

.0604 

.6128 

.5972 

.5653 

.5702 

.4804 

.5341 

.6258 

.6391 

.5582 

.4230 

.4787 

.5996 

.6594 

.6630 

.5649 

.4653 

.5116 

.5924 

.6469 

.6249 

.5325 

.5079 

.5579 

.6146 

.6298 

.5758 

.5167 

.5275 

.5806 

.6328 

.6323 

.5620 

.5077 

.5206 

.5727 

.6309 

.6508 

. 5984 

V = l/3 

k 
r 

1. 0000 
.9951 
.9798 

:m~ 
:U3~ 
.8043 
.7818 
.7556 
.7272 
.7017 
.6816 
.6642 
.6468 
.6280 
.6090 
.5902 
.5712 
.5539 

:§~~~ 
.5174 
.5105 
.5096 
.5109 
.5047 
. 4890 
.4704 
. 4560 
. 4507 
. 4578 
. 4767 
.4994 
.5183 
.5314 
.5388 
.5415 
.5421 
.5412 

4.376 

e 
r 

.oooo 

.0031 

.0070 . o 171 

.0381 

.1135 

.14.24 

. 1621 

. 1774 

. 1885 

. 1994 

. 2118 

.2259 

.2386 

. 2490 

.2575 

.2853 

.2730 

.2804 

.2879 

.2957 

.3034 

.3106 

:5¿3ª 
.3297 

:55i~ 
.3370 
.3416 
.3479 
.3552 
.3622 
.3675 
.3701 
.3708 
.3707 
.3705 
.3705 
.3710 
.3719 

V = l/3 

r --- = 

k 
r 

1. 0000 
.9951 
.9796 
.9509 
.9019 
.8582 
. 8435 
.8235 
.8043 
.7818 
.7556 
.7272 
. 701 1· 
.6816 
.6642 
.6468 
.6280 
.6090 
.5902 
.5712 
.5539 
.5394 
.5?.75 
.5174 
.5105 
.5096 
.5109 
.5047 
.4890 
.4704 
.4580 
.4507 
. 4578 
.4767 
.4994 
.5183 
.5314 
.5388 
.5415 
.5421 
.5412 

4.376 

e 
r 

. 0000 

.0031 

.0070 

.0171 

.0361 

.1135 

.1424 

.1621 

. 1774 

.1885 

.1994 
:~,m 
.2386 
:~Hg 
.2653 
.2730 
. 2804 
. 2879 
.2957 
.3034 
.3106 
.3173 
.3239 
.3297 
.3329 
.3346 

'. 3370 
.3416 
.3479 
.3552 

:~~~~ 
.3701 
.3708 
.3707 
.3705 
.3705 
.3710 
.3719 

H/R = 4 

k 
hr 

1. 0000 
.9903 
.9294 
.9202 

1.3275 
2.0665 
1.7281 
1. 3911 
1.1896 
1.2039 
1.1719 
1. 1618 
1. 1686 
¡ :~gu 
1.5065 
1. 2014 

. 7469 

.5585 

. 7411 

.8012 

. 6115 

.2372 
-.0074 

.0298 
-.0398 
-.3754 
-.7360 
-.7175 
-.3925 
-. 164 3 
-.2143 

-i:3~il2 
-1.7289 
-1.3410 

-.7653 
-.3627 
-.2940 
-.5568 
-.8371 

H/R = 4 

k 
hr 

1. 0000 
.9903 
.9294 
.9202 

1. 3275 
2.0665 
1. 7281 
1. 3911 
1.1896 
1.2039 
1.1719 
1.1618 
1.1686 
1. 4057 
1.5564 
1 . 5065 
1. 2014 

.7469 

.5585 

.7411 

.8012 

.6115 

.2372 
-.0074 

.0298 
-.0398 
-.3754 
-.7360 
-.7175 
-.3925 
-. 184 3 
-.2143 
-.6630 

-1.3964 
-1.7289 
-1.34:10 

-.7653 
-.3627 
-.2940 
-.5568 
-.8371 

D/R = O 

-.366 

e 
hr 

.0000 

.0073 

.0458 

.7240 

.9293 
-.1234 
-.5835 
-.6848 
-.4681 
-.4193 
- .. 39 27 
-.3569 

::~Y~8 
-.5474 
-.6449 
-.6181 
-.4770 
-.4287 
-.4794 
-.5377 
-.5337 
-.4539 
-.4082 
-.4281 
-.4282 
-.3474 
-.2318 
-. 1902 
-.2252 
-.2927 
-.3436 
-.2955 
-.1349 
-.0073 

.0204 
-.0174 
-.0780 
-. 1095 
-.0810 

D/R = O 

-.366 

e 
hr 

.oooo 

.0073 

.0458 

.7240 

.9293 
-. 1234 
-.5835 
-.6848 
-.4681 
-.4193 
-. 3927 
-.3569 
-.3118 
-.2933 
-.4100 
-.5474 
-.6449 
-.6181 
-.4770 
-.4287 
-.4794 
-.5377 
-.5337 
-.4539 
-.4082 
-. 4 281 
-.4282 
-. 34 74 

:Jm 
-.2927 
-.3436 
-.2955 
-.1349 
-.0073 

.0204 
-.0174 
-.0780 
-. 1095 
-.0810 

·'· 



Tabla· 1.2.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.07S 

.100 

. 12S 

. 1 so 

.17S 

.200 

.22S 

.2SO 

.27S 

.300 

.32S 

.3SO 

.375 

.400 

.42S 

.4SO 

.47S .soo 

.S2S 

.550 

.S7S 

.600 

.625 

.8SO 

.87S 

.700 

.72S 

.7SO 

.775 

.800 

.82S .eso 

.87S 

.900 

.92S 

.9SO 

.97S 
1.000 

--= 
GR 

1. 0000 
.9700 
.8469 
.7309 

:§~I~ 
.9684 
.7645 
.7573 

1 :YSH 
1:ü3?~ 

:m~ 
1. 1362 
1.2792 

.9808 

.7702 

.6838 

.7904 
1.1186 
1.1765 

.9732 

.7832 

.6866 

. 8214 
1.1121 
1 :ug9 

.7740 

.630S 

.7066 
1.0287 
1.2172 
1.1314 

.9029 

.6478 

.4829 

7.816 

.0000 

.0203 

.0722 

.7306 

.7806 

.7023 

.7268 

.6027 

.6076 

.7265 

.7971 

. 7749 

.S763 

.SH9 

.6239 
:~ag¡ 
.7909 
.6373 
. S817 
.6152 
.6763 

:~~~~ 
.6495 
.6189 
.6333 
.6785 

:~~~3 
:~m 
.6306 
.6679 
.7192 
.7297 
.6833 
.6380 
.6198 
.6321 
.6728 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.02S .oso 

.07S 

.lOO 

. 12S 

. 150 

.175 

.200 

. 22S 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.4SO 

.475 

.500 

.52S .sso 

.S7S 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.775 

.800 

.82S 

.850 

.87S 

.900 

.92S 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9728 
.8600 
.7618 
.8857 
. 8774 
.9742 
.99SI 
.8308 
.8507 
.9536 

1 . 1376 
1.2105 

.9423 

.8560 

.8642 

.9654 
1.2072 
1.3575 
1.1800 
1.0469 

.9870 
1.0409 
1.2745 
1.4085 
1.3262 
1.2069 
1.1156 
1.1474 
1.3823 
1.5457 
1 . 504 9 
1.3556 
1.1734 
1.0999 
1. 3403 
1.6646 
1.7522 
1.6186 
1.3419 
1.0328 

7.012 

e 
h 

.0000 . o 184 

.0669 

. 6881 

.7202 

.6476 

.6434 

.S333 

.5S37 

.6481 

.6930 

.6684 

.5202 

.4917 

. 5594 

.6175 

.6672 

.6729 

.5701 

.5196 

. S344 

.5697 

.6149 

. 6277 

.5689 

.5308 

. 5257 

.5462 

.5845 

.5972 

.S549 

.5130 

.4939 

.5046 

.5488 .seso 

.5633 

.5097 

.4662 

. 4498 

.4725 

V = 1/3 

6.248 

k 
r 

1. 0000 
.9942 
.9757 
. 94.08 
. 8753 
• 8084 
.8062 
,7978 
.7866 
. 7716 
. 7557 
.7369 
. 7123 
.684.0 
.8682 
.6582 
. 6SI9 
. 6483 
.6385 
. 6157 
.S993 
. 5887 
. 5835 
.5803 
. 5745 
. 5767 
.5893 
.6015 
.6049 
.5949 
.5773 
.S620 
.5549 
.5613 
.5858 
.6206 
.64.77 
.6650 
. 6754 
.6810 
.6838 

V = 1/3 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0082 :sm 

. 1 S5S 

:~m 
.2393 
.2S07 
.2599 
.2673 

:~m 
.3013 
.3122 
.3207 
.3261 
.3283 
.3335 
.3410 
.3487 
.3555 
.3609 
.366S 
.3729 
.3772 
.3783 
.3775 
.3770 
.3790 
.3836 
.3897 
.3966 
.4023 
.4042 
.4031 
.4014 
.3997 
.3983 
.3974 

4.736 

k 
r 

1.0000 
.9941 
. 9751 
.9404 
.8824 
.8259 
.8048 
.7791 
.7557 
.7330 
.7077 
.6780 
.6447 
.6128 
.5893 
.5713 
.5548 
.5370 
.5184 
.4999 
.4815 
• 4 670 
.4560 
.4472 
.4449 
.4508 
.4681 
.4895 
.5045 
.5092 
.5064 
.5021 
.5072 
.5321 
.5879 
.6732 
.7500 
.8072 
.8599 
.9167 
.9819 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0086 

.0223 

.0434 

. 1337 

. 1729 

.2001 

.2231 

.2394 

.2525 

.2646 

.2784 

.2948 

.3114 

:m~ 
.3465 
.3564 
.3661 
.376S 
.3872 
.3976 
.4082 
.4191 
.4296 
.4.384 
. 4438 
.4468 
.4.4.98 
.4543 
.4617 
.4719 
.4840 
. 4955 
.5015 
.5008 
.4992 
.4988 
.4988 
.4986 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9485 
.7722 
.6002 
.2311 

-2.0040 
-.8432 

. 1686 

.2098 

.4.190 
1. 2219 
2.4099 
2.4818 

.S920 
-.0870 
-.0267 

.8808 
2.8341 
3.6515 
2.S267 
1. 9059 
1. 984 2 
2.9044 
4.2302 
4.0638 
3.3437 
3.2077 
3.8777 
S. 1393 
S.8213 
5.0355 
3.8869 
3.1405 
3.3062 
4.9143 
7. 154 6 
7.6324 
6.4516 
4.9254 
3.8552 
3.6647 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9776 
.8751 
.7908 

1.0483 
1.6273 
1.4202 
1.171S 

.9000 

.8821 

.8277 

.7493 

.7157 

.8088 

.9915 
1 . 1625 
l. 2317 
1.0685 

.6244 

.5333 

.7433 

.9771 
1.1215 

.9999 

.71S4 

. 811 o 
1.0851 
1.2833 
1.2899 
1.0741 
1.0382 
1.4735 
2.1513 
2.7718 
2.8748 
2.1284 
l. 6211 
2.0685 
3.0071 
3.9SS2 
4.5379 

D/R = 1/4 

.227 

e 
hr 

.0000 

.0336 

.0878 

.4595 
-.2524 
1.7360 
3. 1785 
3.1570 
2.7193 
2.9710 
3.0629 
2.6469 
1. 6012 
l. 5015 
2.0023 
2.4812 
2.89S6 
2.8678 
2. 1194 
1.8638 
2.0074 
2.2369 
2.3924 
2.1949 
1.8417 
1. 8192 
1.9604 
2.0852 
2.0217 
1.6964 
1.4380 
1.4289 
1. 594 7 
1.8546 
2.0378 
l. 8515 
1 . 4 270 
1. 1591 
1.1237 
1. 24 83 
1.4414 

D/R = 1/4 

-.544 

e 
hr 

.0000 

.0155 

.0650 

.783S 
1. 0057 

.3692 

. 0011 
-. 1369 

.0300 

. 1169 

.1543 

.2121 

.2932 

.3770 

.3906 

.3473 

.2SBB 

.1642 

. 1880 

.3398 

.4130 

.4164 

.3723 

.3155 

.3660 

.4S32 

.4784 

.4S53 

.4213 

.4313 

.S268 

.6083 

.6129 

.5264 

.3721 

.3027 

.4291 

.5667 

.6051 

.S401 

.3980 



Tabla 1.2.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total " = 113 

.000 

.02S .oso 

.075 

.lOO 

. 12S 

. ISO 

. 175 

.200 

.22S 

.2SO 

.275 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.42S 

.4SO 

.47S .soo 

.S2S .sso 

.575 .eoo 

.825 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.800 

.82S .aso 

.87S 

.900 

.92S 

.9SO 

.97S 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
• 9684 

:m~ 
. 8093 
. 8139 

:Hm 
.7745 
. 7111 
. 7413 
.9176 
~:~m 

.7810 

.66S9 

.6116 

.6902 
1. 0032 
1.1084 

.9830 . e 118 

. 8624 

.8274 
• 7953 
. 9778 

1.0075 
.8857 
.7036 
.5861 
.6421 
.8396 

l. o 183 
1. 0059 

. 8090 

.5792 

:~m 
. 8139 

1.1266 
1.2040 

9.540 

e 
h 

.0000 

.0227 

.0792 

. 7874 

.8933 

.7974 

.8346 

. 7064 

.6573 

.7649 

.8528 

.9120 

.7905 

.6417 

.8712 

.7213 

.7869 

.8648 

.8739 

.7763 

.7235 

.7171 

.7465 

. 8027 

.8382 

.8162 

. 7711 

.7416 

.7456 

.7817 

.8238 

.8379 

.8108 

.7662 

. 7432 

.7573 

.7972 

.8415 

.8635 

.8384 

.7821 

k 
r 

1. 0000 
.9930 
.9702 
.9294 
.8566 
.7674 

.. 7839 
.7888 

.. 7794 
.7717 
.7684· 
.7677 
.7513 
.7037 
.6868 

:m~ 
.6887 
.6896 
.6707 
.6555 
.6473 
.6447 
.6453 
.6432 
.6431 
.6535 
.6683 
.6804 
.6871 
.6869 
.6812 
.6744 
.6716 
. 6743 
.6830 
.6995 
.7226 
.7456 
.7648 
.7820 

8.640 

e 
r 

.0000 

.0045 

.0104 

.0290 

.0467 

:~m 
.2835 
.2933 
.3070 
.3162 
.3188 
.3120 
.3222 
:5g~~ 
.3816 
.3669 

:mA 
.3739 
.3805 
.3864 
.3910 
.3948 
.4001 
.4048 
.4070 
.4073 
.4067 
.4061 
.4065 
.4084 
• 4 11 4 
. 4146 
.4179 
.4207 
.4221 
.4219 
.4209 
.4193 

Pared lateral: contacto nulo " = 113 

.000 

.025 .oso 

.075 

.lOO 

.125 

. ISO 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.3SO 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 .sso 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9732 

:m~ 
. 8887 
.9271 

1 . o 1 06 
1.0496 
... 94 17 

. 9457 

.9856 
1. 0839 
1. 2663 
1.2477 
1.1808 
1. 1187 
1.0488 

.9962 
1.1217 
1.4194 
1 . 4 758 
1. 3600 
1.1279 

.8645 

. 9363 
1.2850 
1. 4785 
1. 3820 
1.0731 

. 7911 

.8014 
1. 1089 
1.4389 
1.4913 
1.2292 

.8914 

.7156 

.8044 
1.1534 
1. 5744 
1.7062 

7.534 

e 
h 

. 0000 

.0182 

. 0666 

. 6916 

. 1416 

. 6561 

.6366 

. 54 27 

.5282 

.5803 

.6120 

.6363 

.5921 

.4942 

.4722 

.4665 

.4783 

.5189 

. 5877 

.5490 

.4636 

.4028 

. 3822 

. 4 31 1 

. 5293 

.5391 

.4731 

.4024 

. 3794 

.4277 

. 5062 

. 54 31 

.5104 

.4397 

.3952 

.4088 

.4622 

.5212 

.5528 

. 5241 

.4520 

r 
--- = 

k 
r 

1.0000 
.9934 
.9721 
.9335 
.8689 
.8002 
.7769 
.7495 
.7270 
.7148 
.7031 
.6884 
.6674 
.6563 
.6671 
.6916 
.7243 
.7671 
.8425 
.9239 
.9868 

1. 0558 
1.1321 
1.2069 
1.2461 
1 . 2592 
1. 271 4 
1 . 27 6 2 
1.2623 

• 1. 2288 
1 . 194 3 
1.1707 
1.1521 
1.1258 
1.0778 
1.0078 

. 94 33 

.9099 

.9112 

.9343 

.9589 

5. 115 

e 
r 

.0000 

.0043 

.0097 

.0271 

.0493 

. 1540 

.2059 

. 2425 

.2786 

. 304 1 

.3232 

.3390 

.3575 

.3833 

.4068 

.4250 

.4394 

. 4 528 

.4638 

.4574 

.4505 
• 4 4 30 
.4314 
.4125 
.3885 
.3707 

·. 3557 
.3403 
.3255 
.3149 
.3095 
.3061 
.3018 
.2960 
.2907 
.2901 
.2965 
.3064 
. 3154 
.3202 
.3204 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9627 
.8172 
.6762 
. 7428 
. 1638 
.5059 
.7880 
.6125 
.6270 
.8637 

1.3668 
1.7558 

.9940 

:~m 
.8112 
.9712 

1.5013 
1.4028 
1 . 1269 

.9689 

.9855 
1 . 2174 
1.4807 
1. 4585 
1.2694 
1.1487 
1 . 2103 
1.4462 
1. 7130 
1. 7988 
1 . 5961 
1.2354 

.9947 
1.0366 
1.3280 
1.7351 
2.0S08 
2.0358 
1.7145 

H/R = 4 

k 
hr 

1. 0000 
.9732 
.8559 
.7479 
.9253 

1 . 3826 
1 . 3286 
1. 2264 
1.0034 
1.1025 
1. 1809 
1. 1800 
1.1225 
1.2959 
1.7884 
2.2666 
2.6844 
2.9912 
2.7536 
2.3722 
2.7423 
3.1984 
3.4358 
3.0876 
2.2618 
2. 1099 
2.2966 
2.2605 
1. 8077 
1.1237 

.7570 

.7901 

.9622 
1.0713 
1.0390 

.9627 

.9863 

.9862 

.8042 

.5016 

.3283 

D/R = 1/2 

1. 198 

e 
hr 

.0000 

.0250 

.0821 

.7524 

.6426 

.9081 
1. 3214 
1. 2214 
1. 1065 
1.2705 
1.3786 
1.3452 

.9237 

.7247 

. 8741 
l. 0127 
1.1456 
1.2364 
1. 1361 

.9703 

.9488 

.9922 
1.Q538 
1.0896 
1.042S 

.9733 

.9553 

.9863 
1.0284 
1. 04 53 
1.0119 

.9429 

.8842 

.8813 

.9325 

.9977 
1. 0374 
1.0311 

.9744 

.8967 

.8530 

D/R = 1/2 

-.689 

e 
hr 

.0000 

.0184 

.0721 

.8025 

.9965 

.6891 

. 4113 

.2522 

.3839 

.4735 

.4722 

.4699 

.5328 

. 7 11 4 

.7414 

.6656 

.5287 

. 328S 

.0897 

.1810 

.2346 

.1424 
-.0471 
-.2643 
-.2679 
-. 1578 
-. 1593 
-.2403 
-.3103 

=:~m 
-.0639 
-.0207 
-.0162 
-.0182 
-.0017 

.0152 

.0091 

.0020 

.0297 

.0948 



Tabla 1.3.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto tota·l 

.000 

.025 

.050 

.075 

.100 

. 125 

.150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 
·¡75 . 00 
. 25 
.450 
.t75 .sao 
.525 
.550 
.575 
.800 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.600 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.875 

1.000 

GR 

1.0000 
.9564 

:H~~~ 
:B~~~ 
.9173 

l. 0081 
.9216 
.7924 

1:8VB 
.8768 
.7959 

dl8~ 
·¡¡370 

:~~~~ 
~~~~~ 
:ém u m 
. 8145 
.7706 
. 9410 

1. 0581 
.8815 
.7081 
. 7403 
.8813 
.8697 
.7981 
.8626 
.9606 
.8914 

5.530 

. 0000 

: g~59 
.5365 
.5918 
.5139 

:~m 
:m~ 
. 6534 
.5997 
.5274 
. 6114 
.6467 

:~m 
.6248 

:~~R~ 
.5769 
.6240 
• 6231 
.5685 
.5824 
.6259 
.6250 

:~m 
.6051 
.6201 
.5792 
.5481 
.5689 
.5999 
.5982 
.5784 
.5836 
. 5941 
.5794 
.5593 

Pared lateral: contacto nulo 

TI 
""'2il 

.000 

.025 

.oso 

.075 

.100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.825 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 
.. 975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9564 
.8648 
.9302 
.9552 
.8785 
.9173 

l. 0081 
.9216 
.7924 
. 9021 

1.0153 
.8769 
.7959 
.9162 

1. o 103 
.8370 
. 8149 
.9591 
.9972 
. 8231 
.8244 
.9888 
.9630 
.7824 
.8087 

1.0011 
1.0160 

. 8145 

.7706 

. 9410 
1. 0581 

.8815 

.7081 

.7403 

.8813 

.8697 

.7981 

.8626 

.8606 

.8914 

5.530 

e 
h 

.0000 

.0330 

.6837 

.5365 

.5918 

.5139 

. 64 4 7 

.5894 

.4655 

.6015 

.6534 

.5997 

.52H 

. 611 4 

.6467 

.5871 

.5657 

. 624 8 

.6362 

.5781 

.5769 

.6240 

.6231 

.5685 

.5824 

. 6259 

.6250 

. 5719 

. 5675 

.'6051 

.6201 

.5792 

.5481 

.5689 

.5999 

.5982 

.5784 

.5836 

.5941 

.5794 

.5593 

V = 1/3 

k 
r 

1 . 0000 
• 9942 
.9752 
.9360 
.9144 
. 8870 
.8582 
.8264 
.7973 
.7743 
:7513 
.7272 
.7055 

:~m 
-~457 

:~ll~ 
.5730 
.5551 
.5412 

:g~~~ 
.5114 
.5002 
. 4 921 
.4857 
.4803 
.4786 
.4819 
.4883 
.4922 
.4923 
.4920 
. 4 94 8 
.5038 
.5207 
.5430 
.5612 
.5679 

4.543 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0137 

.0446 

.0886 

:BB 
. 1527 
. 174 9 
. 19~0 
:~~oV 
:~m 
.2535 

:m~ 
.2787 

:m~ 
.3008 
.3085 
.3153 
.3203 

:33§g 
.3413 
.3463 
. 3514 
. 3558 
.3590 
.3610 
.3632 
.3659 
.3691 
.3724 
.3750 
.3758 
.3747 
.3732 

V = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9942 
.9752 
. 9360 
.9144 
.8870 
.8582 
.8264 
.7973 
.7743 
.7513 
.7272 
.7055 
.6851 
.6648 
.6457 
.6285 
.6113 
.5926 
.5730 
.5551 
.5412 
.5326 
.5239 
. 5114 
.5002 
.4921 
.4857 
.4803 
.4786 
.4619 
.4883 
.4922 
.4923 
.4920 
.4948 
.5038 
.5207 
.5430 
.5612 
.5679 

4.543 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0137 

.0446 
. :y~~~ 
.1323 
. 1527 
. 174 8 
. 1930 
.2070 
.2201 
.2328 
.2435 

:m5 
.2714 
.2787 
.2855 
. 2928 
.3006 
.3085 
.3153 
.3203 
.3252 
:mg 
.3413 
.3463 
.3514 
.3558 
.3590 
.3610 
.3632 
.3659 
.3691 
.3724 
.3750 
.3758 
.3747 
.3732 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9806 
.9654 

1.5167 
1.4007 
1 . 1 4 76 
1 . 2034 
1.2854 
1. 3051 

l:t8~t 
1.2678 
1.1025 
1.2174 
1.1769 

.8553 

.8860 

.8166 

.6275 

.4805 

.4801 

.3029 
-.1438 
-.3238 
-.1523 
-.2239 
-.5663 
-.7932 
-.7910 
-.8537 

-1.0111 
-1.0543 
-.9215 
-.8464 
-.8699 
-.9069 
-.9113 
-.9692 

-1.0496 
-.9498 
-.6882 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9806 
.9654 

1.5167 
1.4007 
1.1476 
1.2034 
1.2854 
1.3051 
1.4034 
1.4094 
1.2678 
1. 1025 
1.2174 
1.1769 

.9553 

.8660 

.8166 

.6275 

.4805 

.4801 

.3029 
-.1438 
-.3238 
-.1523 

=:~~~g 
-.7932 
-.7910 
-.8537 

-1.0111 
-1.0543 
-.9215 
-.8464 
-.8699 
-.9069 
-.9113 
-.9692 

-1.0496 
-.9498 
-.6882 

D/R = O 

-.368 

e 
hr 

.0000 

.0178 

.7586 

.6028 
-.4394 
-.4226 
-.2617 
-.2684 
-.3297 
-.3544 
-.4658 
-.5374 
-. 4709 
-.4667 
-.5427 
-.5678 
-.5179 
-.5403 
-.5455 
-.5066 
-.5001 
-.5465 
-. 5255. 
-.3989 
-.3651 
-.4002 
-.3935 
-.3175 
-.2671 
-.2471 
-.2113 
-. 14 87 
-. 1122 
-. 1 06 4 
-. 1 00 4 
-.0836 
-.0687 
-.0561 
-.0238 

.0216 

.0369 

D/R = O 

-.368 

e 
hr 

.0000 

.0178 

.7586 

.6028 
-.4394 
-.4226 
-.2617 
-.2684 
-.3297 
-.3544 
-.4658 
-.5374 
-. 4 709 
-.4667 
-.5427 
-.5678 
-.5179 
-.5403 
-.5455 
-.5066 
-.5001 
-.5465 
-.5255 
-.3989 
-.3651 
-.4002 
-.3935 
-.3175 
-.2671 
-.2471 
-.2113 
-. 1487 
-. 1122 
-. 1064 
-. 1004 
-.0836 
-.0687 
-.0561 
-.0238 

.0216 

.0369 



Tabla 1.3.2 Rigideces estáticas y coeficientes de ~mpedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

. ¡so 

. 75 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 .too 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

GR 

1. 0000 
.9461 

:s~n 
:~7;¡g 

1:8~!f 

::Ud 
.9893 
. 8~47 

1: 86~~ 
.9765 

:Hm 
1 :2m 

.8565 

.8946 
1.0532 

.9622 

.8203 

.8176 

.9965 
1. o 164 

.8665 

:é~~~ 
1. 0278 

:nH 
.8437 
.9454 
.7619 
.7226 
.7924 

7.490 

e 
h 

.oooo 

. 0407 

:m~ 
. 7487 
. 6162 
. 7935 
. 7719· 
. 5844 
. 6913 : +~~~ 
:~m 
. 7655 
. 7483 
.8898 
.7033 
.7527 
. 7337 
. 6797 
. 6982 
. 7375 
.7172 
.6772 
.6902 
.7284 
.7324 
.6899 
.6786 
.7034 
.7325 
.7150 
.6814 
.674.7 
. 6898 
. 6957 
. 6838 
. 6811 
. 6934 
.6989 

Pared lateral: contacto nulo 

·: ggg 
.oso 
.075 
. 100 
. 125 
. 150 
. 175 
.200 
.225 
.250 
.275 
. 300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.aso 
.875 
.900 
.825 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1 :8~8~ 
.8371 
.9428 
.9764 
.8998 
:9229 

1.0473 
1. 0267 

:~{~§ 
1 . 0936 
1. 0558 

.9326 

.9877 
1. 1431 
1.0913 
1 . 0053 
1. 0528 
1.1990 
1.1718 
1.0947 
1.1262 
1.2607 
1.2410 
1.1644 
1.1626 
1. 3014 
1.3772 
1. 3128 
l. 24 22 
1.2907 
1.4642 
1. 5263 
1.4696 
1.4134 
l. 4 588 
1.5159 
1.4881 
1.4462 
1 . 5096 

6.956 

e 
h 

.0000 

.0381 

.8018 

.6670 

.6870 

.5719 

.7303 

. 701 o 

.5413 

. 64 31 

. 714 4 

.6951 

.5911 

.6371 

.6887 

.6735 

.6133 

.6368 

.6724 

. 6605 

. 6180 

. 6262 

.6522 

.6424 

.6105 

.6120 

.6345 

. 64.26 

.6119 

. 5939 

.6023 

.6247 

.6200 

.5898 

. 5712 

. 5730 

. 5778 

. 5659 

.5534 

.5556 

.5617 

V = 1/3 

r 
--- = 

k 
r 

1. 0000 
.9929 
.9691 
. 9110 
.8912 
.8684 
.8412 
.8117 
.7834 
.7611 
.7450 
.7303 
. 7144 
.6966 
.6835 
• 6733 

:~m 
. 6414 
.6289 
.6134 
.6038 
.6037 
.6063 
.6000 
.5943 
.5930 
.5946 
.5944 
.5957 
.6028 
.6164 
.6284 
.6343 
.6364 
.6376 
.6399 
.6475 
.6657 
.6909 
.7102 

6.387 

e 
r 

.0000 

.0046 

. 0114 

.0537 

. 1333 

.1617 

. 1836 

.2047 

:~~é~ 
.2657 
.2785 
.2981 
.2989 
.3092 
. 3173 

:BB 
.3368 
.3415 
.3477 
.3555 
.3623 
.3657 
.3686 
.3730 
.3773 
.3808 
.3839 
.3876 
.3912 
.3936 
.3941 

:3§t~ 
.3959 
.3977 
.4002 
.4023 
.4024 
.4005 

V = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9929 
.9696 
.9226 
.8938 
.8598 
.8259 
.7888 
.7521 
.7217 
.6943 
.6657 
.6366 
.6102 
.5849 
.5597 
.5359 
.5156 
.4962 
.4747 
.4521 
.4316 
.4170 
.4124 
.4090 
.3993 
.3882 
.3818 
.3829 
.3844 
.3880 
.4010 
.4240 
.4444 
. 4581 
.4722 
. 4960 
.5322 
.5826 
.6485 
.7172 

e; 
r 

4.885 

e 
r 

.0000 

.0047 

. 0184 

.0539 

. 1078 
·. 1389 
. 1652 
.1891 
.2142 
.2378 
.2561 
.2718 
.2872 
.3016 
.3147 
.3269 
.3392 
.3505 
.3603 
.3695 
. 3793 
.3901 
. 401 4 
• 4 1 1 6 
.4187 
.4253 
.4330 
.4418 
.4499 
.4573 
.4653 
.4735 
.4799 
.4842 
.4888 
.4948 
.5019 
.5090 
.5154 
.5196 
.5205 

H/R = 6 

k 
hr 

1. 0000 
.8787 
.5636 

-1.1030 

-:~m~ 
.5271 

1. 1467 
.8899 

-.2562 
.2530 

1.6250 
1.9832 
1.1751 

~:~~é~ 
·2.7782 
2.5337 
3.4556 
4.4676 
3.8346 
3.5522 
4.8243 
6.4863 
5.7297 
4.9529 
5.4375 
6.8487 
7.0968 
6.7581 
6.9640 
7.9436 
8.3926 
7,7756 
7.2268 
7.2499 
1. 4446 
7.2248 
7.1424 
7.6519 
8.0781 

H/R = 6 

k 
hr 

1. 0000 
.9616 
.8844 

1. 3336 
1 . 24 4 7 

.9542 

. 9257· 

.9358 

.9281 

.9306 

.9567 
' .8865 

.6659 

.6856 

.7595 

.7120 

.5268 

.5427 

.5700 

.5034 

.4060 

.4836 

.5125 

.2616 

. 1835 

.4174 

.6647 

.6099 

.3945 

. 5077 

.8398 
1. 0846 
1.0352 
1. 1384 
1.5528 
2.0385 
2.3391 
2. 6311 
3.0965 
3.5030 
3.6913 

D/R = l/4 

. 147 

e 
hr 

.0000 

.0818 

.4978 
-. 1371 
4.5785 
3.9965 
4.0212 
3.6243 
2.7605 
3.3889 
4.0720 
4.1247 
3.3220 
3.4724 
3.8369 
3.7095 
3.2713 
3.4619 
3.5971 
3.2738 
3.0212 
3.2499 
3.4660 
3.0673 
2.6789 
2.7702 
2.9785 
2.8965 
2.6190 
2.5466 
2.5946 
2.5403 
2.2766 
2. 1 095 
2. 105 7 
2.1352 
2.0852 
2.0385 
2.0699 
2.0740 
1. 9524 

D/R = 1/4 

-.517 

e 
hr 

.0000 

. 0308 

.8782 

.8347 
-.0724 
-.0912 

. 1224 

. 1762 

. 1676 

.2108 

. 1811 

. 1329 

. 1655 

.2627 

.2655 

.2266 

.2660 

.3210 

.3304 

.3284 

.3762 

.•4125 

.3942 

.4026 
.5063 
.5687 
.5599 
.5223 
.5725 
.6565 
.6953 
.6785 
.6841 
.7501 
.7994 
.7982 
. 7786 
.7859 
.7816 
.7437 
.7177 

... 



Tabla 1.3.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: éontacto total 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. lOO 
• 125 
. 150. 
.175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

1:865 

GR 

1. 0000 
.9388 

:~~~8 :nu 
.8455 
.9834 

1.0531 
.7958 
.7986 
.9404 

1.0328 
.8470 
.7890 
.8980 
.9812 
.8637 
.7913 
. 8406 

: Utij 
.7844 

:~8§~ 
.8948 
.7770 

:9m 
.8755 
.8467 
.7012 
.6088 
.6734 
.7974 
.8089 
. 7250 
.7108 

:~~~~ 
.6953 

9.027 

e 
h 

.0000 

.0460 

.9417 

.8386 

.8615 

:~m 
.9066 
.7087 
.7535 
.8554 
.8973 
.7809 
. 7727 
.8308 
.8730 
:~§~6 
.8238 
.8607 
.8372 
.8102 
.8203 
.8517 
.8435 
.8154 
.8082 
.8338 
.8573 
.8446 
.8174 
.8126 
.8379 
.8624 
.8592 
.8393 
.8359 
.8470 
.8474 
.8333 
.8280 

Pared lateral: contacto nulo 

11 
"""2i[ 

.000 

.025 

.050 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .eso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9484 
.8307 
.9598 
.9991 
.9374 
.9534 

1. 0673 
1.1184 

1: 85i~ 
1.1271 
1. 2172 
1. 1706 
1.1529 
1 . 1956 
1.3143 
1. 3276 
l. 2740 
1. 24 23 
1 . 3702 
1 . 4 363 
1.3321 
1. 2091 
1.3525 
1.4533 
1.3116 
1. 0699 
1.1183 
1.3437 
1.3823 
1.1115 

.9102 
1. 0056 
1. 224 8 
1 . 2524 
1.1140 
1.1001 
l. 2185 
1. 2330 
1.0948 

7.537 

e 
h 

.0000 

.0391 

.8360 

.7255 

.7017 

.5802 

.7215 

.7159 

.5849 

.6183 

.6614 

.6733 

.6160 

.5899 
.. 5987 
.6193 
.6003 
.5584 
.5416 
.5605 
.5671 
.5206 
.4854 
.5123 
.5338 
.4890 
.4445 
.4654 
.5204 
.5126 
.4595 
. 4370 
.4770 
.5221 
.5184 
.4839 
.4780 
.4965 
.4959 
.4722 
.4641 

V = 1/3 

k 
• 

1. 0000 
.9910 
. 9616 
. 8883 
.8748 
. 8590 
.8367 
.8164 
.7891 
.7626 
.7552 
.7523 
.7395 
. 7214 
. 7148 
.7126 
.7010 
.6937 
.6915 
.6860 
.6721 
.6637 
.6661 
.6734 
.6714 
.6683 
.6704 
.6751 
.6772 
.6788 
.6851 
.6978 
.7123 
.7230 
.7308 
.7377 
.7422 
.7442 
.7483 
.7595 
. 7744 

8.729 

e 
• 

.0000 

.0059 

.0240 

.0707 

.1890 

.2148 

.2392 

.2568 

.2705 

.2974 
:~¿~~ 
. 3306 
.3418 
.3522 
.3581 
.3624 
.3896 
.3745 
.3771 
.3812 
.3881 
.3943 
.3972 
.3989 
.4022 
.4057 
.4081 
.4100 
.4125 
.4155 
.4177 
.4184 
.4182 
.4180 
.4178 
.4175 
.4177 
.4187 
.4197 
.4198 

V = 1/3 

• ---= 

k 
• 

1 . 0000 
.9917 
.964.7 
.9106 
.8766 
.8381 
.8029 
.7653 
.7253 
.6934 
.6704 
.6478 
.6261 
.6194 
.6159 
.6168 
.6400 
.6763 
.7188 
.7760 
.8530 
.9291 

1.0216 
1.1285 
1.2075 
1.2704 
1.3314 
1.3749 
1.3895 
1.3932 
1.3908 
1. 3771 
1. 354 1 
1.3316 
1.3114 
1.2894 
1.2635 
1.2337 
1.1989 
1.1617 
1.1323 

¡'D 

5.315 

e 
• 

.0000 

.0055 

.0238 

.0640 

. 1306 

.1704 

.2052 

.2341 

.2642 

.2975 

.3242 

.3472 

.3728 

.3961 

.4167 

.4381 

.4606 

. 4755 

. 4881 

.4997 

.5042 

.5048 

.5030 

.4915 

.4722 

.4553 

.4369 

.4154 

.3958 

.3802 

.3663 

.3540 

. 3446 

.3379 

.3322 

.3270 

. 3225 

.3190 

.3166 

.3164 

.3191 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9282 
.7539 
.5894 
.6872 
.8047 
.8422 

1. 1396 
1.1454 

.6649 

.7737 
1. 1439 
1.2604 

.9513 

.9899 
1.2887 
1.2853 
l. 0931 
1. 1575 
1.4171 
1.4159 
1.2152 
1 . 2098 
1.5179 
1.6557 
1. 4878 
1. 3485 
l. Hl2 
l. 6190 
1.6268 
1.5300 
1.5321 
1.6931 
1.8173 
1.7777 
1.6752 
1.6727 
1.6972 
1. 6189 
1.5213 
1.5628 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9526 
.8458 

1.1942 
1.1525 

.8904 

.8597 

.8763 

.8717 

.9160 
1 . 0920 
1 . 2019 
1.0787 
1.2274 
1. 5734 
1.8626 
1.8738 
2. 1894 
2.6570 
2.9647 
2.9527 
3.3545 
3.8519 
3.7002 
3.2934 
3.4659 
3.5940 
3. 1672 
2.6709 
2.6298 
2.5610 
2.1384 
1.6562 
1.5488 
1.6248 
1.5128 
1. 2852 
1.2564 
1.3795 
1 . 3721 
1.2157 

0/R = 112 

l. 024 

e 
hr 

.oooo 

. 0524 

.8862 

.5831 
1.5620 
1. 2964 
1. 4 781 
1. 3966 

.9769 
1. 1560 
1.3640 
1.3979 
1.1417 
1.1702 
1.2746 
1.2797 
1.1467 
1.1717 
1.2360 
1. 2249 
1.1359 
1.1388 
1 . 2037 
1 . 2211 
1.1405 
1.0999 
1.1247 
1.1601 
1.1445 
1. 1 099 
1.1044 
1. 1256 
1.1301 
1. 1006 
1. 0684 
1.0620 
1.0660 
1. 0545 
1.0416 
1. 04 99 
1. 0643 

D/R = 112 

-.680 

e 
hr 

.0000 

.0370 

.9161 

.9356 

.2244 

. 1838 

.4286 

.5008 

.5311 

.6612 

.6735 

.6213 

.6135 

.7589 

.7752 

.6990 

.6692 

.7166 

.6596 

.5177 

.4602 

.4477 

.2867 

.0613 

.0499 

.0454 
-.0759 
-. 1937 
-.1686 
-.1395 
-.1829 
-.2179 
-.1684 
-.0919 
-.0681 
-.0725 
-.0424 

.0078 

.0277 

.0208 

.0328 



Tabla 1.4.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 
• 1 ~o • 1 5 
• 1 o 
.175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 .sao 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.600 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

dó5 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9295 
.9S46 
.9690 
. 9343 
:H2~~ :¡m 
:e~~g 
.9897 
.8848 
.9986 
.8676 
.8876 

:~m 
.8860 
.8845 

1.0163 
.9216 
.8116 dm 
. 8751 
.8380 
.9752 

:Ri~~ 
.9986 

1.0042 

:!mb 
.8049 
.9305 

:m~ 
.9298 
.9233 

5.419 

e 
h 

.0000 

:~~~~ 
:Bó~5 
.4835 
.6385 

:~m 
.6253 

:m~ 
.6322 
.6081 
.6008 

:~m 
.5979 

:3~~~ 
. 5798 
.6132 
.6411 
.6069 
.5901 
.6216 
.6274 
.5898 
. 5890 
.6172 
.6150 
• 57 4 3 

:~m 
.6191 
.6056 

:~m 
.5943 
. 5771 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

.100 

.125 

.150 

.175 

.200 

. 225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.100 

.725 

.750 

.775 .eoo 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

GR 

1. 0000 
.9285 
.9546 
.9890 
.9043 
.9941 
.9295 
.8925 
. 9895 
. 914 3 
.8800 
.9697 
.8848 
.8966 
.9676 
.8676 
.9049 
. 9907 
.8660 
.8845 

l. o 163 
.9216 
.8116 
.9152 

1.0137 
.8751 
.8380 
.9752 
.9927 
.8421 

:~m 
1.0042 

. 7991 

.8990 

.8049 

.9305 

.8859 

.8574 

.9298 

.9233 

5.419 

.0000 
:g~g~ 
.5956 
.6135 
.6090 
.4835 
.6385 
.6161 
.5384 
.6253 
.6143 
.5833 
.6322 
.6081 
.6008 
.6397 
. 6090 
.5979 
. 6385 
. 6227 
. 5798 
.6132 
. 64 1 1 
.6068 
.5901 
. 6216 
.6274 
. 5898 
.5890 
.6172 
.6150 

:~m 
.6191 
.6056 
.5900 
. 5963 
.5943 
. 5771 

v-= 1/3 

k 
r 

1. 0000 

:8~~é 
.9474 
.9189 
.8870 
.9'S49 
.8276 
.8000 
.7741 

:HU 
.7079 
.6871 
.6658 

:~~n 
.6107 
.5934 
.5751 
.5590 
.5444 
.5309 
.5207 

:~6~~ 
.4918 
.4861 
.4842 
• 4 851 
. 4854 
• 4 834 
. 4 819 
• 4852 
.4956 
.5099 
.5199 
.5251 
.5303 
.5398 
.5551 

4.537 

e 
r 

.0000 

.0043 

.0187 

.0580 

.0825 

. 1063 

. 1328 

. 1556 

.1745 

.1928 

.2079 

.2212 

.2332 

.2434 

:~~~~ 
:Hn 
.2866 
.2938 
.3011 
.3078 
.3146 

:5~é8 
:55é~ 
.3424 
.3474 
.3515 
.3547 
.3578 
.3615 
.3655 
.3689 
.3708 
.3714 
.3723 
.3737 
.3754 
.3766 

V = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9937 
.9728 
.9474 
.9189 
.8870 
.8549 
.8276 
.8000 
.7741 
.7514 
.7288 
.7079 
.6871 
.6658 
.6459 
.6271 
.6107 
.5934 
.5751 
.5590 
.5444 
.5309 
.5207 
.5118 
.5012 
.4918 
.4861 
. 4842 
.4851 
.4854 
.4834 
.4819 
.4852 
.4956 
. 5099 
.5199 
.5251 
.5303 
.5398 
.5551 

11 

4.537 

e 
r 

.0000 

.0043 

.0187 

.0580 

.0825 

. 1063 

.1328 

.1556 

. 1745 

.1928 

.2079 

.2212 

.2332 

.2434 

.2532 

.2627 

.2716 

.2797 

.2866 

.2938 

. 3011 

.3078 

.3146 

.3210 

.3263 

:BU 
.3424 
.3474 
.3515 
. 3547 
.3578 
.3615 
.3655 
.3689 
.3708 
.3714 
.3723 
.3737 
.3754 
.3766 

H/R = 8 

k 
hr 

1
: 8~88 

1.1598 
1.2590 
1.1307 
t.252t 
1.2818 
1.3535 
1.3503 
1.2293 
1.3245 
1.2869 
1. 1758 
1.1858 
1.0790 
1 :8~~8 

.8739 

.6513 

.5931 

.3023 

.1433 

. 1142 
-. 1036 
-.3569 
-.3929 
-.4886 
-.7096 
-.8292 
-.8427 
-.9343 

-1.0174 
-.9431 
-.8446 
-.8799 
-.9878 
-.9659 
-.8538 
-.8249 
-.8590 
-.8365 

H/R = 8 

k 
hr 

1.0000 
.9590 

1.1598 
1.2590 
1. 1307 
1. 2524 
l. 2918 
1.3535 
1.3503 
1.2293 
1.3245 
1.2869 
1.1758 
1. 1858 
1.0790 
1.0210 

.9360 

.6739 

.6513 

. 5931 

.3023 

. 1433 

.1142 
-. 1036 
-.3569 
-.3929 
-.4886 
-.7096 
-.8292 
-.8427 
-.9343 

-~:8l3t 
-.8446 
-.8799 
-.9878 . 
-.9659 
-.8538 
-.8249 
-.8590 
-.8365 

D/R = O 

-.372 

e 
hr 

.0000 

.0523 

.7338 
-.2605 
-.1581 
-. 14 72 
-.2738 
-.3005 
-.4034 
-.4097 
-. 4044 
-.4877 
-.4721 
-.4958 
-.5259 
-.5141 
-.5595 
-.5492 
-.4952 
-.5329 
-.5365 
-.4705 
-.4616 
-.4669 
-.4126 
-.3641 
-.3554 
-.3268 
-.2676 
-.2327 
-.2068 
-.1599 
-. 1160 
-.1062 
-. 1059 
-.0834 
-.0458 
-.0304 
-.0279 
-.0152 

.0087 

D/R = O 

-.372 

e 
hr 

.0000 

.0523 

.7336 
-.2605 
-. 1581 
-.1472 
-.2738 
-.3005 
-.4034 
-. 4 097 
-. 4 044 
-.4877 
-.4721 
-.4956 
-.5259 
-.5141 
-.5595 
-.5492 
-.4952 
-.5329 
-.5365 
-.4705 
-.4616 
-.4669 
-.4126 
-.3641 
-.3554 
-.3268 
-.2676 
-.2327 
- 2066 
-.1599 
-. 1160 
-. 1062 
-. 1059 
-.0834 
-.0458 
-.0304 
-.0279 
-.0152 

.0087 



Tabla· 1.4.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.02S .oso 

.07S 

.100 

. 12S 

.1SO 

.17S 

. 2~0 

. ~ S . o 

. 7S 

.300 

.32S 

.3SO 

.37S .too 

.42S .tso 

.47S .soo 

.525 

.550 

.S7S .sao 

.82S .eso 

.67S 

.700 

.72S 

.750 

.775 .sao 

.825 .eso 

.875 

.900 

.92S 

.9SO 

.975 
1.000 

GR 

k 
h 

1.0000 
.9104 
.9433 
.9701 
.8837 
.9896 
.9719 
.8734 

t.OOH 
.9837 
.8840 
.9881 
.9S90 
. 9099 

1.0181 
.9S48 

d~~~ 
.9922 
.8936 
.9912 

1.0778 
. 9329 
.8658 
.9844 

1.0192 
.895S 
.8585 
.9821 
.9928 
.8714 
. 8211 
. 9S42 

1.0546 
.9621 
.8253 
.7919 
.8433 
.8228 
.7693 
.7955 

7.294 

.oooo 

.0876 

.8150 

.7590 

.7S05 

.7901 

.6036 

.7733 

.7880 
-~638 
:7~~i 
.7024 
.7S19 
. 7S47 
.711S 
.7S07 
.7SS3 
.7083 
.7358 
.7645 
.7174 
.7005 
.7328 

:~Ig§ 
.7082 
.73S1 
.7413 
. 7116 
.7068 
.7310 
.7452 
.7168 
. 691 4 
.6937 
.7105 
.7122 
.7041 
.7075 
.7141 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.02S .oso 

.075 

. 100 

. 125 

.150 

.175 

.200 

. 22S 

. 2SO 

.275 

.300 

.32S 

.3SO 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.62S 

.650 

.67S 

.700 

.72S 

.7SO 

.775 .aoo 

.825 .aso 

.875 

.900 

.92S 

.950 

.875 
1.000 

GR 

k 
h 

1.0000 
.9162 
.9519 
.9815 
.9045 

1.0167 
.9882 
. 9211 

1.0422 
1. o 199 

.9548 
1 . 0587 
1. 0311 
1.0087 
1.1030 
1.0668 
1. 0497 
1.1521 
1.1336 
1.0878 
1.1700 
1 . 2595 
1.1831 
1.1482 
1.2423 
1.3094 
t.2S49 
1. 235S 
1.3366 
1.4006 
1.3S22 
1.3139 
1. 4099 
1.5570 
1 . 5670 
1 . 4 901 
1.4485 
1.5066 
1.5440 
1.5217 
t. SH6 

6.789 

.oooo 

.0826 

.7673 

.6984 

.6984 
.7234 
.5591 
.7138 
.7141 
.6102 
.6834 
.6949 
.6422 
.6810 
.6804 
. 64 74 
.6752 
.6777 
.6430 
.6601 
.6798 
.6470 
.6301 
.6486 

.. 6622 
.6368 
.6257 
. 6393 
.6466 
.6243 
. 611S 

:mr 
:~m 
.5775 
.S834 
.S857 
.5744 
.5679 
.5703 

V ~ 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9922 
.9628 
.9315 
.9027 
.8888 

:35li~ 
.7868 
. 7663 
.7465 
.7309 
.7161 
.·70 12 
.68H 
.6720 
.6597 
.6524 
.6407 
.6285 
.6206 
.6124 
.6034 
. 6000 
.6005 
.5972 
.S933 
. 5933 
.5973 
.6039 
.6120 
.6182 
. 6212 
.6227 
.6291 
.6437 
.6591 
.6678 
.6722 
.6778 
.6881 

6.372 

e 
r 

.0000 

.0052 

.0177 .osos 

. 1208 

. 1494 

.1811 

.2097 

. 231" 

. 2492 

.2663 

.2783 

.2899 

.2999 

.308S 

.3167 

.32SS 

.3324 

.3374 

.3439 

.3501 

.3550 

.3607 

.3665 

.3707 

.3740 

.3780 

.3823 

.3860 

.3891 

.3911 

.3924 

.3935 

.3954 

.3980 

.3999 

.4000 

.3995 

.3996 

. 4004 

.4014 

V ~ 1/3 

k 
r 

1.0000 
.9921 
. 9671. 
. 9352 
.8998 
.8615 
.8221 
.7883 
.7556 
.7230 
.6943 
.6663 
.6387 
.6130 
. 5867 
.5606 
.5362 
.5139 
.4949 
.4749 
.4544 
.4369 
.4229 
.4108 
.4026 
.3971 
.3904 
. 3830 
.3810 
. 3894 
.4002 
.4076 
.4148 
.4278 
.4471 
.4769 
.5154 
.SSS3 
.5927 
.6342 
.6902 

/l.. 

4.877 

e 
r 

.0000 

.0054 

.0244 

.0703 

. 1023 

. 1320 

. 1637 
• 1 926 
.2156 
.2372 
.2566 
.2730 
.2883 
.3020 
.314S 
.3270 
.3391 
.3508 
.361S 
.3710 
.3809 
.3912 
. 4009 
.4102 
.4192 
. 4272 
.4345 
.4425 
.4S14 
.4S96 
.46S8 
.4715 
.4781 
. 4 851 
. 4923 
.4992 
.5046 
.5085 
.S121 
.5166 
.S212 

HIR ~ 8 

k 
hr 

1.0000 
.7980 
.1116 

-.2214 
.2721 
.6071 
.3113 

-.1846 
.7249 

1.2157 
.6576 

1.4777 
1.7S53 
1.77S5 
2.7330 
2.5867 
2.7763 
4.2989 
4.1699 
3.8680 
5. 1024 
5.9750 
5.4041 
5.6593 
6.9710 
7.2070 
6.8615 
7.4.119 
8.5323 
8.5284 
8.2633 
8.8115 
9.8362 
9.7460 
8.9011 
8.5496 
8.9082 
9.0204 
8.5826 
8.4761 
8.9863 

H/R ~ 8 

k 
hr 

1.0000 
.933S 

1. 0859 
1.1642 

.9715 
1.0304 
1.0227 
1.0056 

.9904 

.8406 

.8537 

.8693 

.7307 

.7336 

.7222 

.6219 

.6432 

.5771 

.4412 

.SI 54 

.5496 

.3548 

.3081 

.4.388 

.4.675 

.3243 

.3784 

.S607 

.6001 

.5S49 

.7397 
1.0306 
1.1611 
1.1607 
1. 4 4. 98 
1.9623 
2.3934 
2.6419 
3.0037 
3.4939 
3.8198 

D/R ~ 1/4 

. 123 

e 
hr 

.0000 

.1512 

.0078 
4.8377 
4.2835 
4.0884 
3. 4 653 
4.4422 
4.7688 
4.0825 
4. 3611 
4.6034 
4.1945 
4.4186 
4.3638 
4.0843 
4.3644 
4.2907 
3.8166 
3.9954 
4.1240 
3. 7041 
3.5808 
3.7361 
3.6712 
3.3529 
3.3250 
3.4060 
3.25S9 
3.0121 
2.9853 
3.0159 
2.8543 
2.5711 
2.4748 
2.5232 
2.5255 
2.4199 
2.3743 
2. 4195 
2.4127 

D/R ~ 114 

-.519 

e 
hr 

.0000 

.0730 

.8987 

.0146 

. 1159 

.1914 

.1164 

.1629 

. 1206 

. 1180 

.2048 

. 1790 

. 1913 

.2395 

.2324 

.2604 

.2860 

.2710 

.3266 

.3698 

.3534 

.3616 

. 4 376 

.4730 

.4613 

. 493S .ssao 

.S939 

.5805 

.62S1 

.6811 

.6978 

.6673 

.7238 

.7869 

.8084 

.7855 

.7719 

.7792 

.7597 

.7182 



Tabla 1.4.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.050 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .eso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
.h 

1. 0000 
.8977 
.8316 
.9678 
.865j¡ 
:RU3 
:Km 

1. 0088 
.6647 

:~m 
:Km 
.9479 
.6621 
.6909 
.9531 
.6706 
.6176 
. 9146 
.9526 
.6635 
. 7908 
.6573 
.9023 
.8273 
.7438 
.7909 
.8627 
.8139 
.6810 
.6364 
. 7 4 11 
.8534 
.8299 
.7511 
.7520 
.7796 
.7287 

8. 751 

e 
h 

. 0000 

. 0985 

. 9607 

. 8759 

. 8383 

. 9213 

. 7082 

. 8566 

. 9095 

. 7624 

. 8307 

. 6616 

. 6169 

. 84 13 

. 8731 

. 6331 

. 84 21 

. 8747 

. 84 89 

. 8369 

. 8643 

. 6809 

. 8507 

. 6369 

. 8575 

. 8736 

. 8561 

. 64 23 

. 8575 

. 8754 

. 8651 

. 84 55 

. B.fo95 

. 8764 

. 8933 

. 8816 

. 8622 

. 8621 

. 8692 

. 864 4 

. 8579 

Pared lateral: contacto nulo 

l) 

211 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. ISO 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .eso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9129 
.9550 
.9965 
.9230 

1.0355 
1.0470 

.9851 
1.0863 
1.1269 
1 . 0819 
1. 14 29 
1 . 1952 
1.1861 
1 . 2231 
1. 2884 
1. 2866 
1.2830 
1.3693 
1.3942 
1.3208 
1. 3224 
1.4657 
1.4452 
1.2674 
1 . 2697 
1.4108 
1. 3454 
1.1402 
1.1678 
l. 3313 
1.2927 
1.04.93 

.9460 
1.1142 
1. 3109 
1.2762 
1.1512 
1.1649 
l. 2193 
1.1493 

7.347 

e 
h 

. 0000 

. 0861 

. 6265 

. 7188 

.7077 

. 7450 

. 5889 

. 7000 

.7108 

. 6304 

. 651 8 

. 6674 

. 6328 

. 6260 

. 6330 

. 6120 

. 5908 

. 5943 

.5892 

. 5529 

. 5371 

.564.9 

. 5465 

. 4961 

. 4889 

. 5285 

.5127 

. 4 703 

. 4793 

. 5198 

.sosa 

. 4662 

. 4651 

. S 106 

.5417 

.5229 

. 4 901 

.4905 

.5019 

. 4933 

.4825 

" = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9696 
.9536 

:UU 
.8303 
, 8051 
.7929 
.7772 
.7588 
.7516 
.7400 
.7296 
.7228 
.7090 
.7006 

:ém 
.6624 

:~m 
.6691 
.6681 
. 6726 
.6731 
.6715 
.6738 
.6796 
.6862 
.6948 
.7049 
.7139 
.7194 
.7239 
.7332 
.7472 
.7588 
.7655 
. 7698 
. 7735 

8.693 

e 
r 

.0000 

.0073 

.0291 

.1378 

: \~~~ 
.2273 

:~m. 
. 2966 
.3143 
.3272 
.3346 :un 
.3659 
. 3714 
. 3745 
.3804 
.3856 
.3667 
.3931 
.3983 
. 4017 
.4038 
.4066 
.4102 
.4129 
.4151 
.4170 
.4182 
.4186 
.4189 
.4198 
.4211 
.4214 
.4207 
.4198 
. 4194 
.4192 

V = 1/3 

r 
--- = 

k 
r 

1. 0000 
.9907 
.9620 
.9247 
. 8842' 
.8427 
.7989 
. 7624 
. 7294 
.6955 
.0706 
.6462 
.6295 
.6222 
.6167 
.6233 
.6397 
.6662 
. 7243 
.7790 
.8474 
. 94 35 

1 . 0309 
1.1170 
1. 2098 
l. 2811 
1. 3305 
1.3720 
1.3948 
1. 3969 
1. 3939 
1.3847 
1. 3639 
1.3364 
1. 3093 
1. 2826 
1. 2559 
1.2314 
1. 2090 
1.1845 
1.1549 

13. 

5.303 

e 
r 

.0000 

.0065 

.0308 

.0853 
. : l ~~~ 
.2004 
. 2380 
.2678 
.2966 
.3248 
. 3469 
.3744 
.3967 
.4175 
.4395 
. 4580 
. 4775 
. 4914 
.4991 
.5073 
.5083 
.5002 
.4911 
.4764 
.4555 
.4363 
.4172 
.3976 
.3811 
.3677 
.3554 
.3448 
.3371 
. 3316 
. 3273 
. 3242 
. 3220 
.3200 
.3180 
.3166 

H/R = 8 

k 
hr 

1. 0000 
.8808 

:~~~~ 
.7970 

1.0030 
.9685 
.7461 

1 . 0285 
1.1346 

. 9231 
1.1239 
1.1517 
l:~é~ii 
1.2270 
1. 1426 
1. 3617 

l:m~ 
1.3360 
1.5666 
1.5087 
1. 4031 
1. 5000 
1. 6579 
1.6051 
1.5292 
1. 6286 
1.7647 
1. 7222 
1.6258 
1.6802 
1.8550 
1. 9324 
1.8446 
1.7648 
1.8033 
1 . 8073 
1.6892 
1.5946 

H/R = 8 

k 
hr 

1.0000 
.9212 

1. 0368 
1.1029 

.8994 

. 9432 

.9292 

. 9244 

.9612 

.8865 

.9670 
1.1440 
l. 14 29 
1. 3295 
1.5726 
1.6697 
1. 9971 
2.3761 
2. 4423 
2.8223 
3.3499 
3.3634 
3.3651 
3.7489 
3.7992 
3.3597 
3.3109 
3.3054 
2. 6514 
2.4313 
2.4016 
2.2774 
1.8428 
1. 5027 
1. 5036 
1. 5622 
1.4050 
1 . 2102 
1.2107 
1.2669 
1.2930-

D/R = 1/2 

.963 

e 
hr 

.0000 

. 1090 

.7899 
1 . 5862 

·1 .4441 
1. 4600 
1.0907 
1.4081 
1.4913 
l:~m 
1 . 3905 
1. 2606 
1. 3218 

¡:mi! 
1.2963 
1. 3262 
1.2332 
1.2424 
1 . 2952 
1.2639 
l. 2091 
1. 2231 
1.2533 
1.2243 
1.1912 
1 . 2023 
1 . 2209 
1.1970 
1 . 1670 
1.1718 
1. 1931 
1.1864 
1.1517 
1.1263 
1. 1285 
1.1282 
1.1098 
1.0987 
1 . 11 00 

D/R = 1/2 

-.679 

e 
hr 

. 0000 

.0625 

. 9534 

.2251 

.3293 

.4447 

:m~ 
.5290 
.5267 
.6720 
.6705 
. 6721 
.7415 
.7184 
.7169 
.7442 
.6597 
.6041 
.6133 
.4896 
.3071 
.2934 

: 5~~~ 
-.0514 
-.0523 
-. 1386 
-.2125 
-.1720 
-.1454 
-.1799 
-. 1665 
-.1219 
-.0619 
-.0529 
-.0537 
-.0175 

. 0263 

. 04 56 

.0569 



Tabla 1.5.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.0~5 .o o 

.O S 

:m 
.150 
o 75 
o 00 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.800 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
o 875 
.900 
.925 
.950 

1:865 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.8726 :am 
.9982 

:~3§5 
.9744 
:~;ól 
:m~ 
. 9054 

:mt 
o 8733 
. 9112 

l. 021 o 
:m~ 
.9993 
.9143 
.8517 
o 9614 
.9546 
.824.1 
.8767 

1.0437 
1. o 185 

. 9216 
• 9456 
.9208 
.8503 

:~8~~ 
.7261 

:~m 
1.0034 
1.2025 
1.0861 

5.353 

e 
h 

.0000 

.4066 

.6508 

.5485 

.6053 

.5225 

:~§~~ 
.6192 
.5947 
.6107 
.6236 
.5920 
.6389 
.6158 
. 6085 
.6515 
.6237 
.5968 
.6370 
.6275 
.5959 

:m~ 
.6010 
.6139 
.6476 
.6367 
.5983 
.6006 
.6046 
.5909 
.5973 
.6037 

:§~~~ 
.6080 
.6499 :nn 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.025 

.oso 

.075 
o 100 
. 12S 
• 1 so 
o 1 7S 
.200 
o 22S 
.2SO 
.275 
.300 
.325 
.3SO 
.37S 
.400 
.42S 
.4SO 
.475 
.500 
.S2S 
.550 
.575 
.600 
.62S 
.6SO 
.675 
.700 
.725 
.7SO 
.775 
.800 
.825 
.aso 
.875 
.900 
.92S 
.950 
.97S 

1. 000 

--= 
GR 

1. 0000 
. 8726 
.9401 
.9280 
.9982 
.89S9 
.9650 
.9744 
.9171 
.9701 
.8966 
.9S9S 
. 9054 
.9047 
.9807 
.8733 
. 9112 

1.0210 
.9006 
.8866 
. 9993 
. 914 3 
.8517 
.9614 
.9546 
.8241 
.8767 

1.0437 
1.01BS 

.9216 

. 9458 

.9208 

.8503 

.8973 

.9066 

. 7261 

.5921 

.6934 
1.0034 
1.202S 
1.0861 

5.353 

e 
h 

.0000 

.4066 

.6508 

.5485 

.6053 

.S22S 

.6392 

.5523 

.6192 

.5947 

.6107 

.6236 

. 5920 

.6389 

.6158 

.6085 

.6515 

. 6237 

.5968 

.6370 

.6275 

.S9S9 

.6272 

.6365 

.6010 

:~l~~ 
.6367 
.S983 
.6006 
.8048 
.5909 
.5973 
.6037 
.S823 
.S7S2 
.6080 
.6499 
.6S66 
.6121 
.5731 

V = 1/3 

k 
r 

1.0000 

:R~~l 
.8488 
.9185 

:3m 
.8289 
.8007 
.7754 
:7522 
.7290 
. 7071 
.6865 
.6668 
.6470 
.6269 
.6091 
.5921 
.5749 
.5594 
.5449 
.5313 
.5206 
.5121 
.5027 
. 4 946 
. 4890 
.4858 
• 4 849 
. 4 828 
. 4 796 
. 4 792 
.4845 
. 4955 
.5090 
.5199 
.5274 
.5347 
.5451 
.5601 

4.535 

e 
r 

.0000 

.0067 

.0315 

.0549 

.0799 
o 1082 
. 1326 

:1m 
. 1825 
.2075 
.2206 
.2330 
.2438 

:~~n 
.2711 
.2796 
.2870 
.2943 
.3015 
.3082 
.3148 
.3212 
.3267 
. 3319 
.3372 
.3422 
.3469 
.3509 
.3542 
.3579 
.3620 
.3661 
.3693 
.3713 
.3722 
.3731 
.3742 
.37SS 
.3764 

V = 1/3 

k 
r 

1.0000 
.9931 
.9734 
.9488 
.9185 
.8864 
.8568 
.8269 
.8007 
. 7754 
.7522 
.7290 
.7071 
.6865 
.6668 
.6470 
.6269 
.6091 
.5921 
.5749 
.5594 
.5449 
.5313 
.5208 
.5121 
.5027 
.4946 
.4890 
.4858 
.4849 
.4828 
.4796 
.4792 
.4845 
.4955 
.S090 
.5199 
. 5274 
.5347 
. 5451 
. S60 1 

4.535 

e 
r 

.0000 

.0067 

.031S 

.0549 

.0799 

.1082 

. 1326 

.1551 

. 1754 

.1925 

.2075 

.2206 

.2330 

. 2438 

.2S37 

.2624 

.2711 

.2796 

.2870 

.2943 

.3015 

.3082 

.3148 

.3212 

.3267 

:BH 
.3422 
.3469 
.3SO~ 
;g¡j~9 
.3620 
.3661 
.3693 
.3713 
.3722 
.3731 
.3742 
.37SS 
. 3764 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
.9073 

1 . 23S1 
1.099S 
1.2261 
1.2480 
1.3260 
1.2816 
1.3271 
1.3090 
1.2808 
1.2779 
1. 1877 
1. 1923 
1.0395 
1.0140 

.9621 

.7038 

.6199 

.SB90 

.3275 

.1713 

. 1071 
-.1140 
-.293S 
-.3617 
-.5572 
-.8062 
-.8825 
-.89S9 
-.9133 
-.8691 
-.8762 
-.9774 

-1.0002 
-.8614 
-.7413 
-.7654 
-.8966 
-.9657 
-.9064 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
.9073 

1 . 2351 
1.099S 
1.2261 
1.2480 
1.3260 
1.2816 
1.3271 
1.3090 
1.2808 
1. 2779 
1.1877 
1.1923 
1.0395 
1.0140 

.9621 

.7038 

.6199 

.5890 

.3275 

.1713 

. 1071 
-.1140 
-.293S 
-. "361 7 
-.5572 
-.8062 
-.8825 

:: 8I3~ 
-.8691 
-.8762 
-.9774 

-1.0002 
-.8614 
-.7413 
-.7654 
-.8966 
-.96S7 
-.9064 

D/R = O 

-.373 

e 
hr 

.0000 

.4013 

.0459 
-. 1422 
-.0637 
-.2082 
-.2721 
-.3633 
-.3379 
-.4278 
-. 4119 
-.4681 
-.4715 
-.S02S 
-.S282 
-. 4974 
-.S491 
-.5584 
-.4978 
-.5227 
-.5307 
-. 4 750 
-.4675 
-.4608 
-.4101 
-.3864 
-.3746 
- .'324 3 
-.2578 
-.2174 
-.1794 
-.1517 
-.1426 
-.1216 
-.0780 
-.0493 
-.0515 
-.0617 
-.OS28 
-.0210 

.0095 

D/R = O 

-.373 

e 
hr 

.0000 

.4013 

.0459 
-. 1422 
-.0637 
-.2062 
-.2721 
-.3633 
-.3379 
-.4278 
-.4119 
-. 4 681 
-.4715 
-.5025 
-.5282 
-.4974 
-.54 91 
-.5584 
-.4978 
-.5227 
-.5307 
-.4750 
-.4675 
-.4608 
-.4101 
-.3864 
-.3746 
-.3243 
- .. 2578 

::Bét 
-.1S17 
-. 1426 
-.1216 
-.0780 
-.0493 
-.0515 
-.0617 
-.0528 
-.0210 

.0095 



Tabla 1.5.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.02S .oso 

.07S 

. 100 .¡2s . so 
o 1 7S 
.200 
.22S 
.2SO 
.27S 
.300 
.32S 
.350 
.37S 
.400 
. 42S 
.4SO 
.47S 
.500 
.S2S .sso 
.S7S 
.600 
.62S 
. 650 
.67S 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.82S 
.8SO 
.87S 
.900 
.92S 
.9SO 
.975 

1. 000 

GR 

k 
h 

1.0000 
.8391 

1:m~ 
.90SS 

1:8m 
t:Sm 

. 9261 

.9880 

:~m 
1.0342 

:m~ 
1.0465 
1. 0346 

dm 
.9367 
.9284 

1. 041 o 
.9699 
.8451 
.8579 
.9860 
.9760 
.9408 
. 9883. 
:9717 
.9164 
.9753 

t. 0661 
.9879 
.7989 
.6238 
.5887 
.7155 

7. 180 

e 
h 

.oooo 
:~~~~ 
.6793 
.7876 
.6367 
.8075 
:~g~~ 
.7S06 
.737S 
. 774S 
.7191 
.7620 
:~~y~ 
.764S 
. 7790 
.7217 
. 7401 
.7666 
.7271 
.7219 
.7513 
.7418 
.7121 
.7252 
.7576 
.7557 
.7362 
.7398 
.7388 
.7251 
.7287 
.7374 
.7165 
.6969 
.6782 
.6952 
.7266 
.7413 

Pared lateral: contacto nulo 

T) 

2n 

.000 

.02S 

.oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.42S 

.450 

.475 

.500 

.S25 

.550 

.57S 

.600 

.62S 

.6SO 

.675 

.700 

.72S 

.7SO 

.775 

.800 

.82S 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.97S 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.8489 
. 9408 
.9300 

1.0171 
.. 9258 
.9924 

1. 0420 
.9713 

1 . 0535 
.9893 

1 . 0530 
1.0529 
1 . 0239 
1.1180 
1.0766 
1 . 0561 
1.1664 
1.1777 
1.1197 
1.1870 
l. 251 7 
1.1894 
1.1965 
1. 2991 
1 . 2887 
1.2224 
1. 231 4 
1. 3441 
1. 3878 
1.3912 
1.4S20 
1 . 4 881 
1. 4716 
1. S202 
1 . 6S11 
1. 6861 
1.5925 
1.4362 
1. 33SS 
1. 4199 

6.691 

e 
h 

.0000 

. 47S6 

.7684 

.6314 

.7237 

.5939 

.7397 

.6423 

.6958 

.6821 

.6745 

.7002 

.6558 

. 6893 

. 6897 

.6565 

. 6870 

.6962 

.6541 

. 6648· 

.6822 

.6542 

.6463 

.6642 

. 6591 ' 

.6342 

.6361 

.65S9 

.6586 

.6423 

. 6389 

.6367 

.6222 

.6168 

.6223 

.6095 

.5779 

.5533 

.5490 

.5684 

. 5892 

V = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9917 
.9620 
.9363 
.9017 
. 8663 
.8374 
.8109 
.7869 
.7672 
. 7487 
.7315 
.71S5 
.7003 
.6892 
.6741 
.6802 
.6S12 
.6398 
.6279 
.6202 
.6120 
.6033 
.5995 
.S986 
.5959 
.594 ... 
.5970 
. 6016 
.6085 
.61S6 
. 6181 
.6184 
.6220 
.631S 
. 6439 
.6SSO 

:~m 
.6773 
.6890 

6.367 

e 
r 

.0000 

.0057 

.0492 

.0838 

.11SO 

.1S16 

. 1833 

.2090 

.2313 

.2502 

.26SO 

.2784 

.2896 

:~~u 
.3249 
.3322 
.3377 
. 3442 
.3504 
.3554 
.3611 
.3668 
.3712 

:~~~~ 
.3832 
.3865 
.3891 
.3906 
.3917 
.393S 
.3960 
.3982 
.3994 
.3999 
. 4000 
.4005 
.4013 
.4023 

V = 1/3 

k 
r 

1. 0000 
.9912 
.9678 
.9367 
.8999 
.8602 
.8243 
.7882 
.7556 
.7248 
.6954 
.6670 
.6387 
.6123 
.S868 
.5622 
.5375 
.5136 
.4927 
.4730 
.4531 
.4361 
.4222 
.4097 
.4012 
.396S 
.3913 
.3865 
.3870 
.3949 
.4029 
. 4 079 
.4132 
. 4 222 
.4431 
.4798 
.5179 
.5509 
.5849 
.6299 
.6916 

1.~ 

4.875 

e 
r 

.0000 

.0092 

.0380 

.0674 

.0990 

. 1335 

.1644 

. 1915 

.2166 

.2374. 

.2S63 

.2725 

.2879 

.3021 

:HH 
.3386 
.3501 
.3612 
.3713 
.3813 
.3917 
.4013 
.4106 
.4199 
.4282 
.4357 
. 443S 
.4519 
.4S92 
.-46SO 
.4708 
.4773 
.4848 
.4932 
.sooo 
.5042 
.5079 
.S126 
.5181 
.S226 

HIR = 10 

k 
hr 

1.0000 
.6936 

-.6194 
.3277 
.4348 

-. 1402 
.1064 
. 8244 
.3864 

1.0820 
.9832 

1.5S51 
1.9379 

~:~n9 
2.9207 
2.9S64 
4.6017 
4.8878 
4.4236 
S.S175 
6.2837 
5.9216 
6.5167 
7.5147 
7. 1983 
7.1762 
8.3089 
9.5864 
9.7680 

10.0450 
10.3SS3 
10.0234 
10.0556 
10.9731 
11.2259 
9.9884 
8.5602 
7.9366 
8.4919 
9.S231 

H/R = 10 

k 
hr 

1. 0000 
.8696 

1. 1700 
1. 0008 
1. 0697 
1. 0302 
l. 0512 

.9770 

.9388 

.9288 

.8330 

.8463 

.7454 

.7405 

.7043 

.6046 

.6464 

. 6113 

.4361 

.4890 

.S399 

.3781 

.3562 

.4618 

. 4248 

. 3S2S 

.4642 

.6064 

.S6SS 

.S432 

.7033 

.8612 
1.0499 
1.3742 
1. 5957 
1. 6368 
1.9617 
2.6282 
3.3906 
3.9240 
4.02S4 

D/R - 1/4 

. 112 

e 
hr 

.0000 

.4945 
3.9727 
4.3304 
4. 1366 
3.9139 
5.0239 
4.7094 
4.7662 
4.9468 
4.7553 
4.9997 
4.6425 
4.8960 
4.8715 
4. 44S3 
4.7759 
4.8073 
4.2377 
4.3290 
4.4605 
4.0884 
4.0135 
4.1112 
3.8960 
3.7129 
3.8175 
3.8977 
3.6685 
3.4379 
3.3241 
3. 1380 
3.0075 
3.0205 
2.9369 
2.6279 
2.4192 
2.4526 
2.6301 
2.7865 
2.7632 

D/R = 1/4 

-.518 

e 
hr 

.0000 

.4785 

. 2847 

.0749 

.2238 

. 1189 

. 1397 

.0834 

.1710 

. 1342 

. 1809 

. 189S 
:¿m 
.2252 
.2691 
.2964 
.2749 
.3154 
.3728 
.3630 
.3738 
.4385 
. 4626 
• 4 601 
.S089 
.SS60 
.S838 
.S662 
.617S 
.6634 
.6898 
.7281 
.7485 
.7374 
.7635 
.8303 
.8637 
.8343 
.7509 
.6828 



Tabla 1.5.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.050 

.075 

.lOO 

.1~5 .1 o 

.1 5 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.lOO 

.l2S 

.lSO 

.l7S 

.500 

.S2S .sso 

.575 

.600 

.62S 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.7SO 

.775 

.600 

.825 

.6SO 

.875 

.900 

.925 

.950 

1:865 

GR 

1. 0000 
. 81SS 

:§Hi 
.9~34 

t:82~g 
:~33~ 
:m~ 
.9820 :sm 
.9622 
.8682 :sm 
.9068 
.8S69 

:~m 
.8579 

¡UU 
.7833 
.7823 
.7406 
.7626 
.7806 
.7040 
.6390 
.7261 
.9298 

1.0610 
. 982S 
. 8024 

8.590 

.0000 

.SS98 

. 9443 

.7884 

.9224 

.7222 

.9210 

.8278 

.8SS2 

.8738 

.6361 

.9847 

.8406 

.8SS8 

.888l 

.8462 

.8SS8 

.894S 

.87S4 

.8S61 

.8783 

.888S 

.8636 

.8619 

.88SO 

.8813 

.8575 

.8514 

.8708 

.8811 

.8764 

.8816 

.8898 

.8831 

.8798 

.8999 

. 924 8 

.924.5 

.8921 

.8575 .esos 

Pared lateral: contacto nulo 

l) 

2ll 

.000 

.02S 

.oso 

.075 

. 100 

.12S 

. 1so. 

. 1 7S 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.32S 

.3SO 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.sao 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.62S 

.6SO 

.67S 

.700 

.725 

.7SO 

.775 

.800 

.82S 

.8SO 

.87S 
:~~g 
.eso 
.975 

1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.8ll5 
. 951 o 
.9H6 

1. 0330 
. 9703 

1.0289 
1. 0997 
1.0529 
1. 1286 
1. 1189 
1. 1570 
1.2115 

1 :m:~ 
1.3069 
1. 3035 
1 . 291 4 
1. 3776 
1.4223 
1. 3607 
1. 3711 
1.4726 
1. 4102 
1.28S7 
1.3982 
l.l842 
1.3378 
1.1Sl9 
1. 1938 
1.21S9 
1. 1 2S6 
1.1523 

l:8m 
.9S29 

1. 079S 
1. 39S6 
1. S997 
1.4839 
1. 2311 

7.235 

e 
h 

.0000 

. 4990 

.7997 

.6479 

.7527 

. 6112 

.7430 

.6650 

.6856 

.6827 

.6576 

.6706 

.6H6 

.63SS 

. 6418 

.6202 

.S98S 

.6017 

.6044 

.5678 

.5489 

.5681 

.5442 

.S060 

.S219 

.S408 

.S008 

.4636 

.l84S 

.S092 

.l979 

.SOI4 

. 5180 

.SOS9 

. 49S2 

.S260 

.S668 

.S680 

.SI92 

.4686 

.4604 

V = 1/3 H/R = 10 

k 
r 

1.0000 
.9880 
.9497 
.8270 
.8937 
.8581 

.. 8323 

:~~g~ 
.7627 
.7526 
. 7403 
.7289 
.72SS 
.7121 
.7023 
.7004 
.6924 
.6832 
.6808 
.6765 
.6696 
.6686 
.6708 
.6696 
.6697 
.6738 
.6798 
.6874 
.6983 
.7082 
.7142 
.7199 
.7288 
.7401 

:~~b§ 
.7673 
.7736 
.7771 

8.680 

e 
r 

.0000 

.0129 

.0832 

.1248 

. 1608 

. 1980 

.2376 

.2603 

.2831 

.3008 

.3138 

:5m 
.3455 
.3526 
.3573 
.36S6 
.3716 
.3748 
.3807 
.3858 
.3890 
.3936 
. 3984 
.4017 
.4046 
.4081 
. 4115 
. 4 1 4 1 
.4166 
. 4182 
.4188 
.4192 
.4202 
.4212 
.4217 
.4215 
.4210 
.-1205 
. 4199 
. 4193 

V = 1/3 

k 
r 

1 . 0000 
.9894 
.9627 
.9265 
.8852 
.8403 
.8015 
.7627 
.7289 
.6984 
.6716 
.6498 
.6300 
.6211 
.6160 
.6265 
.6424 
.6674 
.7212 
.7791 
"84 87 
.9432 

1. 0296 
1.1185 
1.2103 
1. 2762 
1. 3296 
1. 3719 
1. 3928 
1.3960 
1. 3935 
1.3817 
1.3647 
1.34S3 
1. 3179 
1.2852 
1. 2573 
1. 2367 
1.2178 
1.1944 
1.1633 

1 (. 

5.300 

e 
r 

.0000 

.0122 

.0459 

.0823 

. 1 218 
.. 1635 

.2026 

.2360 

.2692 

.2969 

.3248 

.3488 

.3735 

.396S 

.4186 

.4401 

.4573 

.4761 

.4918 

. 4997 

.5075 

.5079 

.5006 

.4915 

.47SS 

. 4SS6 

.4372 

.4177 

.3980 

.3820 

.3693 

.3S6l 

.3469 

.3385 

.3315 

.3270 

.3246 

.3227 

.3202 

.3175 

.3155 

k 
hr 

1.0000 
.7943 
.6620 
.StO? 
.9725 
.7993 
.8852 

1. 1007 
. 92l1 

1 . 11 7S 
1.0181 
1.13l6 
1.2008 
1.1003 
1.3218 
1.2798 
1 . 1676 
1.373S 
I.S097 
1.3S61 
1.4092 
1.5907 
1.5224 
1.4838 

l:~~AI 
1. 5447 
1.5012 
1.6349 
1.7312 
1.7392 
1.8116 
1.8686 
1. 7977 
1.7772 
1. 9615 
2.1791 
2. 1859 
1. 9SO 1 
1.7082 
1. 6l37 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
. 8S21 

1 . 11 97 
.9487 
.9925 
.9341 
. 9645 
. 9251 
.9028 
. 9866 
.9607 

1.1161 
]. 1581 
1.3311 
1.5789 
1. 6600 
1. 9902 
2.4024 
2.4796 
2.8025 
3.3207 
3.3626 
3.4560 
3.7906 
3.6490 
3.3S88 
3.4706 
3.4029 
2.9037 
2.S779 
2.40l2 
2.0478 

l:m~ 
1. S69S 
1.3190 
1.2l7S 
1.3036 
1.30SO 
1.1830 
1. 0894 

D/R = 1/2 

.931 

e 
hr 

.0000 

.5593 
1.4630 
1. 3701 
1. 4 4 95 
1. 1803 
1.5433 
1.3710 
1.4009' 
1.4175 
1.3528 
l.l20S 
l. 3122 
1.36Sl 
1.3860 
1.2802 
1.3350 
1. 3824 
1. 2911 
1.2793 
1. 3237 
1.2923 
1. 2555 
1. 2756 
1.2795 
1.2350 
1. 2237 
1. 2521 
1. 2677 
1.2490 
1. 2399 
1. 2375 
1.2150 
1. 2017 
L 2190 
1. 2287 
1.1961 
1.1394 
1. 104 9 
1. 112S 
1. 1331 

D/R = 1/2 

-.676 

e 
hr 

.0000 

. S083 

.4373 

.2387 

.4329 

.3754 

.4663 

.4356 

.5741 

·: ~lóf 
.6771 
.6760 
.7442 
.7175 
.7200 
.7530 
.67S6 
.5924 
.6080 
. 4 94 4 
.3304 
.3005 
.1863 
.0173 

-.0023 
-.0361 
-.ISI3 
-.212S 
-.1870 
-.1933 
-.1893 
-.141l 
-. 1199 
- . 1158 
-.0784 
-.0270 

. 0024 

. 0091 

. 0221 

.OS84 



Tabla 2.1.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.025 

.050 

.075 

. 100 
.125 
. 150 
.175 
:~~g 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .eso 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

t:g~gg 
.8576 ::m 
:~m 
. 7119 
.8522 

1.0544 
1.1328 
1 :9m 

.6201 

.5874 

.4001 

.2971 

.2704 

.3666 

.6950 
1.2982 
1. 8245 
1.8502 
1.4992 
1. 0252 

.5997 

.3071 

. 1181 

.0478 

. 1823 

.6333 
1.3273 
1.8458 
l. 8861 
1 . 5508 
1.0622 

.6042 

.2506 

.0168' 
-.0391 

6. 771 

e 
h 

.0000 

. 0066 

.0143 

. 0255 

. 0487 

. 2025 

:~~~if 
.6266 
:~m 
.H58 
. 3267 
.2804 
. 3768 
.3768 
. 4184 
.4958 
.5843 
. 6841 
.7726 
.7731 
. 6242 
• 4309 
.3103 
. 2747 
. 3054 
. 3657 
.4388 
. 5255 
. 6207 
. 6939 
. 6861 
. 5816 
. 4521 
. 3628 
. 3311 
. 3467 

:i~~' 
.5321 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

.125 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.4.50 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9898 
.9576 
.8967 
.7874 
.5589 
.5695 
.6286 
.7119 
.8522 

1. 054 4 
1.1328 
1.0493 

.7713 

.6201 

.5874 

.4001 

.2971 

.2704 

.3666 

.6950 
1 . 2982 
1.8245 
1 . 8502 
1.4992 
1.0252 

.5997 

.3071 

. 1181 

. 0478 

. 1823 

.6333 
1.3273 
1.8458 
1. 8861 
1. 5508 
1.0622 

.8042 

.2506 

.0168 
-.0391 

6.771 

e 
h 

. 0000 

. 0066 

. 0143 

. 0255 

.0487 

. 2025 

.4783 

. 5728 

.6266 

:~m 
.4458 
. 3267 
. 2604 
. 3768 
.3768 
. 4184 
.4958 
.5843 
. 6841 
. 7726 
.7731 
. 6242 
.4309 
. 3103 
. 274 7 
. 3054 
. 3657 
.4388 
. 5255 
. 6207 
.6939 
.6861 
.5816 
.4521 
.3628 
. 3311 
. 3467 
. 3901 
.4527 
. 5321 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
. 9968 
.9870 
. 9703 
. 9460 
.9129 
. 8'689 
.8113 
. 7357 
.6382 
.5481 
. 5291 
.5248 
.5221 
:§8~~ 
.4968 
.4860 
.4733 
.4613 
.4513 
.4394 
.4128 
.3664 
.3110 
.2559 
. 2047 
. 1592 
. 1201 
. 0891 
.0677 
. 0532 
. 0336 

-.0047 
-.0609 
-.1278 
-.2012 
-.2771 
-.3494 
-.4105 
-. 4490 

5.506 

e 
r 

.0000 

.0021 

. 0042 

.0065 

. 0091 

.0122 

.0169 

.0247 

.0389 

.0891 

.1327 

. 1905 

.2208 

.2397 

.25?;8 
:~92f 
.2772 
.2818 
.2856 
.2877 
.2863 
.2823 
.2802 

:~H~5 

~~~~~ 
.3293 
.3341 
.3354 

.. 3351 
.3362 
.3397 
.3455 

:n~~ 
.3802 
.3972 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9968 
.9870 
.9703 
.9460 
.9129 
.8689 
.8113 
.7357 
.6382 
.5481 
.5291 
.5248 
. 5221 
.5096 
.5019 
.4968 
.4860 
.4733 
.4613 
.4513 
.4394 
.4128 
.3664 
.3110 
.2559 
.2047 
. 1592 
. 1201 
.0891 
.0677 
.0532 
.0336 

-.0047 
-.0609 
-. 1278 
-.2012 
-.2771 
-.3494 
-.4105 
-.4490 

11-

5.506 

e 
r 

.0000 

. 0021 

.0042 

.0065 

. 0091 

.0122 

.0169 

.0247 

.0389 

.0691 
.1327 
. 1905 
.2208 
.2397 
.2519 
.2652 
.2721 
.2772 
.2818 
.2856 
.2877 
.2863 
.2823 
.2802 
. 2825 
. 2880 
.2955 
. 3040 
.3129 
.3217 
.3293 
.3341 

:B~f 
:55~' 
.3455 
.3542 
.3657 
.3802 
.3972 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9908 
.9644 
.9240 
.8725 
. 7974 

1.2712 
1.7817 
1:~m 

-5.9387 
-11.3441 
-10.2668 

=t~m 
=~:~~~~ 
-8.3428 
-8. 1905 
-6.2650 
-1.2996 

6.5257 
12.3718 
12.5266 
9.8720 
6.84c85 
3.9871 
1. 9726 
1. 104 2 
1.9631 
5.5815 

12.4000 
19.5134 
21.3787 
17.4134 
11.7652 
7.1485 
3.8217 
1. 5288 

.8158 
3.4530 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9908 
. 9644 
:~~~g 
. 7974 

1.2712 
t. 7817 
1 . 9351 

.4552 
-5.9387 

-11.3441 
-10.2668 
-8.6611 
-9.9634 
-7.5687 
-7.6297 
-8.3428 
-8.1905 
-6.2650 
-1. 2996 
6.5257 

12.3718 
12.5266 
9.8720 
6.8485 
3.9871 
1.9726 
1.1042 
1.9631 
5.5815 

12.4000 
~?:~-lü~ 
17.4134 
11.7652 
7.1485 
3.8217 
1. 5288 

. 8158 
3.4530 

D/R = O 

.081 

e 
hr 

.0000 

.0058 

.0109 

.0146 

.0196 

. 1 511 

-:§m 
-1.8872 
-3.9040 
-4..7779 
-.9682 
1.9608 
~:mll 
4. 1225 
3.9762 
4.5705 
5.5594 
6. 7490 
7.7022 
7.4431 
5.5614 
3.5863 
2.5427 

~:m~ 
2.6958 
3.3424 
4. 1345 
4.8717 
5.0437 
4.0875 
2.4262 
1.2481 

.9566 
1. 2290 
1 . 7659 
2.5220 
3.5624 
4.8976 

D/R = O 

.081 

e 
hr 

.0000 

.0058 

.0109 

.0146 

.0196 

. 1511 

. 1226 
-.5822 

-1.8872 
-3.9040 
-4.7779 

-.9682 
1 . 9608 
2.3155 
3.3758 
4. 1225 
3.9762 
4.5705 
5.5594 
6.7490 
7.7022 
7.4431 
5.5614 
3.5863 
2.5427 
2. 1664 
2.2625 
2.6958 
3.3424· 
4.1345 
4.8717 
5.0437 
4.0875 
2.4262 
1.2481 

.9566 
1. 2290 
1 . 7659 
2.5220 
3.5624 
4.8976 



Tabla ·2.1.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.07S 
• 100 
. 12S 
. 150 
. 175 
.200 
.225 
.250 
.27S 
.300 
.32S 
.3SO 
.37S 
.400 
.42S 
.4SO 
.475 .soo 
.S2S .sso 
.575 
.600 
.62S 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.77S 
.800 
.825 .aso 
.875 
.900 
.92S 
.950 
.975 

1.000 

GR 

k 
h 

1.0000 

:~~'~ .8836 

:~~5~ 
.4923 

:!Jg3~ 
.5974 
.8088 

1.17BS 
1.3334 
1.0677 

.834S 

.83SO 

.6436 

.487S 

.3557 

.2316 

. 1203 

.0608 

. 1836 

.7662 
1.7062 
1. 9936 
1.6498 
1 . 27 4 1 

.9661 

.6985 

.4557 

. 2348 

.0464 
-.0739 
-.0390 

.30SO 

. 9720 
1.49S2 
1.6023 
1.4398 
1.1612 

9.769 

e 
h 

.0000 

.0075 

.0161 
• 0284 
. 0527 
.2013 
.4821 
.5944 
.6776 
.7639 
. 8432. 
.7S97 
.S323 
.36S9 
.4283 
.412S 
'4042 
.436S 
. 4764 
.5256 
.5913 
.6845 
.8124 
.9243 
.8438 
.60SO 
.4632 
• 4 1 91 
.4108 
.4195 
.4404 
.4732 
.5198 
.5830 
.6630 
.7407 
.7545 
.6788 
.5845 
.5154 
.4759 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.02S .oso 

.075 

. 100 

. 12S 

.150 

. 175 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.32S 

.3SO 

.375 

.400 

.425 

.4SO 

.47S 

.500 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.625 

.6SO 

.675 

.700 

. 72S 

.750 

.77S 

.800 

.825 .eso 

.875 

.900 

.92S 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

1.0000 
.9896 
.9S6S 
.8943 
.7834 
.5S50 
.5483 
.5822 
.6211 
. 6874 
.8696 

l:m~ 
1. 1208 

.9419 

. 9478 
.. 8066 
.7015 
.6129 

:i~~r 
.3672 
.4253 
.8407 

1.6744 
2. 1084 
1.9208 
1.6560 
1.4330 
1. 2274 
1.02t0 

:gl~é 
.4504 
.3740 
.S430 

1. 14 35 
1.8470 
2. 1856 
2.2039 
2.0393 

8.636 

e 
h 

.0000 

.0067 

.0146 

.0260 

.0491 

.1963 

.4655 

.5623 

.6274 

.6922 

.7541 

:U~S 
.3519 
.4030 
.3868 
. 3814 
.4053 
.4323 
.4656 
.SI25 
.5836 
. 6888 
.8007 

:~~~~ 
.4428 
.388S 
:mg 
.3618 
.3773 
.4070 
.4547 
.5250 
.6139 
.6721 
.6303 
. 5383 
.4541 
.3926 

V= 0.45 H/R = 2 

k 
r 

l. 0000 
. 9967 
. 9865 
.9691 
. 9436 
.9076 
.8653 

:mi 
. 6451 
. 5360 
.4927 
.4900 
. 4854 
.4698 
.4613 
.4507 
.4369 
.4226 
.4093 
.3994 
. 3968 
.4090 
.4422 
.4670 
. 4364 
. 3824 
. 3317 
. 2841 
. 2396 
• 1987 
. 1629 
. 13 4 1 
. 1145 
. 1040 
. 0968 
.0795 
. 04 38 

-.004S 
-.0605 
-. 1231 

7.916 

e 
r 

.oooo 

.0021 

.0044 

.0068 

.0096 

.0151 

.0237 

.0315 

.0428 

.0648 

.1183 

. 1880 

. 2272 

:~3B 
.2805 
.2909 
.300S 
.3098 
.3190 
'328S 
.3380 
.346S 
.3489 

:m!:i 
.3233 
.3252 
.3293 
.3347 
.3413 
.3487 
.3565 
.3639 
.3699 
.3732 
.3739 
.3745 
.3767 
.3806 
. 3864 

V= 0.45 

k 
r 

1 . 00 00 
.9966 
. 9861 
. 9684 
.9428 
. 9081 

:~8t~ 
.728S 
.6284 
.S126 
. 4537 
.4282 
. 4 022 
.3735 
.3396 
.3150 
.2972 
.2833 
.2741 
.2710 
.2760 
.2915 
.3181 
.3357 
.3035 
.2327 
. IS68 
.0924 
.0421 
.0040 

-.0235 
-.0416 
-.0517 
-.0566· 
-. 0614 
-.0726 
-.0999 
-.1409 
-. 1809 
-.2112 

6. 131 

e 
r 

.0000 

.0022 

.0045 

.0069 
.. 009S 
.0127 
.0169 
.0233 
.0336 
'OS44 
.1049 
.1712 
. 2119 
.2396 
.2613 
. 2824 

1'6 

:m~ 
:5~~¡ 
. 3756 
.3830 
'3844 
.3756 
.3632 
.3S91 
.3640 
.3739 
.3856 
.3977 
.4094 
.4203 
.4298 
.4375 
.4433 
.4472 
.4508 
.4568 
.4659 
.4769 

k 
hr 

1.0000 
.9905 
.9602 
.9028 
.7977 
.5697 
.6269 
.7710 
.9649 

1.2069' 
1.2412 

.7278 

.4752 

. 1838 
-.22S3 
-. 1196 
-.2432 
-.4386 
-.6273 
-.7996 
-.9163 
-.8577 
-.3110 
1.2139 
3.0927 
3.2827 
2.4241 
1.7128 
1.2216 

.8767 

.6464 

:is~¡ 
1.3466 
2.1967 
2.9536 
2.9716 
2.3717 
1.5751 

.8004 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9674 
.8656 
.6812 
.3814 

-.1233 
-.6382 

-1.3372 
-2.3366 
-3.6218 
-3.4047 

1.4150 
4.7481 
5.5416 
7.0281 

~:8~U 
8.6846 

10.4724 
12.0280 
12.5504 
I0.26S8 
2.2072 

-10.1767 
-15.3803 
-13.0593 

-8.9168 
-~:éim 
2.1493 
4.SI02 
5.8186 
5.6974 
3.6790 
-.8158 

-7.S802 
-11.5307 

-8.7399 
-1.5679 
7.2759 

D/R = 1/4 

. 971 

e 
hr 

.0000 

.0062 

.0134 

.0242 

.0475 

.2131 

.5155 

.5879 

.5706 

. 4360 

.1133 

.0072 

.0998 

.0898 

.2861 

.4076 

.4229 

.4891 

.5801 

.6980 

.8551 
1. 0679 
1 '328S 
1.4837 
1.1912 

.6838 

.4590 

.4214 

.4424 

. 4875 

.5469 

.6173 

:~~~~ 
.8333 
.8207 
.6849 
. 4 955 
.3706 
.3283 
. 3468 

D/R = 114 

- 109 

e 
hr 

.0000 

.0210 

.0445 

. 0747 

.1218 

.2815 

.6124 

.9486 
1.5137 
2.7055 
5.1917 
6. 1025 
4.6574 
3.5796 
2.8873 
1.7816 
1.8582 
1.8961 
1.6239 
l:~~¡g 

-1.2641 
-3.0077 
-4.4082 
-3.4897 

-.57S6 
1.4973 
2.SI29 
2.8988 
2.9049 
2.6S82 
2.2294 
1.6738 
1. 0601 

.4943 

. 1709 

.5728 
2.0023 
3.5155 
4.4231 
4.6596 



Tabla 2.1.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.goo 

. 25 .oso 

.075 .too 

. 125 

. ISO 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.3SO 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.sao 

.525 

.550 

.575 

.800 

.825 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .aso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

GR 

':2m 
:K~9Y 
. 7529 
.5090 
.4633 
.4554 
.U04 
.4225 
.4518 
. 7194 

1.1644 
1. 2223 

.9450 

.99H 

.9090 
,7723 
.6396 
.5038 
.3603 
.2052 
.0366 

-. Hll 
-.2978 
-.3323 
-.0600 

.5507 
1 . 21 30 
1.5579 
1.5333 
1. 3H8 
1.0394 

.7633 

.5006 

.2505 

.0133 
-.2025 
-.3871 
-.5212 
-.5569 

= 12.366 

:8892 
.0171 
.0297 
.0537 
. 1949 

:U~~ 
.6422 
.7A98 
J4I~ 
.6494 
.5825 

:!!~~~ 
.4962 :rm 
.4846 
.4985 
.~202 

:a5f~ 
.677~ 

:i§l~ 
.8961 
.7689 
.6520 
.5770 
.5376 
.5220 
.5210 
.5306 
.5496 
.5778 
.6149 
.6622 
. 7204 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100, 

. 125 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.. 275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

1:865 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9906 
.9607 
.9046 
.8042 
.5966 
. 6047 
.6415 
.6647 
.6717 
.6995 
.9058 

1. 1985 
1.3115 
1.1960 
1.2260 
¡ .2570 

.2271 
1.1682 
1.0812 

.9644 

.8162 

.6347 

. 4 193 
·. 1766 

-.0362 
.0859 
.7873 

1.6807 
2.2768 
2.4367 
2.2938 
1.9990 
1.6383 
l. 2531 

.8682 

.5157 

. 2349 

. 0301 
-.0960 
-.0961 

9. 492 

.0000 

.0061 

.0132 

.0235 

.0445 

. 1824 

. 4233 

.4927 

.5284 

.5649 

.6410 
:7064 
.6477 
. 4905 
.H38 
.4361 
.3915 
.3529 
.3234 
.3016 
.2885 
.2857 
.2961 
.3248 
.3823 
. 4 918 
.6609 
.7736 
.7410 
.6042 
.4523 
. 3346 
.2583 
.2163 
.2016 
.2104 
.2405 
.2860 
.3406 
.4047 
.4803 

V= 0.45 

k 
r 

1.0000 
.99g5 
:~g7r 
.9389 
.8958 
.8567 
.8099 
.7498 

:~m 
.5430 

:!im 
.4825 
.4780 
.4636 
.H92 
.4348 
.4195 
.4029 
.3851 
,3663 
.3481 

:~i~~ 
. 4503 
.4811 
.4731 
.4457 
.4124 
. 3757 
.3362 
.2956 
.2571 
.2228 
. 194 3 
. 1725 
. 1578 
.1491 

= 11.152 

e 
r 

,0000 
.0022 
.0048 
.0073 . o 11 o 
.0224 
. 0430 
.0552 
.0687 

:?3~9 
. 1862 
.2164 
.2333 
.2590 
.2743 
.2853 
.2957 
.3048 
:Hg2 
.3266 
. 3370 
. 3467 

:~~~é 
. 3834 
.3818 
.3715 
.3618 
.3561 
.3536 
.3529 
.354.0 
.3567 
.3609 
.3662 
.3721 
.3783 
. 38o\ 1 
.3691 

V= 0.45 

k 
r 

1.0000 
.9967 
.9869 
.9701 
.9457 
.9126 
.8702 
.8156 
.7445 
.6495 
.5267 
.4270 
.3751 
.3438 

:m3 
.3479 
.3894 
. 4283 
.4675 
.5083 
.5523 
.6017 
.6592 
.7234 
.7729 
.8021 
.8672 
.9463 

1.0106 
1.0573 
1.0737 
1.0327 

.9202 

.7565 

.5867 

.4.492 

.35~2 
:~go5 
.2832 

6.901 

e 
r 

.0000 

.0021 

.0042 

.0065 

.0091 

.0123 

.0167 

. 0220 

.0299 

.0449 

.0821 

.1490 

.2099 

.2581 

.2967 

.3381 

.3723 

.3902 

. 4020 

.4102 

.4160 

.4200 

. 4 221 

.4217 

.4166 

.4059 

.4005 

.3969 

.3842 

.3652 

.3418 

.3135 

.2828 

.2575 

.2449 

.2465 

.2580 

.2731 

.2879 

.3003 

.3090 

HIR = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9687 
.9529 
.8853 
.7640 
.5099 
.5137 
.5896 
.6969 
.6640 

1. 1136 
1.3169 
1.4074 
1.0232 

.5406 

. 5063 

.3267 

.1549 

.0151 
::H?! 
-.3561 
-.4893 
-.6202 
-.6908 
-.5244 

. 1043 
1.0202 
1.6637 
1.7111 
1.3782 

.9851 

.6705 

.4535 

.3173 

.2437 

. 2210 

.2422 

.3070 

. 4256 

.6065 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
. 9735 
.8906 
.7383 
.4814 
.0076 

- . 177 9 
-.4220 
-.8822 

-1.7638 
-3.0816 
-2.6993 
-.3603 
2.1117 
4.3820 
6. 1207 
6.4076 
7.3998 
8.6413 
9.9201 

11.1894 
12.4503 
13.7220 
14.9764 
15.8368 
14.6498 

9.8861 
3. 5341 
-.9872 

-1.1563 
1.7911 
5.1333 
7.0466 
7.0088 
5.5118 
3.5728 
2. 1632 
1.6330 
1.5648 
1.4540 
1.0164 

D/R = 1(2 

2.433 

e 
hr 

.aoco 

.0073 

.0159 

. 0283 

.054.0 

. 2208 

.5390 

.6530 

. 7134 

.7373 

.6860 

.5376 

.3239 

. 1004 

:~m 
.2929 
.3391 
.3875 
.4345 
.4813 
.5309 
:·ij~~l 
.7759 
.9194 

1. 0318 
1. 0090 

. 851 o 

.6735 

.5680 

. 5339 

. 5393 

.5613 

.5883 

.6156 

.6410 

.6636 

.6829 

. 6969 

.7004 

D/R = 1/2 

-.255 

e 
hr 

.0000 

.0170 

.0364 

.0624 

. 1085 

.3481 

.7574 

.8964 
1. o 126 
1. 2671 
2.2103 
3.8578 
4.6548 
4.5403 
4.2238 
3.3630 
2.9422 
2.7511 
2.4744 
2. 1326 
1.7418 
1. 3019 

.7904 

. 14 29 
-.7719 

-1. 9879 
-2.8261 
-2.7077 
-1.8533 

-.4258 
.2368 
.2288 

-.1751 
-.6398 
-.9257 
-.9528 
-.7936 
-.6075 
-.4954 
-.4516 
-.4262 



Tabla 2.2.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.gso 
• 75 
. 100 
.¡25 . so 
-~75 . 00 
. 25 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 .too 
.t25 
.t50 
.t75 
.500 
.525 
.550 
-~75 . 00 
. 25 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

t:865 

--= 
GR 

1.0000 
.97~5 
·97~5 
:a~73 
:'n3 
~dU 

1. 1055 
1.0679 

:nh 
1.0023 
1.1H8 :nn 

.9061 
1 .1sp 
1Jh~ 

.7879 
1. 04 95 
1.2689 
1:§m 

.7376 

t:rm 
1.2806 
1.1040 

. 8244 

.6965 

.8012 
1.1115 
1.3827 

6.028 

.0000 

.0166 

.0610 

.6330 

.6398 

.t958 

.3900 

.t995 

.5562 

. 6420 

.6601 

.5859 

.4456 

.4436 

.5563 

.6346 

.6466 

.5601 

.4713 

.5110 

.5653 

.6340 

.5995 

.5021 .taos 

.5444 

.600t 

.6175 

.5623 

.t983 

.5049 

.5495 

.5918 

.5951 

. 5444 

.4977 

.5045 

. 5448 

.5876 

.5992 

.5579 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.t5o 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

. 7·75 

.600 

.825 .eso 

.875 

.800 

.925 

.850 

.875 
1. 000 

GR 

k 
h 

1.0000 
.9755 
.8735 
.7952 
.9170 

:~Y~~ 
.7859 
.7362 
.8019 
.9450 

1. 1055 
1.0679 

.7577 

.6713 

.7722 
1. 0023 
1. 1746 

.9862 

. 74 71 

.7214 

.9061 
1.1911 
1 :UB 

.7167 

.7878 
1.0495 
1. 2669 
1:§m 

.7376 

1:Yt~é 
1. 2806 
1:m~ 

.6965 

d~l~ 
1.3627 

6.028 

.oooo 

.0166 

.0610 

.6330 

.6398 

.4958 

.3900 

. 4985 

.5562 

.6420 

.'660 1 

.5859 

.4456 

.4436 

.5563 

.6348 

.6466 

.5601 

.4713 

.5110 

.5853 

.6340 

.5995 

.5021 

.4909 

.5444 

.6004 

.6175 

.5623 

.4883 

.5048 

.5495 

.5918 

.5951 

.5444 

.4977 

.5045 

. 5448 

.5876 

.5992 

.5579 

V= 0.45 H/R = 4 

k 
r 

1. 0000 

:~m 
.9507 

:3m 
.8202 
.8025 
.7819 
. 7560 
. 7260 
.6926 
.6612 
.6349 
.6090 
.5829 
.5583 
.5264 
.4981 
.4657 
.4346 
.4077 
.3847 
.3565 
.3185 
. 2787 
.2406 
.2053 
.1714 
. 1338 
.0939 
.0547 
.0159 

-.0237 
-.0671 
-. 1139 
-. 1595 
-.2017 
-.2397 
-.2741 
-.3076 

5. 194 

e 
r 

:88g~ 
.0068 
.0126 
.0271 
. 091t 
. tt76 

:m~ 
:~83, 
.2153 
.2267 
.2407 
.2504 
.2566 

:m~ 
.2790 
.2857 
.2931 
.3003 
.3056 
.3085 
.3120 
.3172 

.. 3231 
.3290 
.3341 
.3388 
.3440 
.3495 

:n~5 
.3650 
.3709 
.3776 
.3849 
.3923 
.3993 
.4060 

V= 0.45 

k 
r 

1 . 0000 
.9950 
.9795 
.9507 
.9020 
.8326 
.8202 
.8025 
.7818 
.7560 
.7260 
.6928 
.6612 
.6349 
.6090 
.5829 
.5563 
.5264 
. 4 981 
. 4657 
. 4 34.6 
. 4 077 
.384.7 
.3565 
.3185 
.2787 
.2406 
.2053 
.1714. 
. 1338 
.0939 
.0547 
.0159 

-.0237 
-.0671 
-. 1139 
-. 1595 
-.2017 
-.2397 
-.274.1 
-.3076 

5. 194 

e 
r 

:8882 
.0068 
.0126 

·: 8~Il 
.1476 
. 1683 
. 1626 
:¿5H 
.2153 
.2287 
.24.07 
.2504 
.2586 
.2662 
.2728 
. 2790 
.2857 
.2931 
.3003 
.3056 
.3085 
.3120 
.3172 
. 3231 
.3290 
.3341 

:m8 
. 3495 
.3549 
.3600 
.3650 
. 3709 
.3776 
.3849 
.3923 
.3993 
.4060 

k 
hr 

1 . 0000 
1. o 108 

.9917 

.9690 
1.7t04 
5.2468 
5.4184 
t.2t86 
~.3446 
l!:U~6 
2.2t98 
1.9056 
2.t630 
3.3948 
3.1781 
1.885t 

.3376 

.2642 
1.3857 
1.3338 
-.7118 

-4.2609 
-5.4513 
-3.5278 
-2.3550 
-2.8275 
-5.1257 
-7.7822 
-8.1087 
-7.4652 
-7.8994 
-9.6622 

-12.09~6 
-13.2491 
-12.2729 
-11.3138 
-11.8170 
-14.0231 
-17.3663 
-19.7538 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
1.0108 

.9917 

.9690 
1.7404 
5.2468 
5.4184 
4.2466 
3.3441 
3. 1266 
2.6458 
2.2496 
1.9056 
2.4830 
3.3948 
3.1781 
1.8854 

.3378 

.2642 
1 . 3857 
1.3338 
-.7118 

-4.2609 
-5.4513 
-3.-5278 
-2.3550 
-2.8275 
-5.1257 
-7.7822 
-6.1087 
-7. 852 
-7.8994 
-9.6622 

-12.0996 
-13.2491 
-12.2729 
-11.3138 
-11.8170 
-14.0231 
-17.3663 
-19.7536 

D/R = O 

-.087 

e 
hr 

.0000 
-.0050 

.0387 
1.0916 
2.2675 
1.9207 

-2.8389 
-3.6867 
-3.3270 
-3.4237 
-3.4324 
-3.2914 
-3.0948 
-2.7153 
-3.1154 
-3.8941 
-4.0231 
-3.8126 
-3.3194 
-3.-\258 
:i: ~g~ü· 
-4.2608 
-3.2716 
-2.8893 
-3.1609 
-3.5995 
-3.8493 
-3.5524 
-3.0732 
-3.0181 
-3.1839 
-3.2884 
-3.1029 
-2.6314 
-2.3310 
-2.4141 
-2.6555 
-2.8280 
-2.704.5 
-2.2063 

D/R =O 

-.087 

e 
hr 

.0000 
-.0050 

.0387 
1. 0916 
2.2675 
1. 9207 

-2.8389 
-3.6867 
-3.3270 
-3.4237 
-3.4324 
-3.2914 
-3.0948 
-2.7153 
-3.1154 
-3.6941 
-4.0231 
-3.8126 
-3.3194 
-3.4258 
-3.9842 
-4.4838 
-4.2608 
-3.2716 
-2.6893 
-3.1609 
-3.5995 
-3.6493 
-3.5524 

=~:sm 
-3.1839 
-3.2864 
-3.1029 
-2.6314 
-2.3310 
-2.4141 
-2.8555 
-2.8280 
-2.7045 
-2.2083 



Tabla 2. 2. 2 Rigideces estáticas y coeficientes de. impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.02S .oso 

.075 

.¡oo 

. 2S 

. 1SO 

. 17S 

.200 

.225 

.2SO 

.275 

.300 

.325 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.800 

.82S 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.82S 

.850 

.875 

.900 

.925 

.9SO 

t:8ó5 

--= 
GR 

k 
h 

1.oosa 
:HM 
:m~ 

1.0110 
.9729 
.7989 
.7043 
.7064 
.9130 

1.0621 
1:§H~ 

.7124 

.9601 

~:un 
·:m~ 
.8095 

1.1291 
1. 1223 

.9139 

.7336 

.6491 

.7634 
1. 04 71 
1. 1028 

.9527 

.7633 

.9296 

:~m 
1 . 06 31 
1. 0066 

. 9234 

.6139 

. 4792 

8. 369 

e 
h 

.0000 

:mt 
.749S 
.9332 

:l8~8 
.S779 
.6210 
.7340 
.912S 
.9122 
.9310 

:~m 
.6914 
.7909 
.7705 
.6t31 
.S993 
.6190 
.6758 
.7365 
. 7169 
.6308 
.6072 

:m~ 
.7194 
.7096 
.6536 
.6233 
.6254 
.6S39 
.6952 
. 7084 
.6751 

:~m 
:m~ 

Pared lateral: contacto nulo 

TJ 
'2"lt 

.000 

.02S .oso 

.07S 

. 100 

. 12S 

. 1 so 

. 1 7S 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.32S 

.350 

.375 

.tOO 

.42S 

.4SO 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.62S 

.650 

.67S 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.800 

.825 .aso 

.87S 

.900 

.92S 

.9SO 

.875 
1 . 000 

--= 
GR 

1.0000 
.9726 
.8585 
.7S74 
.8903 

1. 0277 
.9933 
.9397 
.7783 
.8048 
.9074 

1.1043 
1.2471 
1. 0090 

.8614 

.8403 

.9234 
1.1476 
1.2958 
1.1480 
1.0276 

.9756 
1.0425 
1.2790 
1.3603 
1.2680 
1.1672 
1.0974 
1. 134 9 
1.3S17 
1.4984 
1. 4734 
1.3713 
1.2506 
1 . 2012 
1.3S94 
1.S996 
1.6893 
1.6220 

l:~m 

7.517 

e 
h 

. 0000 

. 0186 

. 0679 

. 7057 

. 7648 

. 64 71 

. 4544 

.5314 

.5732 

.6633 

.7156 

.7065 

. 5678 

.4797 

. 5416 

.6046 

. 6606 

. 6726 

. 584 7 

.5371. 

.5500 

. 58 40 

. 6272 

. 6299 

. 571 o 

. 543S 

. 5439 

. S642 

. 5991 

.610S 

. 5740 

. 5400 

. S248 

. 5309 
.. 5597 

. 5878 

. 5739 

.5369 . sos 1 

.4906 

. 5026 

V= 0.45 

r 
--- = 

k 
r 

1. 0000 
.994.2 
.9757 
.9424 
·99S9 
:13H 
. 7714 
.7S99 

:tm 
.7029 
.6775 
.6473 

:~m 
.S952 
:§¡g~ 
.5138 
.4956 
.4631 
.4498 
.4391 
. 4118 
.3808 
.3516 
.3247 
.3007 
.2764 
.2487 
.2220 
. 1969 
. 1729 
. 1 488 
.1214 
.0891 
.0563 
.0259 
.0004 

-.0172 

7.202 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0092 

.0176 

.0306 

.1081 

.1931 

.2231 

:UU 
:m~ 
:m~ 
·3099 

:dd 
.3309 
.3397 
.3470 

:m~ 
.3586 
.3629 
.3691 
.3736 
.3789 
. 3833 
.3879 
.3930 
.3981 
.4030 
.4074 
. 4115 
.4162 
.4219 
.429S 
.43S9 
.4436 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9942 
. 9758 
. 9422 
.8862 
.8021 
.7791 
.7554 
. 731 o 
. 70S4 
.6768 
.6436 
.6056 
.5676 
.5332 
. 5024 
.4742 
.4465 
.4156 
.3797 
.3409 
.3035 
.2730 
. 2551 
. 2397 
.2120 
. 1759 
. 1361 
.0978 
.0693 
. OS03 
.0294 
. 0048 

-.0212 
-.0440 
-.OS94 
-.0699 
-.0856 
-.1014 
-.1102 
-. 1032 

5.583 

e 
r 

:8m 
.0081 
.OIS7 

. : 8~8~ 
. 1704 
.2012 
.2239 
.2401 
.2528 
.2639 
.2760 
.2902 
.3045 
.3176 
.3291 
.3385 
.3465 
.3545 
.3639 
.3749 
.3870 
.3978 
. 4039 
.408S 
. 4142 
.4217 
• 4 31 1 
.4417 
.4S07 
.4S91 
.4655 
.4736 
.4827 
.4919 
.4997 
~5075 
.5166 
. S271 
.S39S 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9679 
.942S 
.7S21 
.9642 
.3716 
.09SS 
.0977 
. 2470 
.3493 
.97SO 

1.2107 
1.S088 

.9420 
-~413 
:9299 

1. 4702 
1.819S 
1. 0931 

.7918 

.8261 

~:H~~ 
2. 1565 
1.7040 
1.4091 
1. 3648 
1. 6978 
2.1544 
2.1483 
1.9768 
1.8980 
2.0133 

~:~m 
2.8285 
2.S637 
2.2866 
2. 1S9S 
2. 3241 

H/R = 4 

k 
hr 

1: 8~~~ 
.8454 
.6972 
.8327 

1.8100 
2.2079 
1.7S99 
1. 3058 
1 . 2176 
1.0222 

. 711 S 

.4181 

.3362 

.6812 

.9734 
1.0317 

.8900 

.0773 

.0054 

.3892 

.8051 

.7938 
-.2495 

-1.1991 
-1.1221 
-.S747 

. 1S29 

.63S9 

-:A5~3 
-. 7403 
-.3287 

. 3060 

.7045 

. 2651 
-.3S80 
-. 1006 

.9210 
2.2622 
3.3220 

D/R = 1/4 

.600 

e 
hr 

.0000 

.0214 

. 071S 

.6786 

.4:710 

.0707 

.8912 
1.2429 
1.2601 
1.4264 
1.S29S 
1. 4479 
l. 0814 

.8647 
1.01S3 

i:UU 
1.0375 

.9790 
1:~~8~ 
1.3498 
1.2240 

.9990 

.9571 
1.0017 
1.0847 
1 . 14 99 
1. 1039 
1. 0269 
1. o 138 
1.0413 
1.0839 
1. 104 o 
1.0517 

.9691 

.9319 

.9454 

.99SS 
1.0622 

D/R = 1/4 

-.274 

e 
hr 

.0000 

.0196 

.0773 

.8S31 
1 . 3137 
1. 6720 

.0626 
-.3293 
-.2239 
-.1912 
-.2101 
-. 1625 
-.0177 

.22S6 

.3280 

.2649 

. 124 o 

.OOS3 

.0782 

.2911 

.3749 

.3034 

.0987 
-.0239 
.. 226S 
.4904 
.6381 
.6500 
.5174 

:m' .6105 
.7228 
.7427 
.6S96 
.5809 
.6882 
.9695 
.97SO 
.9504 
.7780 



Tabla 2.2.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

' 
Pared lateral: contacto total 

.000 

.02S 

.oso 

.07S 

. tog : ¡ l!o .ih . 00 

. 2S 

. so 
• 7S 
.300 
.32S 
.JSO 
.37S 
.tOO 
.t25 
.tSO 
. t7S 
.soo 
.S2S 
.sso 
.S7S 
.eoo 
.e25 
.eso 
.e7S 
.700 
.725 
.750 
.77S 
.800 
.e2S 
.eso 
.e75 
.900 
.92S 
.9SO 

1:865 

GR 

1.0000 
.9eeo 
:gF¡ 
:H2L 

1 :nu :un 
¡:m~ 
:~~n 
.e te! 

:Hm 
.Se82 
.7065 
.sste 

:~m 
:Bm 
.7249 
.5281 

:5é~~ 
.S382 
.7173 
.7S80 
.eOJS :rm 
:m~ 
.eJOO 
.HH 

= 10.208 

e 
h 

.0000 

.0230 

.OBOt 

.soto 

. 9tS 1 

. se9o 

. ~103 
:e!lé~ 
.7~99 

:8366 
.e66e 
.e639 

... e603 
.7030 
. 76S3 
.8391 
.8567 
.7816 
.7330 
.7242 
.7521 
.8073 
.83S9 
. 8119 
.7693 
.7395 
.7404 
.7739 
.8169 
.8395 
.8252 
.7856 
.75S9 
.7582 
.7878 
. 8271 
.eS49 
.e466 
. 8037 

Pared lat~ral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

.12S 

.150 

.175 

.200 

.22S 

.2SO 

.27S 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.S25 

.sso 

.575 

.eoo 

.e25 .eso 

.67S 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.eoo 

.e2S 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.97S 
l. 000 

--= 
GR 

k 
h 

':~m 
.8S84 
: ~~fij· 

1.0354 
1: g~~~ 

.8863 

.8926 

.9250 
1.0142 

1:~~3~ 
1. 1997 
1 . 1 27 4 
1.0546 
·1.0142 
1. 1296 
1. 3881 
1.4802 
1.407e 
1.2093 

. 9864 
1. oe33 
1. 4156 
1. 6226 
1.5453 
1.2176 :am 
1.1S02 
1.5138 
1.6408 
1.4067 
l.Ot?O 

.e470 
, :~u¡¡ 
1.5e20 
1.7458 

8.090 

e 
h 

.0000 

.0186 

.oseo 

.7085 

. 7823• 

.7162 

. 4:937 

.5261 

.5433 

.5955 

.6340 

.6727 

.6572 

.5399 

.5007 

.4929 

. so55· 

.5476 

.6052 

.S815 

.5095 

.4491 

.4256 

.469e 

.5540 

.5576 

. 4 91 o 

. 4114 

.3782 

.4233 

.5047 

.SS06 

.S291 

.4565 

.4002 

.4052 

.4541 

.510S 

. 5446 

.5264 

.462S 

V= 0.45 H/R = 4 

k 
r 

1. 0000 

:3m 
.9323 
.8766 
.7734 
.7604 

: ~¡~* 
: ~~~l 
. 7279 
.7185 
.6798 
.6SU 

:m~ 
. 8179 
. e042 
. 5764 
. S530 
. 5357 
. S244 
.5179 
.5048 
.4849 
.4654 
.4483 
.4338 
.4195 
.4031 
.3862 
. 3696 
.3539 
.3393 
. 3256 
. 3118 
.2971 
.2809 
.2632 
.2467 

9.779 

e 
r 

.0000 

.0045 

.0106 

.0386 

. os~ 1 

:U§~ 
.2887 
-~023 
:3m 
.3177 

~un 
.3S81 
.3591 
.3630 
.3700 
.3773 
.3838 
.3881 

:m~ 
:i8I~ 
.4059 
.4095 
.4129 
.4165 
.4203 
.4242 
.4281 

:BH 
.4388 
. 4424 
. 4465 
.4515 

V= 0.45 

k 
r 

1.0000 
.9935 
.9732 
.9362 
.8753 
.7781 
.7456 
.7186 
.6933 
.6739 
.6550 
.6331 
.6032 
.5742 
.5572 
.5S03 
.5S32 
.5633 
.5894 
.6289 
.6614 
·. 7068 
.7733 
.8621 
.9328 
.9681 

1 . 0001 
1.0338 
1 . 0600 
1. 0629 
1.0379 

.9987 

.9475 

.8812 

.e063 

.7322 

.6616 

.S915 

.5175 

.4373 

.3531 

5.994 

e 
r 

.0000 

.0042 

.0090 

.0190 
. : ~5t~ 

. 19 4 1 

.2368 

.2720 

.2975 

.3167 

.3316 

.3467 

.3681 

.3896 

.4099 

.4278 

.4440 

.459e 

.4671 

.4733 

. 4802 

.4842 

.4795 

.4625 

. 4470 

.4344 

.4207 

.4039 

.38Sl 

.3684 

.3551 

.3439 

.3355 

.3308 

.3293 

.3293 

. 3300 

. 3314 

.3341 

.3387 

k 
hr 

1.0000 
.9664 
.8302 
.7045 
. 8~78 
:~3~~ 
.459e 
.4e30 
.47SO 
.et73 
.945e 

1.359S 
1.0406 

.e87t 

.563e 

.5872 

.7896 
1.0612 

.9409 

.7066 

.S411 

.5152 

.7110 

.9624 
1.0066 

.e995 

. 7406 

.6293 

.6271 

.6831 

.7230 

.7204 

.6706 

.6153 

.6124 

.6741 

.7738 

.8687 

.8791 

.7627 

H/R = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9650 
.8197 
.6456 
.6933 

1.0645 

l:~~8é 
1.1972 
1.3226 
1 . 4 124 
1.3398 
1.0505 

.7860 
1.4172 
2.1848 
2.831S 
3.2515 
3.0649 
2.6623 
3.3932 
4.5454 
S.4e2o 
5.3591 
4.0052 
3.7200 
4.3872 
4.9425 
4.6881 
3.6035 
2.825S 
3.0554 
3.61SS 
3.49S9 
2.5564 
1.53el 
1.0536 
1. 132e 
1.4e98 
1.5672 
1. 1239 

D/R = 1/2 

1. 715 

e 
hr 

.0000 

.0227 

.0793 

.8042 

.8136 

.4851 

.6100 

:K~-'~ 
1:?¿~3 
':§m 

.69S9 

.7561 

.8484 

.9347 

.98S9 

.9192 

.8226 

.8183 

.8632 

.9313 

.9817 

.953e 

.8986 

.8639 

.e611 

. 8839 

.9109 

.9218 

.9206 

.9151 

.9146 

.9255 

. 94:35 

.9578 

.9622 

.9530 

. 9337 

.9221 

D/R = 1/2 

-.447 

e 
hr 

.0000 

.0238 

.0853 

.8412 
1.1267 
1.6206 

.8436 

.5454 

.8063 

.6607 

.5977 

.5203 

.5383 

.8560 
1.1141 
1.0999 

. 9519 

.72el 

.4e41 

.6345 

.7983 

.7102 

.3849 
-.o7e8 
-.1887 

.0061 

.0418 
-. 1370 
-. 3e.69 
-.4901 
-.3604 
-.237e 
-.2939 
-.4663 
-.560e 
-.5026 
-.3692 
-.2621 
-.2369 
-.290e 
-.3409 



Tabla 2.3.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total V= 0.45 H/R = 6 D/R = O 

--= 6.007 5.427 -. 105 
GR 

.000 1.0000 .0000 1.0000 .0000 1.0000 .0000 

.025 9S63 0332 .9941 .0038 1.0098 .0013 

.oso · .. 98880SS4 :7110 9748 .0096 21._01483128 1.0133 

.07S .588S :9331 ·.ooa3s155 1.7809 
:¡o~g :~m .. ·~a82~8 :m~ .11ee t8~~é :um 
. o .9103 6 41 -§459 .¡379 1.9771 -2.3386 
.t 5 1.0,47 .6087 .,106 . 580 l:39~Ü :~:~~~~ 

-~~g :~ea~ :!í§~ :t~gg :l'~~ ~:~~B~ =~:~ÜÜ~ :¡9g 1:885~ .8oo1 .6944 .2255 1.7928 -2.8433 
. 00 8922 .. 65039436 .6666 .2369 I.SS09 -2.6643 
. 25 _: 98~83so .6384 .2473 t.?ats -2.8742 
. 50 • 6404 .6109 .2S88 1.0974 -3.1593 
. 75 1.0327 :s11e .5840 .2648 03S2 -2.9274 
.4oo .8433 .5610 .·s5

2
5

2
3

2
e _.

2
2

7
1

9
1se ._.

8
5e

2
H -2.7035 

:t~~ 1:s~s~ :~~~~ .4924 .2871 -.57~~ ·=3:g~s¡ 
:~65 1 _: 08es87 2~~~ :~g~~ :t3a~ :~§üi =l:9~a~ =~:gtrs 
.525 .6085 .3973 .3058 -2.0931 -2.9986 
.. 550 1.0080 6134 .3649 .3120 -3.3791 -3.0138 
.575 1.0195 .:B~O·S¡9~ .3312 .3176 -4.1605 :1:~~~, 
:~~~ 1 _:o~sé 3~ 05 :~~r~ _: 3523

2 s~ 3~ =~:Il¿~ -2.8377 .eso .sote .22ss -e.asss -2.7004 
.675 1.0519 .5586 .1933 3402 -7.5266 -2.3234 

:~~~ :~ga¡ :§~~~ :ii~8 _: 35 5~ 6t38 =+:~~~~ =~:~13~ 
.750 1.0115 .5961 .0800 -9.0848 -2.2051 
.775 1.1024 .5590 .0406 .3622 -9.9101 -1.9395 
.800 9449 .5323 -.0005 .3680 -9.7349 -1.7909 
825 :7989 .5502 -.0406 3742 -10.0163 1 8163 :aso .e29o _.

5
5

7
74

1
s6 -.o797 :3805 -1t.o738 :1:7906 

.875 .9381 -.1191 .3868 -12.0568 -1.6277 

.900 .9182 .5553 -.1580 .3934 -12.3800 -1.4882 

.925 .8S88 .5607 -.1943 .4003 -12.9911 -1.4441 

.850 .9186 .5688 -.2278 .4070 -14.1529 -1.3261 

1 
.. 090705 .9994 .5546 -.2600 .4134 -14.8844 -1.0907 

.9313 .5365 -.2910 .4197 -14.8034 -.9147 ~~~~~~~~-L--~~~L-~~~~--~~~~~~~~L-~~~~1 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 12S 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.2SO 

.27S 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.625 

.eso 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.800 

.82S 

. eso 

.87S 

.900 

.92S 

.9SO 

.875 
1.000 

--= 
GR 

1. 0000 
.9563 
.8654 
.980S 
.9176 
.8S02 
.9103 

1.0147 
.9703 
.7949 
.888S 

1.0054 :am 
1:6m :am 
1.0008 
1. 0568 

.8725 

.8621 
1. 0080 
l. o 195 

.8735 

.8960 
1.0S30 
1.0S19 

.881S 

.8604 
1.011S 
l. 102 4 

.9t49 

:é~~8 
.9381 

:~m 
.9186 
. 9994 
.9313 

6.007 

e 
h 

:m~ 
. 711 o 
.5865 
. 4299 
.S610 
.6641 
.6087 
.4763 
.5703 
. 6429 
.6001 
.5346 
.6093 
.6404 
.5716 
. 5610 

:m~ 
. 5631 
.608S 
.6134 
.5672 
.S722 
.6059 
.6016 
. SS66 
. 5SSS 
.S872 :ma 
:m~ 
. 5746 
. 571S 
.SSS3 
.5607 
. S688 
.5S46 
.5365 

V= 0.45 

k 
r 

1 . 0000 
.9941 
.9746 
.9331 
.9035 
.8773 
.8459 
.8106 
.7774 
.7500 
.7226 
. 6944 
.6666 
.6384 
.6109 
.5840 

:~m 
. 4 924 
.4631 

:~~~5 
.3649 
.3312 
.2958 
.2618 
.2288 
. 1933 
. ISS2 
.1176 
.0800 
.0406 

-.0005 
-.0406 . 
-.0797 
-.1191 
-. 1 seo 
-.1943 
-.2278 
-.2600 
-.2910 

5.427 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0096 

.0315 

.09S5 

. 1188 

. 1379 

. 1580 

. 1803 

. 1986 

.2129 

.22SS 

.2369 

.2473 

.2S68 

. 2648 

.2718 

.2795 

.2871 

.2935 

.2994 

.3058 

.3120 

.3176 

.3236 

.3297 

.33S3 

.3402 

. 34S6 

.3S13 

.3S68 

.3622 

.3680 

.3742 

.3805 

.3868 

.3934 

.4003 

.4070 

. 4134 

.4197 

H/R = 6 

k 
hr 

1. 0000 
1 . 0098 
1.0432 
2.1618 
3.0467 
2.07S9 
1.9771 
1. 9845 
1.9776 
2.3082 
2.2798 
1.7926 
1.5509 
1.7915 
1.0974 

.03S2 _:nu 
-1.8912 
-1.7303 
-2.0931 
-3.3791 
-4.1605 
-4.1713 
-5.1421 

=~:~m 
-7.2206 
-7.7578 
-9.0848 
-9.9101 
-9.7349 

-10.0163 
-11.0738 
-12.0S68 
-12.3800 
-12.9911 
-14.1S29 
-14.8844 
-14.8034 

D/R = O 

-. 105 

e 
hr 

.0000 

.0013 
1. o 133 
1.7809 

-2.3482 
-2.6130 
-2.3386 
-2.2338 
-2.3250 

=~:~m 
-2.8433 
-2.6643· 
-2.8742 
-3.1S93 
-2.9274 
-2.703S 
-3.0487 
-3.2909 
-3.0198 
-2.8410 
-2.9986 
-3.0138 
-2.7S08 
-2.7271 
-2.8377 
-2.7004 
-2.3234 
-2.2146 
-2.2786 
-2.20SI 
-1.9395 
-l. 7909 
-1.8163 
-1.7906 
-1.6277 
-!.4882 
-1.4441 
-1.3261 
-1.0907 
-.9147 



Tabla 2.3.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

.1~5 .1 o 

.1 5 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

. 450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

·k 
h 

1.0000 
.9459 
.8212 
.9763 
. 9344 
.8301 
.8835 

l .0105 
.0461 
.7970 
.8352 

1. o o 11 
. 9740 
.8185 
. 8889 

1. 0555 
. 9314 
.8054 
.8578 

1.0467 
.9651 
.8277 
.8396 
.9750 
.9176 
.7937 
.7873 
.9258 
.9256 
.7928 
.7085 
.7868 
.9227 
.8837 
.7610 
.6997 
.7339 
.7199 
.6364 
.5958 
.6504 

8.054 

. 0000 

.atas 
:9U~ 
.5312 
.6618 
.8103 
.7953 
o 6112 
. 6547 
.7639 
.7652 
.6518 
.8966 
. 7616 :;ms 
.7013 
.7527 
.7326 
.6737 
.6891 
.7256 
.7165 
.680-t 
.6887 
.7192 
.7204 
.6855 
.6782 
.6999 
.7235 
.7074 
.6788 
.6732 
.6854. 
.6893 
.6791 
.6777 
.6889 
.6936 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 1 o o 

.125 

. 150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.800 

.625 

.850 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.900 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

1:865 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9491 
. 8346 
.9840 
.9472 
.8548 
.8982 

1.0320 
1.0577 

.8479 

.8980 
1.0424 
1. 0218 

.9059 

.9582 
1.1126 
1.0283 

.9440 

.9962 
1.1548 
1.1156 
1. 0264 
1.0457 
1. 1660 

l .l553 
.0838 

1. 0877 
1.2083 
1. 2553 
1.1937 
1.1460 
1.2071 
1.3513 
1. 3899 
1.3440 
1.3155 
1.3685 
1.4140 
1.3996 
1.3885 
1.4631 

7.529 

e 
h 

.0000 

.0386 

.8299 

.7438 

.4977 

.6230 

.7548 

.7313 

.5693 

.6169 

.7075 

.7034 

.6105 

.6494 

.6999 

.6783 

.6224 

.6530 

.6918 

.6785 

.6322 

.6418 

.6688 

.6648 

.6365 

.6392 

.6603 

:~3~~ 
.6294 
.6407 
.6595 
.6531 

:~m 
.6222 
.6259 
.6170 
.6098 
.6138 
.6190 

V= 0.45 H/R = 6 

r 
--- = 

k 
r 

1. 0000 
.9928 
.9693 
. 9168 
.9806 
.8597 
.8326 
.8024 
.7725 
. 7471 
.7273 
.7091 
.6878 
.6654 
.6482 
.6329 
.6076 
.5836 
. 5641 
.5458 
.5212 
.4970 
. 4752 
. 4520 
. 4257 
. 4 023 
.3826 
.3630 
.3395 
.3165 
.2951 
.2736 
.2493 
.2240 
. 1999 
. 1761 
.1516 
. 1282 
. 1089 
.0946 
.0835 

7.518 

e 
r 

.0000 

.0047 

.0134 

.0389 

. 1345 

.1864 

. 1882 

.2085 

.2301 

.2502 

.2668 

.2788 

:~m 
.3082 
. 3140 
.3190 
.3266 
.3337 
.3386 
.3433 
.3491 
.3545 
.3591 
.3644 
.3703 
.3758 
.3801 
.38'3 
.3890 
.3936 

.. 3977 
.4017 
.4062 
.4110 
.4157 
. 4207 
. 4262 
.4321 
.4377 
.4429 

V= 0.45 

r --- = 

k 
r 

1. 0000 
.9929 
.9697 
. 9211 
. 8825 
.8502 
.8144. 
.7745 
.7339 
.6987 
.6663 
. 6337 
.5999 
. 5658 
.5323 
.5003 
. 4676 
. 4323 
.3963 
.3618 
.3291 
.2948 
.2591 
.2239 
. 1899 
. 1559 
. 1226 
.0926 
.0652 
.0353 
.0028 

-.0298 
-.0590 
-.0867 
-. 1154 
-.1433 
-.1672 
-. 1867 
-.2017 
-.2080 
-.2036 

5.794 

e 
r 

.0000 

.0046 

.0124 

.0366 

. 1 116 

. 14 38 

. 1688 

.192.0 

.2168 

.2400 

.2588 

.2745 

.2886 

.3019 

. 3146 

.3263 

.3363 

.3460 

.3561 

.3663 

.3756 

.3842 

.3929 

.4019 

.4108 

.4195 

. 4285 

.4374 

.4454 

.4527 

.4603 

.4686 

.4771 

.4853 

. 4936 

.5025 

.5120 

.5216 

.5315 

. 5417 

.5511 

k 
hr 

1. 0000 
.9363 
.8032 
.7082 
.2762 
.5161 
.6814 
.9888 

1.0388 
.6112 
.7176 

1.1120 
1 . 1 109 

.8601 
1. 1192 
1.6720 
1.3452 
1.1065 
1.3582 
1.8696 
1.7209 
1.5787 
1.7989 
2.1045 
1.9380 
1.8607 
2. 1631 
2.6232 
2.5754 
2.3954 
2.4608 
2.7894 
2.9543 
2.8223 
2.7556 
2.8710 
2.9861 
2.9325 
2.9260 
3. 1226 
3.3619 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9570 
.8418 

1.2851 
1. 7584 
1.1841 

.9936 

.8476 

.7500 

.7456 

:HU 
.3221 
.3321 
.2876 

-. 1158 
-.3491 
-.1968 
-.1530 
-.5747 

-l. 0562 
-1.0974 
-1.0984 
-1.4097 
-1.7492 
-1.8030 
-1. 6865 
-2.3806 
-2.8836 
-2.8694 
-2.6204 
-2.5704 
-2.9762 
-3.1769 
-2.9282 
-2.5515 
-2.3867 
-2.1747 
-1.6564 
-1.1616 
-1.0251 

D/R = 114 

.475 

e 
hr 

.0000 

.0462 

.7713 

.2512 
1.2736 
1.6030 
1.6962 
1. 5699 
1.2483 
1.2983 
1.5323 
1.5321 
1. 30<7 
1.4097 
1.5512 
1.4286 
1.2409 
1.3504 
1.4694 
1.3970 
1. 2744 
1.3180 
1. 3694 
1.3023 
1.2478 
1. 2987 
1.3510 
1 . 291 o 
1 .. 1966 
1.1939 
1. 2291 
1. 2260 
1. 1580 
1.1215 
1.1294 
1. 1 362 
1.1125 
1.0962 
1.1102 
1.1218 
1.0967 

D/R = 1/4 

-.256 

e 
hr 

.0000 

.0348 

.9776 
1.4554 
-.4162 
-.5793 
-.3493 
-.2253 
-.1547 

=:8l~i 
-. 1355 
-.0719 

.0139 
-.0382 
-.0592 

.1177 

.1799 

. 1153 

.0417 

. 161 o 

.2684 

.2832 

: ~é~~ 
.4436 
.4520 
.4635 
.6080 
.7640 
.8428 
. 8410 
.8943 

1.0383 
1.1693 
1.2379 
1.2875 
1.3768 
1.4498 
1.4669 
1.4907 



Tabla 2.3.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

TI 
""""2il 

.000 

.02S .oso 

.07S 

. 100 

. 125 

. 150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

. 325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.4SO 

.475 .soo 

.525 

.550 

.575 

.sao 

.625 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.a2S .aso 

.975 
1. 000 

K o 
h ----

GR 

k 
h 

1.0000 

:UU 
.a49J 
.8146 :am 

1. 0694 
.8029 

:ém 
.9621 :un 
:m~ 
.7278 
.8307 
.7736 
.6668 
-~456 
:769~ 
.6030 
.S tao 
.5666 
.6341 
.5938 
.4534 
.3510 
.3839 

:tm 
:~~~~ 
.3949 
.3792 
.2698 

9.691 

e 
h 

. 0000 

.0465 

.9680 

.9468 

.6158 

:é~~i 
:~m 
.7237 
.8312 
.8831 

:m~ 
.8331 
.8705 

:~m 
. 8855 
.8438 
. 8153 
. 8200 
. 8476 

: B~~g 
.8196 
.8402 
.8592 
.8489 
. 8272 
. a229 
. 844 9 
. 8673 
. 8666 
.8508 
.8477 
. 8572 
. 8570 
.8440 
. 8393 

Pared lateral: contacto nulo 

TI 
""""2il 

.000 

.02S .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

.\75 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.325 

.350 

.375 

.4.00 

.425 

.4.50 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.62S 

.6SO 

.67S 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.62S .aso 

.875 .aoo 

.925 

.950 

.975 
1.000 

K o 
h ----

GR 

k 
h 

1.0000 
.9474 
.8257 
.9862 
.aB\6 
.8876 
.9195 

1. 0370 
1.1259 

.9765 

.9863 
1.0707 
1.1591 
1.1204 
1.\0BS 
\.1639 
1. 2733 
1. 2960 
1.2554 
1.2423 
1.3748 
1.4685 
1. 4 298 
I.JJII 
1. UBI 
\.5406 
\.4BSO 
1.2930 
1 . 3090 
\.49SB 
1. SJ09 
1.3049 
1. o as 1 
1.1515 
1.34.66 
1. 3777 
\.2429 
1. 2213 
1. 3209 
1 . 3206 
1.1722 

8. 154 

e 
h 

.0000 

.0399 

. 8634 

. 8114. 

. S2JB 

.6293 

.7502 

.7542 

. 6294 

.6157 

:~é3l 
.6518 
. 631 o 
. 6435 
.66S9 
.6436 
.6120 
.5999 
.6180 
.6260 
.5870 
.5493 
. 554.5 
.5750 
.·544.5 
.4990 
.4999 
.SJ94 
. S321 
.4819 
.4523 
.484.0 
.5261 
. 5243 
.4916 
.4638 
.4999 
. 497a 
.4745 
.4673 

V= 0.45 

K o 
r 

GR3 

k 
r 

1. 0000 
:~~~~ 
.6058 

:m~ 
. 8288 
.8095 
·. 7852 
.7553 

:im 
.7170 
.6a65 
.6871 
.6810 
.6573 
.6369 
.6240 
.6126 
.5930 
.SHO 
.5585 
.54.22 
. 5215 
.5025 
.4876 
.4750 
.4608 
.4459 
. 4322 
.4200 
.4073 
.3934 
.3794 
.3659 
.3527 
.3394 
.3270 
.3180 
.3133 

= 10.041 

e 
r 

.oooo 

.0080 

.03~5 

.0559 
:Hsé 
.240S : ~~sg 
.2916 
.3104 
.3208 
.32S1 
:~i~3 
:!!~U 
.3594 
.3660 
.3698 
.3731 

:5é~a 
:5~8~ 
.3958 
.4009 
. 4052 
.4089 
.4128 
.4167 
.4203 

:t~~~ 
.4302 
.4.337 
.4371 
.4407 
.4446 
.4ol87 
.4525 

V= 0.45 

K o 
r -----

GR3 

k 
r 

1 . 0000 
.9919 
.9652 
.9104. 
.8638 
.8268 
.7895 
.7488 
.7046 

:~~~8 
.6031 
.5720 
.5460 
.5217 
.S026 
.4973 
.4900 
.4837 
.4928 
.5282 
.5595 
.5979 
.6603 
.7277 
.7876 
.8585 
. 9345 
. 9858 

1.0200 
1 . OSI 1 
1. 0699 
1. 064S 
1. 04 36 
1.0162 

.9780 

.926S 

.8688 

.8079 

. 7422 

.6741 

6.246 

e 
r 

.0000 

.0053 

.0164 

.0429 

. 1307 

. 1729 

.20SB 

. 2JJJ 

.2613 

:~18, 
.3613 
.3817 
.4014 
.4219 
.44.04 
.4549 
.4716 
.4910 
.5048 
.5135 
.5233 
.5303 
.5292 
.5266 
.5223 
. 5114 
.4960 

:tUi 
.4S27 
:gn 
.4142 
.4045 
.3969 
.3919 
.3886 
.3870 
.3875 

•¡ .~ 
~ 

H/R = 6 

K o 
hr 

D/R = 1/2 

----- l. 476 
GR2 

k 
hr 

1. 0000 
.9362 

:é~~~ 
.87SI 
.6aB4 
.7649 

1.0\80 
1.1318 

:HU 
.9894 

1.022a 
.7a~2 

1:8~~3 1 :98a2 
.7693 
.9306 

:~~3é 
:HH 
.8768 
.7601 
.6889 
.7619 
.8733 
.8644 
.7788 
.7321 
.7765 
.8307 
. 8300 
. 7974 
.8018 
.8303 
.8170 
.7701 
.7734. 

H/R = 6 

K o 
hr 

e 
hr 

.0000 

.0475 

.9420 

.68\S 

.844.3 
1.0871 
1. 24.38 
1. 2089 

.9092 

.9114: 
1.0723 
1.0980 

.9JS8 

.a720 
1.0598 
1.0525 

.9317 

.9S52 
1.0169 
I.OJ6S 

.9837 

.9802 
1. 0097 
1. 0200 

.9937 

.9917 
1 . 0205 
1.0483 
1. 0403 
1 . 0204 
1. o 182 
1.0348 
1.0484 
1.0466 
1.0403 
1. 04 21 
1.0491 
1. 04 94 
1.0459 
1.0507 
1.0639 

D/R = 1/2 

----- -.455 
GR2 

k 
hr 

1.0000 
.9425 
.7902 

1.0179 
1.3439 

.9379 

.8293 

. 7446 

.6359 

.5763 

:~8~~ 
.7964 

1.1730 
1.3741 

1:~5~~ 
2.2848 
2.8871 
2.7575 
3. 1772 
4. 1406 
4.7126 
4.5796 
S. 1306 
6.0140 
8.0210 
S. JIU 

~:~~H 
5.50BS 
4.5869 
4. 1091 
4. ·1 742 
4.0032 
J.3aJ5 
2.9639 
2.8573 
2.6048 
2.0984 

e 
hr 

.0000 

.0440 

.9712 
1.2838 

.2868 

. 1838 

. 4 1 1 4 

:~m 
.8167 
.8767 :am 

1 . 0283 
1.0722 

.9759 
1.0457 
1. 2265 
1.2496 
1. 074 7 

.9993 
1.1040 
1 . 0529 

.8000 

.7040 

.708~ 

:mo 
. 1090 
. 1 J~~ 

-:nao 
-.2673 
-.2055 
-. 1980 
-.274.6 
-.3026 
-.2588 
-.2398 
-.2621 
-.2549 



Tabla 2.4.1 Rigideces estáticas y coeficientes d~ impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.050 

.075 

.100 

.125 

.150 

.175 
:~0!! 
.2~0 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.tOO 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.800 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
• "rSO 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1:m~ 
.9313 
.8974 
.8886 

:~m 
.87~3 
:3~o§ 
:m~ 
.9094 
.991~ 

:~~B1 
1.0088 
:m¿ 

1.0473 
.9624 
.8758 
.9742 

1 :2m 
.9218 

1. 0379 
1. 04 4 2 

.9173 

.9289 
1. 0613 
1

: 9~~i 
. 8826 
.9842 
. 94 01 

:m& 
.9571 

5.886 

.0000 

.0715 

.6564 

.4449 

.6425 

.8242 

.4873 

:11~~ 
.6197 
.6071 
.5809 
.6303 

:~2U 
.6295 :nu 
.6101 

:~6~~--
.6256 
.5943 
.5793 
. 6045 
.6059 
.5732 
.5734 
.5962 
.5910 

:~i~~ 
:§;m 
.5795 
.5658 
.5707 
.5686 
.5544 

Pared lateral: contacto nulo 

: 8~~· .oso 
.075 
o 100 
.125 
.150 
.175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.tOO 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.800 
.925 
.950 

1:~65 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9281 

:~~?~ 
.8974 
.9966 
.9634 
.8797 
.9793 
.9221 

:~~8~ 
.8882 
.9094 

:m~ 
.9291 

1.0086 
.9141 
.9352 

l. 04 73 
.9624 
.8758 
o 9742 

1. 0604 
.9446 
.9218 

1.0379 
1.0442 

.9173 

.9289 
1. 0613 
1. 054 9 

.9724. 

.7901 

.6826 

.9842 

.9401 

.9120 

.9670 

. 9571 

5.886 

e 
h 

.0000 

.0715. 

.6564 

.4449 

. 6425 

. 6242 

.4873 

.6175 

.6144 

.54.37 

.6197 

.6071 

.5809 

. 6303 

.6069 

. 5944 

.6295 

.6059 

.5940 

.6264 

.6101 

.5738 

.6036 

. 6256 

. 594 3 

.5793 

.6045 

.6059 

.5732 

.5734 

.5982 

.5910 

.5547 

.5478 

. 5740 

.5923 

. 5795 

.5658 

.5707 

.5686 

.554.4 

V= 0.45 H/R = 8 

k 
r 

1 o 0000 
. 9936 
.9713 
o 9410 
.9126 
.8779 
.8425 
.9118 
.7~13 

·: ~~~é 
:m~ 
.6394 
. 6115 

:mli 
.5243 
.4937 
.4625 
.4321 
.3998 
.3658 
.3326 
.2990 
.2630 
.2273 
. 1 91 7 
.1542 
.1159 
.0787 
.0411 
.0008 

-.0400 
-.0793 
-. 1176 
-. 1558 

::¿~~6 
=:~~~~ 

5.417 

e 
r 

.0000 

.0042 

.0139 

.0631 

.0871 
o 1 ~09 
: lsn 
:!Y~~ 
.2281 
.2370 
.2473 

:~m 
:2m 
.2973 
.2942 
.3006 
.3063 
.3124 

:~~~5 
.3295 
.3353 
.3409 
.3463 

:~~~~ 
.3633 
.3689 
.3750 
. 3814 
.3877 
.3941 
.4008 
.4074. 
.4137 
.4200 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9936 
.9713 
.9410 
.9126 
.8779 
.8425 
. B 11 8 
.7813 
.7517 
.7236 
.6961 
.6663 
.6394 
.6115 
. 5831 
.5536 
. 5243 
.4937 
.4625 
.4321 
.3998 
.3659 
.3326 
.2990 
.2630 
.2273 
. 1 91 7 
. 1542 
o 1159 
. 0787 
. 04 11 
. 0008 

-.0400 
-.0793 
-. 1176 
-. 1558 
-.1927 
-.2270 
-.2598 
-. 2924 

5.417 

e 
r 

.0000 

.0042 

.0139 

.0631 

.0871 

.1109 

.1361 

.1615 

. 1808 

. 1982 

.2132 

.2261 

.2370 

.2473 

.2569 

.2651 

.2731 

.2805 

.2873 

.2942 

.3006 

.3063 

.3124 

.3185 

.3240 

.3295 

.3353 

.3409 

.3463 

.3521 

.3579 

.3633 

.3689 

. 3750 

.3814 

.3877 

.3941 

. 4.008 

.4074 

.4137 

.4200 

k 
hr 

1.0000 
.8913 

1.3694 
2.1757 
1.6728 
1.7706 
1.8763 
2.0728 
2.0102 
1.8057 
1.9418 
1.534.5 
1.5200 
1.5555 

.8905 

.7123 

.4630 
-.3059 
-.4711 
-.9188 

-2.0059 
-2.3291 
-2.4292 
-3.4237 
-4.4855 
-4.6685 
-5.2790 
-6.4303 
-6.9632 
-7.0490 
-7.8278 
-8.8907 
-9.1062 
-8.9025 
-9.4452 

-10.5868 
-11.4224 
-11.7668 
-12.3745 
-12.9871 
-13.0884 

H/R = 8 

k 
hr 

1.0000 
.9913 

1.3694 
2. 1757 
1.6728 
1.7706 
1.8763 
2.0728 
2.0102 
1 . 8057 
1.9418 
1.5345 
1.5200 
1.5555 

.8905 

.7123 

.4630 
-.3059 
-.4711 
-.9188 

-2.0059 
-2.3291 
-2.4292 
-3.4237 
-4.4855 
-4:6685 
-5.2790 
-6.4303 
-6.9632 
-7.0490 
-7.8278 
-8.8907 

=~:§8~~ 
-9.4452 

-10.5868 
-11.4224 
-11.7668 
-12.3745 
-12.9871 
-13.0884 

D/R = O 

-. 117 

e 
hr 

:8m 
1.2392 

-1.7091 
-1.6992 
-1.6143 
-1.8202 
-1.9013 

=~:ma 
-2.34.43 
-2.4896 
-2.3357 
-2.5870 
-2.6978 
-2.5820 
-2.7312 
-2.7264 
-2.6334 
-2·. 7688 
-2.7251 
-2.4998 
-2.5688 
-2.6394 
-2.4565 
-2.3239 
-2.3511 
-2.2508 
-2.0207 
-1.9597 
-1.9556 
-1.8003 
-1.5744 
-1.5322 
-1.5764 
-1.5228 
-1.3523 
-1.2262 
-1.1347 

-.9799 
-.8338 

D/R = O 

-. 117 

e 
hr 

.0000 

.0378 
1. 2392 

-1.7091 
-1.6992 
-1.6143 
-1.8202 
-1.9013 
-2.1802 
-2.1920 
-2.3443 
-2.4896 
-2.3357 
-2.5870 
-2.6978 
-2.5820 
-2.7312 
-2.7264 
-2.6334 
-2.7688 
-2.7251 
-2.4998 
-2.5688 
-2.6394 
-2.4565 
-2.3239 
-2.3511 
-2.2508 
-2.0207 
-1.9597 
-l. 9558 
-1.8003 
-1.5744 
-1.5322 
-1.5764 
-1.5228 
-1.3523 
-1.2262 
-1.1347 
-.9799 
-.8338 



Tabla 2.4.2 Rigideces estáticas y coeficientes d~ impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 ·1 00 . 25 

. 1 so 

. 175 

.200 

.22S 

.250 

.27S 

.300 

.~2S . so 

. 7S 

.400 

.42S 

.4SO 

.475 .soo 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.aso 

.875 

. 900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

i: í9a9 

7.846 

e 
h 

Pared lateral: contacto nulo 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9153 
.9646 
.944.8 
.8882 

1.0076 
·1.0137 

.8945 
1. 0076 

.9998 

. 9352 
1. 0308 

.9887 

.9692 
1. 0640 
1.0281 
1.0040 
1. 0916 
1.0791 
1.0355 
1.1092 
1.1789 
1.1029 
1.0732 
1.1583 
1. 2079 
1.1560 
1.147-t 
1. 2388 
1.2812 
1.2354 
1. 2162 
1. 3122 
1.4285 
1.4279 
1. 3718 
1.3576 
t. 4177 
1.4547 
1. 4 538 
1.49SO 

7.349 

e 
h 

.0000 

.0840 

.8135 

.5168 

.7336 

.7467 

.5758 

.6931 

.7179 

.6252 

.6870 

.6985 

:~m 
.6938 
.6592 
.6858 
.6910 
.6607 
.6766 
.6937 
.6641 
.6520 
. 67 11 
. 6830 
.6613 
.6551 
.6692 
. 674 3 
.6557 
.6489 
.6607 
.6721 
.6565 
. 6353 
. 6290 
.6359 
.6377 
.6300 
.6270 
.6297 

V= 0.45 

r 
--- = 

k 
r 

1.0000 
.9920 
.9642 
.9254 
.8960 
:8641 
.8294 

:~m 
.7526 
.7298 
. 7116 

:~m 
.6504 
.6294 
.6084 
.5890 
.5661 
.5439 
.5243 
.5015 
.4763 
.4.536 
.4318 
.4069 
.3828 
.3609 
.3387 
.3147 
.2928 
.2729 
.2513 
.2263 
.2013 
.1777 
. 1549 
. 1327 

:óm 
,• 0850 

7.493 

e 
r 

.0000 

.OOS3 

.0170 

.0928 

. 1258 

. 1 S37 

. 1841 

.2120 
:~§5~ 
.2668 
.2796 
.2887 
.2992 
.3078 
. 3146 
.3220 
.3282 
.3338 
.3402 
.3457 
.3501 
.3554 
.3610 
.3658 
.3705 
.3758 
.3809 
.3855 
.3902 
.39S3 
.3998 
.4037 
.4079 
.4125 
.4175 
.4224 
.4276 
.4332 
.4386 
.4435 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
. 9923 
. 9660 
.9289 
.8940 
.8534 
.8109 
. 7735 
. 7377 
.7020 
. 6679 
.6347 
.6019 
.5681 
.5338 
.5003 
.4.665 
.4320 
.3977 

:5~~~ 
.2950 
.2614 
.2266 
. 1919 
. 1 591 
. 1264 
.0930 
.0604 
.0297 

-.0008 
-.0307 
-.0595 
-.0862 
-. 1136 
-.1415 
-.1662 
-.1841 
-.1963 
-.2030 
-.2027 

5. 780 

e 
r 

.0000 

.0051 

.017S 

.0733 

. 1052 

. 1345 

. 1663 

. 1955 

.2192 

.2400 

. 2587 

.2751 

.2894 

.3024 

.3147 

.3264 

.3371 

.34.74 

.3574 

.3670 

.3765 

.3858 

.3944 

.4030 

.4118 

.4205 

.4287 

. 4370 

. 4455 

.4539 

.4821 

.·4 704 

.4788 

.4871 

.4952 

.5039 

.5134 

.5232 
.. 5328 
.5422 
.5512 

H/R = 8 

k 
hr 

1.0000 
.8936 

:HU 
:~~B 
.8812 
.6407 
.8902 
.962S 
.8323 

1.1627 
1.0964 
1:8~5~ 
1.3436 
1.3S17 
1.~666 

l:slé~ 
1.9350 
2.0813 
1.8485 

¿:m~ 
2.3262 
2.2SOS 
2. 4 658 
2.7979 
2.7671 
2.7028 
2.9070 
3.2442 u m 
2.9796 
3. 1395 
3.2730 
3.2959 
3.3971 
3.5670 

HIR = 8 

k 
hr 

1. 0000 
.9300 

1.0782 
1.4695 
1. 0727 
1. 0252 

:m3 
.8822 
.6811 
.6547 

:BH 
:m~ 

-.0410 
-.0919 
-.2353 
-.5011 
-.5705 
-.7243 

-1.1229 
-1.2657 
-1.2573 
-1.4531 
-1.8709 
-2.0430 
-2.1093 
-2.3936 
-2.7286 
-2.7291 
-2.5948 
-2.7181 
-3.0239 
-2.9301 
-2.4910 
-2.0966 
-1.9729 
-1.7373 
-1.2850 

-.9301 

0/R - ·114 

.438 

e 
hr 

.0000 

.0963 

.S648 
1.3429 
1.6849 
1.6257 
1.34.55 
1.5335 
1. 6417 
1.4530 
1.5843 
1.6219 
t. 4480 
1.5689 
1.584.7 
t. 4 756 
1. 5411 
1.5267 
1. 4 361 
1. 4 958 
1.5163 
1. 3917 
1.3841 
1. 4 4 87 
1.4399 
1.3660 
1.3790 
1.4099 
1.364.1 
1.3029 
1. 3107 
1.3304 
1.2876 
1. 2125 
1. 1953 
1. 2168 
1.2270 
1.2069 
1.1955 
1 . 1 960 
1. 1788 

0/R = 114 

-.268 

e 
hr 

.0000 

.0782 
1 . 1600 
-.3782 
-.3027 
-. 1777 
-.1971 
-.0979 
-. 1576 
-.1462 
-.0758 
-. 1099 
-.0210 

.0087 
-.0411 

.0166 

.0660 

.0529 

. 1063 

. 1550 

. 14 36 

. 1877 

:~m 
.3166 
.3743 
. 4703 
.5212 
.5542 

:~m 
.8404 
.8681 
.9693 

1.1140 
1.2114 
1.2449 
1.2842 
1.3620 
1 . 4 1 97 
1. 454 4 



Tabla 2.4.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

:¡on • 00 
. 25 
. 50 
. 175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.too 
.t25 
.tso 
.475 
.sao 
.525 
.550 
.575 
.800 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

t:565 

GR 

k 
h 

1 :389& 
.9tH 

:Bm 1:sm 
:;~gg 
.839t 
.8981 
.90t6 
:9~83 
.8775 

:tm 
:m~ 
.71~6 
.78gB 

~¡~~§ 
. 69t7 
.6211 
.5369 
.5601 
.6036 
.5463 

:~m 
.4198 
.5007 
.4658 
.3767 
.3589 
.3685 
.3041 

9.399 

.oooo 

.1007 
1.0173 

.63U 
• 8696 
.9416 
.7373 
.8219 
.8964 
.7919 
.8279 
.87U 
.81ij8 
:Bh~ 
.8358 
.8t21 
.8705 
.8527 
.8t~7 

:na~ 
.8547 
• 8434 
.8606 
.8751 
.8624 
.85p 
:ggo? 
.8719 
.8556 
. 8587 
. 8828 
. 8988 
.8902 
. 8736 
.8737 
.8806 
.8764 
.8692 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

.125 .·tso 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.too 

.t25 

.t50 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 .sao 

.925 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
. 9114 
.9637 
.9645 
.9018 

1.0188 
1.0611 

.9529 
1.0433 
1. 0900 
1. 0459 
1. 1008 
1.1399 
1.1329 
1.1757 
1. 2378 
l. 2H9 
1.2624 
1. 341 o 
1.3775 
1 . 3S t 7 
l. 3818 
1. 5055 
1 . 5255 
1. tl62 
1 :UOI 
1. 53t9 
1. 5202 
1.3533 
1.3554 
l.t971 
1. t735 
1.2366 
1.1112 
1. 2505 
1.4302 
1.3956 
1.2670 
1.2738 
1. 3206 
1.2419 

7. 949 

e 
h 

.0000 

.0879 

.8760 

.5391 

.7466 

.7757 

.6179 

. 6930 

.7270 

. 6582 

. 6761 

.6940 

.6633 

.6659 

.6758 

.6582 

. 6447 

.6482 

.6428 

.6171 

.6044 

.6186 

.6022 

.5604 

. 5t36 

.5672 

.5547 

.5139 

.5085 

.5380 

. 5278 

.t856 

.4753 

.5153 

.5450 

.5281 

.4959 

.t953 

.5059 

.4966 

.4847 

V= 0.45 H/R = 8 

k 
r 

1.0000 
. 9893 
.9585 
.9123 
.8884 
.8614 
. 830t 
.8011 
.7863 
.767l¡ 
: ~~és 
.7195 
.7027 
.892t 
.6747 
.6589 
.8464 
.6275 
.6102 
.5973 
.5813 
.5612 
. 54 42 
.5287 
.5103 
.4915 
.4753 
.4603 
.4448 
• 4306 
.4189 
.4083 
.3964 
.3830 
.3693 
.3564 
.3443 
.3334 
.3250 
.3191 

9.987 

e 
r 

.0000 

.0077 

.0339 

. 1 298 

. 1732 

:mt 
.2589 
.2810 

~nn 
.3381 

:3m 
Jm 
:m~ 
,3770 

:313~ 
.3935 
.3972 
.4017 
.4064 
.4.106 
.4147 
.4191 
.4231 
.4267 
.4298 
.4330 
.4363 
.4398 
.4434 
.4470 
.4507 
.4541 

V= 0.45 

k 
r 

1 . 0000 
.9910 
.9612 
.9179 
.8779 
.8338 
.7868 
.7453 
.7079 
.6700 
.6356 
.6036 
.5751 
.5497 
.5231 
.5056 
.4942 
.4841 
.4895 
.5008 
.5192 
.5624 
.6102 
.6590 
.7267 
.8012 
.8631 
.9277 
.9890 

I.026t 
1. 0509 
1. 0689 
1. 0685 
1.0469 
1.0163 

.9798 

.9321 

. 8741 

. 8118 

.7471 

.6808 

6.226 

e 
r 

.0000 

.0061 

.0224 

.0860 

. 1272 
·. 1629 
. 1997 
.2364 
.2661 
.2925 
.3180 
.3410 

:3g~i 
.4017 
.4226 
. 4399 
. 4579 
. 4760 
.4904 
.5056 
.5187 
.5245 
.5299 
.5330 
.S284 
.S211 
.SI24 
.4988 
. t932 
.t691 
.4546 
. t392 
. 4260 
.4157 
. 4066 
.3988 
.3932 
.3900 
.3885 
.3887 

k 
hr 

1 . 0000 
.8923 
.9155 
.HU 
.7669 
.9691 

1.0240 
.7852 
.9587 

1.0085 
.8602 

1.0215 
.9936 
.8837 

1.0079 
.9810 
.899t 
.9861 
.9760 
.86-'6 
.9001 

1.0088 
.9207 
.8197 
.8420 
.8947 
.8340 
.7724 
.8108 
.8741 
.8493 
.7881 
.7945 
.8730 
.9227 
.9939 
.8393 
.8372 
.8614 
.8631 
.8646 

H/R = 8 

k 
hr 

1.0000 
.9103 
,9833 

l. 2155 
.9001 
.8628 
.7860 
.7251 
.7836 
.6520 
.6780 
.8131 
.7022 
.8784 

1.1349 
1.1242 
1.3860 
1.8140 
1.964S 
2.3842 
3.1119 
3. 4 004 
3.5782 
4.3954 
S. 1 306 
5.0322 
5.2703 
5.8996 
5.8130 
5.2629 
5.3179 
5.4455 
4.8407 
3.9953 
3.7522 
3.8255 
3.5329 
2.9889 
2.6879 
2.4647 
2.0507 

0/R = 112 

l. 397 

e 
hr. 

.0000 

. 1028 

.8808 

.9222 
1. 234 7 
1.253t 

.9546 
1.0892 
1. 1720 
1.0059 
1. 0836 
1.1222 
1.0076 
1.0669 
1.0908 
1.0279 
1. 0577 
1. 0758 
1. 0316 
1.0472 
1.0824. 
1. 0618 
1.0344 
1. 051 B 
1. 0772 
1.0693 
1.0617 
1.0780 
1.0973 
1.0933 
1.0841 
1.0910 
1.1086 
1.1145 
1. 1053 
1.0962 
1. 0998 
1. 1090 
1.1123 
1. 1133 
1.1186 

D/R = 112 

-.464 

e 
hr 

.oooo 

.09H 
1. 1075 

. 1549 

.27S9 

.4089 

. 4286 

.6316 

.6452 

.6461 

. 8209 

.8278 

.8752 
1. 0004 

.9951 
1.0139 
1.1151 
1 . 1069 
1.0867 
1.1574 
1.1052 

.9403 

.9630 

.9416 

.7181 

.5365 

.5096 

.3559 

.1051 

. 0303 

.0123 
-. 1265 
-.2773 
-.2703 
-.2033 
-.2171 
-.279t 
-.2805 
-.2493 
-.24.70 
-.2399 



Tabla 2.5.1 Rigidecea estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.050 

.075 

. 100 . 25 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.BOO 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

GR 

1.0000 
.8710 
.9946 
.9173 

1.0009 
.9278 
.6512 
.9736 
.9226 
.9700 
.9022 
.9650 
.9220 
.9220 
.992~ 

:~~31 
1.0407 

. 9436 

.9332 
1.0299 

.9815 

.9177 
l. 01 so 
1.0045 

.6975 

.9569 
1. 1029 
1. 0772 

.9977 
1. 0202 

.9990 

.9214 

.9596 

.9646 

.8127 

.7057 

.7970 
1.0430 
1 . 1909 
1.0899 

5.815 

.0000 

.4186 

. 4925 

. 8004 

.6194 

.4956 
:~§H 
.6105 
.5892 
.6083 

:~~65 
.6321 
.6137 
.6048 

:ll~i 
.6250 
.6166 
.5902 
.6159 
. 6208 
.5896 
.6021 
.6294 
.6163 
.5820 

:~B~ 
.5701 
.5757 
.5612 
.5631 
.5571 
.5845 
.6171 
.6197 
.5830 
.5516 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 

.oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.600 

.625 

.650 

.675 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.8710 
.9846 
.9173 

1.0009 
.9278 
.9512 
.9738 
.9226 
.9700 
.9022 
.9650 
.9220 
.9220 
. 9926 
.9062 
. 94 31 

1.0407 
.9436 
.9332 

1.0289 
.9615 
.9177 

1. o 150 
1.0045 

.8975 

.9569 
1. 1029 
1.0772 

. 9977 
1.0202 

.9890 

. 9214 

.9586 

. 9646 
-. 8127 
.7057 
.7970 

1.0430 
1.1909 
1.0869 

5.815 

e 
h 

.0000 

.4186 

. 4925 

.600t 

.6184 

.4956 

.6314 

. 5573 

.6105 

.5892 

.6083 

.6213 

.5903 

.6321 

.6137 

.6048 

. 6415 

.6167 

.5924 

.6250 

.6166 

. 5902 

.6159 

.6208 

.5896 

.6021 

:~m 
.5620 
.5832 
.5838 

:~~~t 
:~m 
.5571 
.5845 
.6171 
.6197 
.5830 
.5516 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9933 

:nn 
:~m 
:8447 
. 6124 
.7620 
.7530 
.7244 
.6958 

:~m 
. 6114 
.5627 
.5529 
.5238 
.4931 
.4613 
.4304 
.3984 
.3656 
.3337 
.3005 
.2654 
. 2306 
.1949 
. 1565 
.1173 
. 0781 
. 0380 

-.0019 
-.0417 
-.0821 
-.1217 
-.1584· 
-.1924 
-.2250 
-.2576 
-.2889 

5.414 

e 
r 

.0000 

.0047 

.0274 

.0589 

.0836 

. 1129 

. 1384 

.1608 

.1609 

. 1960 

.2124 

.2255 

.2370 

. 2472 

.2567 
-2~50 
:~6~A 
.2673 
.2943 
.3010 
. 3071 
.3133 
.3193 
.3246 
.3301 
.3356 
.3407 
.3459 
.3515 
.3572 
.3630 
.3690 
.3751 
.3814 
.3881 
.3950 
.4017 
.4081 
.4143 
.4205 

V= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9933 
.9689 
.9448 
.9121 
.8772 
.8447 
.8124 
.7820 
.7530 
. 724 4 
.6958 
.6681 
.6397 
. 6114 
.5827 
. 5529 
.5238 
.4931 
.4613 
.4304 
.3984 
.3656 
.3337 
.3005 
.2654 
.2306 
.1949 
. 1565 
.1173 
.0781 
.0380 

-.0019 
-.0417 
-.0821 
-.1217 
-.1584 
-.1924 
-.2250 
-.2576 
-.2889 

5.414 

e 
r 

.0000 

.0047 

.0274 

.0589 

.083€ 

.1129 

. 1384 

. 1609 

. 1809 

. 1980 
:~¿~~ 
.2370 
.2472 
.2567 
.2650 
.2731 
.2806 
.2873 
.2943 
.3010 
.3071 
.3133 
.3193 
.3246 
.3301 
.3356 
. 3407 
. 3459 
.3515 
.3572 
.3630 
.3690 
.3751 
.3814 
.3881 
. 3950 
.4017 
.4081 
.4143 
.4205 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
.9360 

1. 8268 
1. 4942 

1.6389 
. 7431 

1.9263 
1. 8279 
1.9318 
1.7191 t:nn 
1. 3520 

.6644 

.7504 

-:~~~~ 
-.5018 

-i:é~~~ 
-2.0990 . 
-2.4778 
-3.4987 
-4.1072 
-4.3005 
-5.2126 
-6.3779 
-6.7374 
-7.0045 
-7.6415 
-7.9FOO 
-8.2b40 
-8.9355 
-9.2931 
-9.3124 
-9.9651 

-11.4019 
-12.6833 
-13.3257 
-12.9806 

H/R = 10 

k 
hr · 

1 . 0000 
.9380 

1. 8266 
1.4942 
1.6389 
1. 7431 
1. 9263 
1. 8279 
1.9318 
1.7191 
1. 8069 
1.6462 
1.3602 
1. 3520 

. 8544 

.7504 

.4923 
-.3253 
-.5018 
-.7680 

-1.6829 
-2.0990 
-2.4778 
-3.4987 
-4.1072 
-4.3005 
-5.2126 
-6.3779 
-6.7374 
-7.0045 
-7.6415 
-7.9600 
-8.2640 
-8.9355 
-9.2931 
-9.3124 
-9.9651 

-11.4019 
-12.8833 
-13.3257 
-12.9806 

D/R = O 

-. 123 

e 
hr 

.0000 

.4239 

.4487 
-1.4339 
-1.2715 
-l. 5350 
-t. 7441 
-1.9314 
-2.0109 
-2.1690 
-2.1501 
-2.3694 
-2.3189 
-2.4451 
-2.5211 
-2:4491 
-2.6185 
-2.6189 
-2. 4795 
-2.6005 
-2.6082 
-2.4637 
-2.5167 
-2.4942 
-2.2985 
-2.2788 
-2.3042 
-2.1430 
-1.9250 
-1.8592 
-1.7668 
-1.6385 
-1.5963 
-1.5261 
-l. 3954 
-l. 3667 
-1.4198 
-1.3915 
-1.1840 

-.8897 
-.7220 

D/R = O 

-. 123 

e 
hr 

.oooo 

.4239 

.4487 
-1.4339 
-1.2715 
-1.5350 
-1.7441 
-1.9314 
-2.0109 
-2.1690 
-2. 1501 
-2.3694 
-2.3189 
-2.4451 
-2.5211 
-2.4481 
-2.6185 
-2.6189 
-2.4795 
-2.6005 
-2.6082 
-2.4637 
-2.5167 
-2.4942 
-2.2985 
-2.2786 
-2.3042 
-2.1430 
-l. 9250 
-t. 8592 
-1.7688 
-1.6385 
-1.5963 
-1.5261 
-l. 3954 
-1.3667 
-1.4198 
-1.3815 
-l. 1840 
-.8897 
-.7220 



Tabla 2.5.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total V::::: 0.45 H/R ~ 10 

.000 

.025 

.050 

.075 

.100 

. 12S 
• 1 so 
. 17S 
. 200 
.22S 
.250 
.27S 
.300 
.32S 
.3SO 
.37S 
.400 
.42S 
.4SO 
.47S .soo 
.S2S 
.sso 
.575 
.600 
.625 
.650 
.67S 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .aso 
.875 
.900 
.92S 
.9SO 
.975 

1.000 

--~ 

GR 

1.0000 
.8378 
. 9911 
.8990 

1.0024 
. 9438 
.937S 

1.0040 
.9202 
.99S2 
.9099 
.9872 
.96S3 
.9107 

l. 00~8 

:U9~ 
1.0100 
1.0023 

. 9098 

.9648 
1.0037 

. 8993 

.8910 

.9763 

.9033 

.7939 

. 8054 

.9101 

.8968 

. 8667 

.9051 .seos 

. 8219 

.8596 

.9271 

.8517 

. 6917 

.5268 

.4806 

.seso 

7.725 

e 
h 

.0000 

.5104 

.6504 

.7378 

.8019 

. 6130 . 

.7889 

.7069 

.7472 

.7398 

.7331 

. 7681 

.7174 

.7S49 

.7606 

. 7208 

.7576 

.769S 

.7210 

.7342 

.7552 

.7232 

.7194 

.7431 

.7337 

.7096 

.7226 

.7504 

.7482 

.7319 

.7349 

.7324 

.7192 

.7218 

.7292 

.7119 

.6866 

.6796 

.6942 

.7202 

.7319 

Pared lateral: contacto nulo 

Tl 
211 

.000 

.025 

.050 

.075 

. 100 

. 125 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.7SO 

.775 

.800 

.825 .eso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--~ 

GR 

k 
h 

1.oooo 
.8466 
.9956 
.9116 

1.0124 
.9562 
.9637 

1 . 0223 
.9580 

1.0265 
.9611 

1.0196 
1.0209 

. 9889 
1.0710 
1. 0353 
l. o 130 
1.1111 
1.1217 
1.0665 
1.1215 
1.1711 
1.1120 
1. 1196 
1 . 204 3 
1.1813 
1.1213 
1. 1405 
1. 24 31 
1.2757 
1.2836 
1.3430 
1.3706 
1.3589 
1.4079 
1.5143 
1.5368 
1.4665 
1.3663 
1.3234 
1.4140 

7.244 

e 
h 

.0000 

.4883 

.6133 

.6931 

.7440 

.5744 

.7332 

.6554 

.6942 

.6833 

.6815 

.7075 

.6662 

.6977 

.7009 

.6703 

.6994 

.7085 

.6712 

.6803 

.6960 

.6724 

.6677 

.6847 

.6795 

.6602 

.6666 

.6865 

.6682 

.6754 

. 6750 

.6731 

.6613 

.6589 

.6642 

.6536 

.6305 

.6150 

.61S6 

.6318 

.6463 

k 
r 

t.oooo 
.9913 
.9569 
. 9333 
.8989 
.8623 
.8313 
. 8034 
.7767 
.7548 
.7318 
. 7111' 
.6910 
.6700 
.6512 
.6296 

•. 6086 
.S897 
.5667 
.5431 
. 5217 
.4982 
.4740 
.4524 
.4304 
.4063 
. 3842 
.3637 
. 34 16 
.3184 
.2967 
. 2749 
. 2522 
.2295 
. 2054 
. 1789 
. 1527 
. 1291 
. 1092 
.0932 
.0801 

·7. 486 

e 
r 

.0000 

.0069 

.0369 

.0886 

.1191 

. 1S44 

. 1864 

:H~t 
.2515 

:mó 
.2892 
.2991 
.3075 
• 3145 
.3221 
.3283 
.3334 
.3397 
.3455 
.3505 
.3563 
.3620 
.3667 
.3718 
.3771 
.3819 
.3862 
.3909 
.3955 
.3997 
.4040 
. 4082 
.4124 
.4168 
.4219 
.4275 
.4333 
.4390 
.4443 

V~ 0.45 

k 
r 

1 . 0000 
.9918 
.9635 
.9332 
. 894'3 
.8520 
.8132 
.7749 
.7383 
.7034 
.6697 
.6357 
.6020 
.5686 
.5346 
.5007 
.4664 
.4317 
.3971 
.3617 
.3256 
.2904 
.2563 
.2226 
. 1904 
. 1598 
. 1286 
.0966 
.0653 
.0345 
.0029 

-. 0276 1 

-.0566 
-.0861 
-.1148 
-.1403 
-. 1640 
-. 1860 
-.2033 
-.2111 
-.2081 

5.777 

e 
r 

.0000 

.0062 

.0320 

.0699 

. 1008 

. 1359 

. 1676 

.1948 

.2191 

.2402 

.2584 

.2743 

.2890 

.3022 

. 314 4 

.3259 

.3366 

.3470 

.3569 

.3664 

.3760 

.3857 

.3951 

.4043 

.4135 

.4220 

.4300 

.4381 

.44.62 

.4541 

.4620 

.4702 

.4783 

.4865 

.4951 

.5040 

.S129 

.5222 

.5322 

.5426 

.5521 

k 
hr 

1.0000 
.8F6 
:9o8~ 
.8828 
.7702 
.7426 
.9252 
.8086 

1.0395 
.9175 

1.0875 
1.1945 

u~n 
1.382S 

l:H~~ 
1.7695 
1.6622 
1.9300 
2.0374 
1.9166 
2.1169 
2.3840 
2.2521 
2.24.93 
2.5804 
2.9031 
2.9318 
3.0677 
3.2548 
3.2337 
3.2633 
3.4313 
3.3999 
3. 1408 
2.9685 
3.0430 
3.3730 
3.7043 

H/R ~ 10 

k 
hr 

1.0000 
.8642 

1.3658 
1.0899 
1.0862 
1. o 156 
1. 0234 

.8971 

.8213 

.7146 

.6038 

. 5614 

.3455 

.2878 

. 1708 
-.0430 
-.0814 
-.2380 
-.5335 
-.5889 
-.6662 
-.9736 

-1.1256 
-1.2133 
-1.5321 
-1.8227 
-1.8903 
-1.9871 
-2.3444 
-2.6494 
-2.7536 
-2.90S2 
-2.9690 
-2.7801 
-2.6427 
-2.7083 
-2.4957 
-1.8767 
-1.1026 

-.5745 
-.5593 

D/R = 1/4 

. 420 

e 
hr 

.0000 

.5028 

.5521 
1. 6372 
l. 5891 

·1.3577 
1.6668 
l. 5711 
1.6284 
1. 6372 
1. 5898 
l. 681 o 
1 . 5661 
1. 6339 
1.6304 
l. 5311 
1.6146 
1 . 6108 
1.4829 
1. 5241 

l:i~lr· 
1.4770 
l. 5185 
1.4589 
1.4215 
1.4681 
1.4978 
1.4410 
1. 3992 
1. 3902 
1.3456 
1. 3052 
1.2987 
1.2716 
1.2146 
1.1981 
1.2292 
1. 2760 
1.2991 
1. 2737 

D/R = 1/4 

-.273 

e 
hr 

. 0000 

.5022 

.7384 
-.2960 
-. 1076 
-. 1878 
-.1455 
-.2026 
-. 1194 
-.1494 
-.0683 
-.0832 
-.064.4 
-.0077 
-.0212 

.0353 

.0717 

. 0530 

. 111 o 

. 1788 

. 1753 

.1987 

.2693 

.2898 

. 304 2 

.3921 

.4846 

. 4889 

.5233 

.6239 

.7173 

. 8002 

.9164 
1.0131 
1.0648 
1.1465 
1. 2758 
1. 3752 
1.4038 
1.3674 
1.3514 



Tabla 2.5.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 
-~50 . 75 
. 00 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 .sao 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.8138 
.9956 
.8830 

:~m 
.9052 
.9973 
:~m 
.8812 

:m~ 
.8401 
.8739 
.8851 
.7941 
.7970 
.8672 
.8055 
. 7507 
.7998 
.7908 
.7096 
.6888 
.7414 
.7140 
.6055 
.5312 
.5402 
.5208 
.4682 
.4754 
.4818 
.3977 
.3091 
.3508 

:~m 
.5454 
.3713 

9.229 

e 
h 

.0000 

. 5712 

. 7797 

. 8320 

. 9410 

.7092 

.8979 

.8336 

.8476 

.8629 

.8335 

.8793 

.8410 

.8542 

. 8838 

.8492 

.8578 

.8915 

. 8782 

.8615 

.8784 

.8871 

.8679 

.8669 

. 8860 

.8831 

. 8638 

. 8592 

. 8763 

. 8864 

. 8839 

. 8902 

. 8987 

. 8927 

.8881 

.9048 

.9283 

.9318 

.9065 

. 8757 

.8671 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125. 
'. 1 so 
. 175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 

. : ~~g 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

.:865 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.8384 

1.0067 
.. 9197 
1. 0232 

.9943 

. 9943 
1.0697 
1. 0281 
1.0909 
1. 0733 
1.1106 
1.1596 
1. 1534 
1.1939 

!:~m 
1 . 2718 
1.3567 
1.4115 
1.3979 
1.4250 
1.5148 
1 . so 11 
1. 4 272 
1.5204 
1.6167 
1. 5278 
1. 3632 
1. 3786 
1 . 3961 
1.3064 
1.3234 
1.3720 
1.2432 
1. 0944 
1. 1879 
1.4749 
1.6769 
1.5751 
1.3251 

7.830 

e 
h 

. 0000 

.5121 

. 6688 

.7137 

. 7800 

. 6040 

.7460 

. 6882 

.7001 

. 6995 

.6828 

.6999 

.6778 

. 6754 

.6842 

.6670 

.6543 

.6593 

.6591 

.6318 

.6147 

.6215 

.6018 

.5694 

.5721 

. 5825 

.5475 

.5063 

.5121 

. 5296 

. 5166 

.5156 

.5291 

.5149 

. 4.997 

.5264 

.5663 

.5705 

. 5263 

. 4763 

. 4666 

" = 0.45 

k 
r 

1.0000 
.9871 
.9501 

:~m 
.8575 
.8299 

:m~ 
.7715 

::¡m 
.7221 
.7057 
.6944 

:~é8~ 
:~m 
.6122 
. 5973 
.5794 
.5596 
.5431 
.5269 
.5077 
. 4899 
.4742 
. 4 586 
.4426 
.4287 
.4174 
. 4072 
.3976 

:m~ 
.3659 
.3527 
.3402 
.3299 
.3219 

9.969 

e 
r 

.0000 

.0174 

.0553 

. 1297 

. 1641 

. 1965 

.2352 

:m3 
·§980 
:3~~~ 
.3287 
.3385 
.3452 
.3503 
.3577 
.3627 
.3661 
.3716 
.3764. 
.3801 
.3850 
.3899 
.3939 
.3981 
.4.028 
.4074 
.4115 
.4159 
.4205 
.4247 
. 4285 
. 4320 
.4352 
.4380 
.4408 
.4438 
.4471 
.4506 
.4539 

"= 0.45 

k 
r 

1. 0000 
.9902 
.9585 
.9227 
.8792 
.8316 
.7890 
.7476 
.7083 
.6717 
. 6381 
.6063 
.5750 
.5501 
.5252 
.5073 
.4949 
.4846 
.4898 
.5014 
.5186 
.5587 
.6053 
.6579 
.7295 
.7973 
.8583 
.9250 
.9841 

1.0215 
1.0487 
1. 0620 
1. 0589 
1. 04 77 
1. 024 7 

.9875 

.9429 

.8931 

.8346 

.7657 

.6922 

6.223 

e 
r 

.0000 

.0085 

:8~~~ 
.1218 
.1631 
.2025 
.2353 
.2660 
.2931 
.3183 

:m~ 
.4016 
.42§9 
:t§7~ 
. 4756 
.4896 
.5046 
.5178 
.5248 
.5309 
.5327 
.5276 
. 5214 
.5128 
.4990 
.4842 
.4699 
.4550 

:~m 
. 4181 
.4084 
. 4009 
.3947 
.3886 
.3865 
.3860 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
. 8074 
.8562 
.8133 
.9728 
.9186 
.8801 

1.0250 
.9021 

1. 0384 
.9240 
.9911 

1.0310 
.9413 

1.0510 
1.0069 

1:8!~~ 
1.0523 

.9333 

. 9423 
1.0036 

.9125 

.8589 

.9214 

. 9116 

.8086 

.7545 

.7975 

.8213 

.8058 

.8402 

.8947 

.8948 

.8914 

.9525 
1. 0290 
1.0382 

.9549 

.8539 

.8278 

H/R = 10 

k 
hr 

1.0000 
.8386 

1.1855 
.9565 
.9356 
.8292 
.8280 
.7654 
.6884 
.7289 
.6527 
.7801 
.7470 
.8491 

1 . 0678 
1.0843 
1.3685 
1 . 8090 
1.9473 
2.3080 
3.0362 
3.4036 
3.7283 
4.5073 
4.9020 
4. 844 3 
5.4031 
6.0230 
5.8237 
5.4903 
5.4596 
5.0434 
4.5800 
4.3835 
3 .. 8863 
3. 1590 
2.8779 
3.0616 
3.1445 
2.7077 
2.0738 

D/R = 1./2 

l. 355• 

e 
hr 

.0000 

.5695 

.6917 
1.2019 
1. 2469 

.9539 
1. 2067 
1. 1026 
1. 1290 
1. 1294 
1. 0859 
1. 1431 
1. 0676 
1. 1020 
1.1171 
1.0557 
1.0920 
1.1201 
1.0690 
1.0707 
1. 0994 
1.0822 
1. 0705 
1. 0935 
1. 1035 
1.0847 
1. 0865 
1. 1108 
1.1282 
1.1286 
1. 1355 
1.1471 
1.1461 
1.1426 
l. 1491 
1.1550 
1. 14 72 
1.1304 
1.1198 
1.1262 
1.1410 

D/R = 112 

-.466 

e 
hr 

:oooo 
.5303 
.8334 
. 1878 

:m~ 
.5286 
.5046 

:~m 
.7842 
.8428 
.8539 
.9701 
.9861 

1.0213 
1.1200 
1. 1090 
l. 0716 
1.1539 
1. 1226 

.9803 

.9746 

. 8941 

.6873 

.5934 

.5533 

.3451 :am 
-.0883 
-. 1856 
-.2083 
-.2454 
-.3103 
-.2852 
-. 1969 
-. 1607 
-.2127 
-.2706 
-.2546 



Tabla 3.1.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.oso 

.075 

. 100 

. 125 

.ISO 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

:m 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 

:~~8 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 .aso 

t:8ó5 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9896 
.9566 

: 9B~~ 
.5499 
.5539 

:~3~~ 
.8076 

l:?Uii 
1.2239 
l./¡055 
:sM9 
:un 
:tA~~ 
.9555 

1.6565 
1. 9645 
1.6923 
1.1732 

.7129 

.4130 

:H~3 
.2007 
.5579 

1.2340 

l:§~~~ 
1. 0705 

. 6345 

.3083 

.0948 

.0204 

7. 144 

e 
h 

:888~ 
. 0146 
.0261 
.0497 
.2041 
.4839 
. 5841 
.6463 

:m! 
:~381 :mr 
:m~ 
.6476 
.7540 
.8163 
.7351 
.5~4~ 
:~aéo 
.3135 

:i~~~ 
. 5135 
."6021 
. 6824 
.6994 
. 6038 

:~m 
.3364 
.3536 
. 3941 
.4489 
.5144 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 :m 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.875 

.700 

.725 

.750 

.775 .eoo 

.825 

.eso 

.875 

.900 

.925 

.950 

dó5 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9896 
.9566 :nu 
.6060 
.8804 
.8076 

1.0145 
1.1948 
1. 2239 
1.1055 

.8178 

.5037 

.3388 

.2353 

. 1824 

.2168 

.4333 

.9555 
1 . 6565 
1.9645 
1.6923 
1. 1732 

.7129 

.4130 

.2190 

.1269 

.2007 

.5579 
1. 2340 
¡:~U~ 
1.5729 
1.0705 

.6345 

.3083 

.0948 

.0204 

7. 144 

e 
h 

. 0000 

.0067 

. 0146 

: 8i~~ 
.2041 
.4839 
.5841 
.6463 
.6835 
.6624 
.5439 
.4045 
.2885 
.2308 
.2922 
.3761 
.4586 
.5469 
.6476 
.7540 
.8163 
.7351 
.5244 
.3515 
.2890 
.3135 
.3694 
.4357 
.5135 
.6021 
.6824 
.6994 
.6038 
.4586 
.3633 
.3364 
.3536 
.3941 
. H89 
.SIH 

V = 1/2 H/R = 2 

k 
r 

1.0000 
.9967 
.9866 
.9694 
.9445 
.9108 
.8672 
:m; 
.6498 
.5524 
.4958 
.4737 
.4566 
. 4431 
.4282 
.4090 
. 3876 
. 3655 
.3448 
. 3287 
. 3201 

:~m 
. 2493 
.196t 
. 1378 
. 0746 
. 0082 

-.0593 
-.1246 
-.1838 
-.2337 
-.2802 
-.3338 
-.3930 
-.4497 
-.5012 
-.5509 
-.6027 
-.6596 

6.385 

e 
r 

.0000 

.0021 

.0043 

.0067 

.0093 

.0126 

.0175 

.0246 

.0366 

.0591 

. 1036 

:1~36 
'2242 
:2~~§ 
:~m 
.2784 
.2854 
.2916 
.2953 
.2938 

~~~§~ 
.2814 
.2842 
.2885 
.2942 
.3008 
.3069 
. 31 1 o 
.3140 
.3176 

:3m 
.3290 
.3309 
.3320 

V = 1/2 

k 
r 

1 :83~9 
.9866 
. 9694 
.9445 
.9108 
.8672 
. 8 1 1 1 
.7397 
. 6498 
. 5524 
.4958 
. 4737 
.4566 
. 4 4 31 
.4282 
.4090 
.3876 
.3655 
. 3448 
.3287 
.3201 
.3134 
.2913 
. 24 93 
.1964 
. 1378 
.0746 
.0082 

-.0593 
-.1246 
-.1838 
-.2337 
-.2802 
-.3338 
-.3930 
-.4497 
-.5012 
-.5509 
-.6027 
-.6596 

6.385 

e 
r 

.0000 

.0021 

.0043 

.0067 

.0093 

.0126 

.0175 

.0246 

.0366 

.0591 

. 1036 

. 1607 

. 1990 

.2242 
: ~g¡¡ 
.2631 
.2711 
.2784 
.2854 
.2916 
.2953 
.2938 
.2881 
.2832 
.2808 
.2803 
. 2814 
.2842 
.2885 
.2942 
.3008 
.3069 
.3110 
.3140 
.3176 

:3m 
.3290 
.3309 
.3320 

k 
hr 

1 :8888 
.9710 

:~w~ 
.6872 
.8953 

l. 1799 
1 . 4185 
1.3397 

.1504 
-1.9763 
-2.5859 
-1.9607 
-1.2675 
-1.5434 
-1.9279 
-2.2688 
-2.4452 
-2.2395 
-1.2092 

1.1729 
4.2724 
5.6236 
4.6955 
3.1101 
1.9193 
1.1863 

.6939 

.4814 

.8323 
2.2536 
4.9823 
7.6955 
8.3662 
7.1842 
5.6431 
4.6240 
4.1112 
3.8816 
3.8331 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
.9930 
.9710 

:l!~gé 
.6872 
.8953 

l. 1799 
1.4185 
1. 3397 

. 1504 
-1.9763 
-2.5859 
-1.9607 
-1.2675 
-1.5434 
-1.9279 
-2.2688 
-2.4452 
-2.2395 
-1.2092 

1 . 1729 
4.2724 
5.6236 
4.6955 
3.1101 
1.9193 
1.1863 

.6939 

.4814 

.8323 
2.2536 

':~~~~ 8.3662 
7.1842 
5.6431 
4.6240 
4.1112 
3.8816 
3.8331 

D/R = O 

.257 

e 
hr 

.0000 

.0045 

.0097 

. 0170 

.0344 

. 1969 

.4157 

.2817 
-. 0641 

-1:~3g~ 
-.7517 

.3205 

.9054 

. 9114 

.8269 

.9663 
1.2015 
1. 5281 
1.9465 
2.4077 
2.6773 
2. 3265 
1.4643 
:~}~g 
.6771 
.8098 
.9834 

1. 2167 
l. 5127 
1.8043 
1.8767 
1. 5157 

.9440 

.5640 

.4651 

.5145 

.5950 

.6744 

.7543 

D/R = O 

.257 

e 
hr 

.0000 

:&m 
.0170 

:m~ 
.4157 
.2817 

-.0641 
-.6504 

-1.2362 
-:HM 

.9054 

. 911 4 

.8269 

.9663 
1. 2015 
1.5281 
1.9465 
2.4077 
2.6773 
2.3265 
1.4643 

.8190 

.6176 

.6771 

.8098 

. 9834 
1.2167 
1 . 51 27 
1. 8043 
1.8767 
1 . 51 57 

.9HO 

.5640 

. 4651 

.5145 

.5950 

. 6144 

.7543 



Tabla 3.1.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.02S .oso 

.075 

.¡oo 

. 2S 

. 1SO 

.17S 

.200 

.22S 

.2SO 

.27S 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.42S 

.450 

.47S .sao 

.S2S 

.550 

.575 

.600 

.82S .eso 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.77S .sao 

.82S .aso 

.875 

.900 

.92S 

.950 

.975 
1.000 

GR 

1.8000 
:9m 
:9~~~ 
:Ui!~ 
:m~ 
. 5443 
.6808 

1.0248 

l:m~ 
1 :1m 

.4795 

.3468 

.2195 
.. 0982 
.0020 

-.0023 
. 2793 

l:é8~~ 
1 . 6 4 25 
1.2990 

:~~~~ 
.4765 
.2459 

-:?m 
-.0958 

. 2180 

. 8059 
1.2783 
1.4202 
1 . 3187 
1. 09SI 

= 10. 141 

.0000 

.0076 

.0165 

.0289 

.0534 

.2017 

. 4824 

.S9S3 

.6787 

.7638 

. 8S91 

.8931 

.7288 

. 4829 

.3080 

.3130 

.3589 

. 4018 

. 4 438 

. 4904 

.5477 

.6244 

.7309 

.8621 

.9104 

.7190 

.5355 

.4661 

.4433 

.4424 

. 4562 

. 4830 

.5242 

. 5833 

. 6611 

. 7356 

.7494 

.6890 

.6078 

.5429 

.5017 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.02S .oso 

.075 

. 100 

.125 

. ISO 

. 175 

.200 

.22S 

.2SO 

.275 

.300 

.32S 

.350 

.375 

.400 

.4.25 

.4SO 

.4.75 .soo 

.S2S .sso 

.575 

.600 

.625 

.6SO 

.675 

.700 

.725 

.7SO 

.775 

.800 

.82S .aso 

.875 

.900 

.92S 

.9SO 

.97S 
1.000 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9891 
.9547 

:m~ 
.54.20 
.S266 
.5509 
.5774 
.6226 

1: ó~~l 
1 . 3605 
1.4786 
1. 2S96 

. 92S3 

.7620 

.6541 

.S612 

.4684. 

.3726 

.2832 

.2432 

.3956 
1.0381 
1. 84 os 
l. 8SI2 
1. 6337 
1.4.370 
1.2482 
~:m~ 

.6439 

:~m 
.4560 
.9962 

1.60S6 
1.9S32 
2.0708 
2.03S4 

9. 153 

e 
h 

.0000 

.0070 

.0152 

.0269 

.0504. 

. 1977 

.4691 

.5691 

.6375 

.704.6 

. 7813 

.8036 

. 6815 

.4742 

.3099 

.3121 

.3S48 

.3909 

.4232 

.4573 

.4992 

.5570 

.6420 

.7605 

.8490 

. 7231 

. 5477 

.4731 

.4384 

.4212 

. 4167 

.4244 

.H62 

.4873 

.5SS2 

.64.58 

.7026 

.6756 .soso 

. 5397 

.4817 

V = 1/2 

r 
--- = 

k 
r 

1. 0000 
. 9987 
.9886 
.9694 
:m¡ 
.8679 
-9171 
:6m 
.S731 
.498S 
.4725 
• 4611 
.4490 
.4311 
.t122 
.3918 
.3697 
.3468 
.3238 
.3op 
:~~3g 

~~iti 
. 24 22 
. 2111 
.1719 
. 1259 
.0753 
.0229 

-.0280 
".0766 
-. 1284 
-. 1835 
-.2359 
-.2832 
-.32S3 

9.219 

e 
r 

.0000 

:88B 
.0067 :sm :sm :sm 
.09S4 
• 1518 
. 1979 
.22S8 

:~!9~ 
.2773 
.2859 
:~8~~ 
:5~61 
.3285 
.3324 
.3296 
.3275 
.3257 
.3229 
.3201 
.3180 
.3170 
.3172 
.3187 
.3211 
.3236 
.32S9 
.3292 
.3334 
.3379 
.3422 

V = 1/2 

k 
r 

1 . 0000 
.9965 
.9861 
.9683 
.9427 
.9084 
.8642 
.8082 
.7377 
.6486 
.5409 
.4498 
.3997 
.3618 
.3236 
.2840 
.2463 
. 2 11 9 
.1791 
.1481 
. 1 1 9 4 
.0942 
.0748 
.0663 
.0787 
. 1043 
. 1056 
.0778 
.0263 

-.0399 
-.1119 
-.1840 
-.2S37 
-.318S 
-.3743 
-.4136 
-.4399 
-.4742 
-.S224 
-.S780 
-.63SI· 

7. 197 

e 
r 

.0000 

.0022 

.0045 

.0069 
. : 8?~~ 
.0167 
.0225 
.0314 
.0469 
.0787 
.1318 
.1781 
.2098 
.2341 
.2SS2 
.2749 
.292S 
.3082 
.3228 
.3365 
.3496 
.3624 
.3747 
.3842 
.3843 
.3769 
.3688 
.3631 
.3611 
.3627 
.-3669 
.3732 
.3810 
.3902 
.3993 
.4054 
.4.085 

.. 4114 
.4154 
.4208 

H/R = 2 

k 
hr 

1.0000 
. 9904 
.9599 
.8016 
.7943 
.SS99 
.6089 
.7t31 
.9239 

1.1628 
1.3766 
1.2204 

. 8845 

.7049 

.~922 

. 1463 
-.0384 
-. 1824 
-.3159 
-.H26 
-.SS2S 
-.6081 
-.~991 

.Ot82 
1. 2747 
2.0555 
1.7215 
1. 3226 
1.0052 

.7287 

.t859 

.2847 

. 1507 

. 1436 

.3775 

.9275 
1.4868 
1.6900 
1.6492 
1.5360 
1 . ~ 135 

HIR = 2 

k 
hr 

1 . 0000 
1.0148 
1.0588 
1.1296 
1.2123 
1.2310 
1.7676 
2.5930 
3.7320 
5.2498 
6.5070 
4.6474 

.7500 
-1.5301 
-1.7272 
-1.5972 
-1.7059 
-2.4970 
-3.7154 
-5.2176 
-6.8891 
-8.5057 
-9.4501 
-7.9002 

-.0012 
11.8198 
15.6793 
15.7575 
14. 2078 
11.4871 
8.0472 
4.2669 

.4698 
-2.8626 
-4.5290 
-1.8842 
5. 9418 

13.3333 
16.6834 
16.9586 
15.3572 

D/R = 1/4 

l. 164 

e 
hr 

.0000 

.0062 

.0136 

.024.6 

.0487 

.2176 

.5312 

.6201 

.6324 

.S63S 

.3S79 

. 1114 

.0828 

.1082 

.083S 

.154.3 

:m~ 
.3997 
.4.794 
.5734 
.6926 
.8476 

1.0158 
1:~~~~ 
:~~18 
• -4 3 4 1 
. 4369 
.4576 
.4946 
.5479 
.6169 
.6900 
.7229 
.6716 
.5876 
.5249 
.4858 
.4607 

D/R = 1/4 

.120 

e 
hr 

.0000 
-.0094 
-.OIBS 
-.0259 
-.0219 

. 1603 

.4807 

.4267 

.1206 
-.6428 

-2.3696 
-4.3964 
-4.4063 
-3.2S27 
-2.3174 
-2.0301 
-1.9823 
-1.9729 
-1.8349 
-I.S349 
-1.0251 

-.2238 
.9963 

2.7181 
4..2344 
3.2773 
1.1246 
-.40S4 

-l. S205 
-2.2762 
-2.6870 
-2.7758 
-2.S09 
-1.9699 

-.9933 
.1794 
. 6SI 4 

-.0114 
-1.0861 
-2.0784 
-2.8859 

', 



Tabla 3.1.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

. 025' .oso 

.075 

.lOO 

.125 
'!50 . 75 
. 00 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 .sao 
.525 
.550 
.575 .sao 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .aso 
.875 
.900 
.925 
.950 

1:865 

= 12.820 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.,873 . 476 
. 742 
. 478 

:i~l5 
: tl3g 
·~~28 

:ad~ 
1.3359 
1.5350 
~:~m 

.8323 
.. 6850 
. 5405 
.3937 
.2416 
.0819 

-.0850 

::~~~ü 
=:mt 

.3558 

. 9787 
1.3105 
1.254.3 

.9996 

.6916 

. 3858 

.1002 
-. 1586 
-.3945 
-.6045 
-.7679 
-.8336 

e 
h 

.0000 
,0081 
.0175 
.0303 
.0545 
.1949 
.4618 
.5658 
.6368 
.7065 
.8019 
.9352 

1.0204 
.9201 
.6215 
.4807 
.4605 
.4549 
.4570 
.4650 
.4785 
.4976 
.5237 
.5596 
.6106 
.8829 
.7733 
.8644 
.9158 
.8715 
.7524 
• 6 4 11 
.5725 
,5399 
.5310 
.5381 
.5561 
.5926 
.6188 
.6665 
.7272 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.lOO 

. 12S 

. 150 

.17S 

.200 

.22S 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

. 450 

.47S 

.500 

.525 

.550 

.S7S 

.600 

.625 

.650 

.67S 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .aso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9900 
.9S84 
. 8990 
. 7938 
.S790 
. S773 
.60S2 
.6198 
.6179 
.6093 
.6870 
.9325 

1.2896 
1. SS3S 
l. 4439 
1. 3778 
1.3313 
1. 27S2 
1 . 1987 
1.0963 

.9637 

.79S3 

.seos 

.3010 

::Y~~~ 
. 1040 
.8518 

1.8922 
2. 5718 
2.5965 
2.2540 
1.8073 
1 :am 

.5507 

.2577 

.0438 
-.0901 
-.0980 

= 10. 157 

.0000 

.0065 . o 140 

.0247 

.0464 

.18S1 

.4307 . soso 

.5444 .seoo 

.6402 

.7356 

.7923 

.7517 

.5812 

.4529 

.4135 

.3803 

. 3511 

.3264 

.3075 

.29S7 

.2927 

.3018 

.3324 

.4120 
.5615 
.7204 
.8251 
.7875 
.6089 
.4226 
.3034 
.2441 
.2248 
.2344 
.2664 
.3130 
.3684 
.4334 
.5104 

V = 1/2 H/R = 2 

k 
r 

1. 0000 
.9966 
.9861 
.9680 
.9405 
.8983 
.8614 
.8185 
.7653 
.6998 
.6250 
.5673 
.5445 
.5288 
.4979 
.4657 
. 4485 
.4331 
. 4164 
.3975 
.3763 
.3523 
.3254 
.2955 
.2627 
. 2276 
. 1952 
. 1753 
.1715 
. 1805 
.1943 
.2085 
.2212 
.2279 
.2218 
.1983 
.1568 
. 1032 
.0450 

-.0135 
-.0694 

= 12.827 

e 
r 

.0000 

.002~ :svh 

.0225 

.0~39 ·8 84 . 94 

.0870 

.1~81 

:!e~~ 
:2¿~~ 
. 2410 
.2560 
.2666 
. 2746 
. 2811 
. 2867 
.2918 
.2968 
.3020 
.3078 
.3150 
.3244 
.3351 
.3449 
.3519 
.3SSS 
.3S66 
. 3SS1 
.3S12 
.34SS 
.3393 
.3342 
.3314 
.3309 
.3322 
.3349 

V = 1/2 

k 
r 

1. 0000 
.9968 
.9870 
.9705 
. 9467 
.9149 
.8740 
.8222 
.7570 
.6740 
. 5691 
.4592 
.3765 
.3168 
.2670 
.2263 
.2199 
.2267 
.2362 
.2477 
. 2613 
.2773 
.2974 
.3245 
.3638 
. 4163 
.4463 
.4405 
.4350 
.4517 
.5007 
.5867 
.7091 
.8497 
.9623 
.9849 
. 8914 
.7285 
.5538 
.3909 
.2435 

8.263 

e 
r 

.0000 

.0021 

.0042 

.0064 

.0088 . o 116 

.0151 

.0198 

.0265 

.0377 

.0602 

. 1035 

. 1552 

.2010 

.2407 

.2818 
·. 3186 
.3437 
.3625 
.3772 
.3893 
.3993 
. 4080 
. 4155 
. 4209 
.4200 
. 4111 
.4064 
.4089 
.4154 
.4221 
.4253 
.4206 
.4028 
.3695 
.3264 
.2875 
.2632 
.2520 
.2491 
.2508 

k 
hr 

1.0000 
.9883 
.9515 
.6619 
.7573 
.4:980 

:UfS 
.8527 
.7890 
.9942 

1.2345 

1.4534 
.5791 

1.2625 
.6839 
.4049 
.2363 
. 1155 
.0210 

-.OS81 
-. 1293 
-.1977 
-.2646 
-.3247 
-.3671 
-.3815 
-.2920 
-.010S 

.3674 

.5833 

.5592 

.4000 

. 1967 
-.0025 
-.1674 
-.2985 
-. 4 250 
-.5476 
-.6433 
-.6746 

HIR = 2 

k 
hr 

1.0000 
. 8911 
.5551 

-.0411 
-.9787 

-2.4908 
-3.6276 
-S.2178 
-7.7733 

-12.04.68 
-18.8560 
-24.4354 
-22.0662 
-12.8376 
-l. 4660 

4.9999 
10.6255 
17.8911 
25.7028 
33.5431 
41.2930 
48.9664 
56.6199 
64.14.12 
70.2523 
69.0673 
56.1960 
46.0087 
39.3446 
32.4586 
29.4349 
33.5158 
41.3312 
47.9026 
48.9051 
42.1891 
31.5921 
25.1104 
25.9474 
32.2920 
41.7012 

D/R = 1/2 

2.712 

e 
hr 

.0000 

.0075 

.0163 :sm 

.2229 

:~~t~ 
:+~3§ 
.7579 
. 681 o. 
.5488 

:íl~~9 
.1072 
.1981 
.2705 
.3290 
.3776 
.4190 
.4553 
.4890 
.5227 
.S592 
.S996 
.647S 

·: +~~§ 
.7289 
.6618 
.S9SS 
.SS40 
.S362 
.S360 
.546S 
.SS98 
.S748 
.5955 
. 6241 
.6603 

D/R = 1/2 

-.054 

e 
hr 

.0000 

.0698 

:m~ 
.3741 
.889S 

1. 6882 
1.9193 
2. 1230 
2.7207 
5.0577 

11.0392 
17.5938 
21.4744 
21.3850 
20.0995 
19.6372 
19.1274 
18.1287 
16.7739 
15.1516 
13.2846 
11'.1135 
8.4389 

':~m 
-2.4587 
-2.4858 
-2.2855 
-1.5750 

.0392 
1.3764 
1.4799 

.3296 
-t. 5271 
-3.0224 
-3.0675 
-1.8237 
-. 4 263 

. 3841 

. 2895 



Tabla 3.2.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.lOO 

.l25 

.lSO 

.l75 .so o 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.625 .aso 

.875 

.900 

.925 

.950 

.875 
1.000 

--= 
GR 

1.0000 
.9750 
.8705 
.7877 

1:8óH 
.9770 
.8033 
. 8742 
.74.57 

1:m~ 
t. 1037 
:~b~~ 
.7683 
.9593 

1.1l72 
.9933 
.7718 
.7395 
.8679 

1. 0997 
1. 1624 

.9378 

.8122 

.8680 
1.~s8H 
l:o~~7 

.8620 

.7830 

.8944 
1.1298 
l:~ygg 
:mb 
.8621 

1.1218 
t. 3410 

6.352 

e 
h 

.0000 

. 0170 

.062l 

.6494 

.6690 

.5507 

.U09 

.3l69 

.Sl20 

.6438 

.6796 

.6340 

.4939 

.4563 

.5517 

. 6247 

. 6l88 

.5782 

.l916 

.52l5 

.5864 

.6306 

.6193 

.5446 

.5191 

.5571 

.5976 

.6072 

.5653 

.5151 

.5229 

.5631 

.5979 

.5978 

.5535 

.5121 

.5188 

.5550 

.5904 

.5978 

.5634 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

. 150 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.lSO 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

__ ; 

GR 

1 :m8 
.8705 
.7877 
.9117 

1. 0067 
.9770 
.8033 
.6H2 
.7457 
.8815 

1.0605 
1. 1037 

.8144 

.7066 

.7683 

.9593 
1.1472 

.9933 

.7718 

.7395 

.8679 
1. 0997 

1: ~~~3 
. 8122 
.8680 

1.0588 
t.21l8 
1. 0937 

.8820 

.7830 

. 8944 
1. 1298 
1. 2660 
1.1108 

.8621 

.7590 

.8621 
1.1218 
1.3410 

6.352 

e 
h 

.0000 

.0170 

.062l 

.6494 

.6690 

.5507 

.4109 

.3469 

.5420 

.6438 

.6796 

.6340 

. 4939 

. 4563 

.5517 

.6247 

.6488 

.5782 

.4916 

.5245 

.5864 

.6306 

.6193 

.SH6 

.5191 

.5571 

.5976 

.6072 

.5653 

.5151 

.5229 

.5631 

.5979 

.5976 

.5535 

.5121 

.5188 

.5550 

.5904 

.5978 

.563l 

V = 1/2 

r 

1.0000 
. 9948 
.9786 
.9l9l 
.9010 
.8273 
."7920 
. 7748 
.75l3 
.7299 
.7025 
.6719 
.6383 
.6028 
.5668 
.5321 
. 4995 
.4688 
.l350 
.3970 
.3579 
. 3187 
.2797 
.2387 
. 1932 
.1468 
. 1 o 11 
.0552 
.0067 

-.0468 
-. 1030 
-. 1601 
-.2188 
-.2802 
-.3460 
-.4162 
-.4876 
-.5581 
-.6275 
-.6974. 
-.7699 

5.926 

e 
r 

.0000 

.0033 

.0070 

.0123 

.02l8 

. 0701 

.1H7 
.. 1763 

. 1938 

.208l 

.~166 . 254 
. HO 
:~~H 
.2810 
.2892 
.2758 
.2803 
.28l9 
.2898 
.2946 

:~8~Y 
.3055 
.3093 
.3130 
.3161 
.3185 
.3208 
.3236 

:3~~t :m a 
.3370 
.3407 
.3447 
.3487 
.3524 
.3558 

V = 1/2 

k 
r 

1. 0000 
.9948 
.9788 
.9494 
.9010 
.8273 
.7920 
.7H8 
.7543 
.7299 
.7025 
.6719 
.6383 
.6028 
.5668 
.5321 
. 4995 
.4688 
. 4350 
.3970 
.3579 
.3187 
.2797 
.2387 
. 1932 
. H68 
. 1 o 1 1 
.0552 
.0067 

-.0468 
-. 1030 
-. 1601 
-.2188 
-.2802 
-. 34 60 
-.H62 
-.l876 
-.5581 
-.6275 
-.6974 
-.7699 

5.926 

e 
r 

.0000 

.0033 

.0070 

.0123 

.02l6 

. 0701 

.1H7 

. 1763 

. 1938 

.2064. 

.2166 

.2254 

.2340 

.2427 

.2519 

. 2610 

.26~2 

:~éo3 
.2849 
.2898 
.29l6 
.2988 
.3021 
.3055 
.3093 
.3130 
.3161 
.3185 
. 320~ 
:ml 
.3291 
.3315 
.3340 
.3370 
.3407 
.3H7 
. 3487 
.3524 
.3558 

HIR = 4 

k 
hr 

1.0000 
.9295 
.H15 
.7735 
.080l 

-5.3952 
-10.3621 
-6.6981 
-6.l3l5 
-5.7383 
-3.9129 
-1.3293 

.5718 
-1.1680 
-3.44.6fe 
-3.l506 
-.5111 
l.332l 
4.6466 
2. 1371 
1.8466 
4..2867 
9.2462 

12.7037 
11.4980 
11.3927 
14.0900 
18.6496 
22.0262 
20.8764 
18.6140 
18.9516 
21.9336 
26.1635 
28.4024 
26.8793 
25.3278 
26.8074 
31.3871 
37.2609 
40.7727 

HIR = 4 

k 
hr 

1. 0000 
.9295 
.7415 
.7735 
.0604 

-5.3952 
-10.3621 

-6.6981 
-6. l3l5 
-5.7383 
-3.9129 
-1.3293 

.5716 
-1.1680 
-3.4464 
-3.l506 

-.5111 
4.3324 
4.6466 
2. 1371 
1.8466 
4.2867 
9.2462 

12.7037 
11.4980 
11. 3927 
H. 0900 
16.8l96 
22.0262 

~trm 
18.9518 
21.9336 
26.1635 
28.4024 
26.8793 
25.3278 
26.80H 
31.3871 
37.2609 
l0.7727 

D/R = O 

.040 

e 
hr 

.0000 

.0439 

.0704 
-.2981 

-2.9322 
-5.0147 

4.5355 
7.7863 
7.8297 
8.9333 
9.6090 
9.4046 
8.1172 
6.86l6 
7.5967 
8.9070 
9.946l 
9.4636 
7.8860 
7.9214 
8. 7611 
9.5963 
9.6982 
8.6138 
7.9896 
8.34.11 
8.7129 
8.5342 
7.5732 
6.6585 
6.6974 
7.1504·• 
7.4513 
7.2344 
6.5085 
6.0304 
6.2662 
6.7709 
7.0463 
6.7402 
5.8H3 

D/R = O 

.040 

e 
hr 

.oooo 

.Q4.39 

.070t 
-.2981 

-2.9322 
-5.0147 

4.5355 
7.7863 
7.8297 
8.9333 
9.6090 
9 .lO lB 
8.1172 
6.8646 
7.5967 
8.9070 
9.9464 
9.4636 
7.8860 
7.9214 
8. 7611 
9.5963 
9.6882 
8.6138 
7.9896 
B.3H1 
8.7129 
8.5342 
7.5732\ u m 
7. 150l 
7.l513 
7. 23H 
6.5085 
6.0304 
6.2662 
6.7709 
7.0463 
6. 7402 
5.8H3 



Tabla 3.2.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.oso 

.075 

.lOO :m 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 
,-\00 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
,550 
.575 .seo 
.825 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .eso 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

GR 

1.0000 

JIU 
1:go!i~ 
1

:§18t 
:75~§ 

1 :UU 
. 7453 
-~784 
:s~~~ 
1:m~ 

. 7406 

:~l§i 
1: g~g~ 

.7030 

:~~~ü 

:1~§~ 
.6584 
.5460 
.5728 
.7663 :nu 
.5019 
.3874 

8.687 

e 
h 

.oooo 

.0207 

.0742 

.7584 :ms 

.5569 

.4035 

.5846 

:t§A~ :a m 
.5499 

:~m 
. 7442 
.7618 
.6542 
.6077 
.6291 
.6728 
.7218 
.7245 

:~3é~ 
.6493 
.6821 
.7170 
.7092 
.6643 
.6408 
.6447 
.6698 
.7044 
. 7155 

:~~éi 
.6438 
.6521 
.6789 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

.125 

.150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

. 475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

GR 

k 
h 

1. 0000 
. 9716 
.8539 
. 7455 
.8753 

1 . o 150 
1.0594 

.8869 

.7127 

.7398 

.8234 

.9935 
1.1938 
1.0178 

.8594 

.8222 

.8759 
1. 0627 
1.1922 
1.0596 

.9538 

.9103 

.9562 
1.1311 
1.2176 
1. 1402 
1. 0562 
1.0152 
1. 0739 
1.2596 
1. 361 o 
1. 3217 
1. 2327 

l:lm 
1. 2928 

l:~m 
1.4981 
1.3868 
1. 2688 

7.945 

.0000 

.0192 

.0698 

.7219 

.7947 

.7174 

.5153 

.3815 

.5553 

. 6611 

.7240 

.7424 

.6419 

.5223 

.5671 

.6213 

.6722 

.6897 

.6144 

.5751 

.5885 

.6181 

.6531 

.6619 

.6182 

.5955 

.5999 

.6207 

.6487 

.6524 

.6202 

.5950 

. 5878 

.5981 

.6238 

.6440 

.6302 

.6015 

.5798 

.5725 

.5835 

V = 1/2 H/R = 4 

8. 199 

k 
r 

1.0000 
.9941 
.9756 
.9428 
.8899 . 8o.p 
:~iel 

·: ~~~~ 
.7036 
.6878 
.6679 
.6360 
.6048 
. 5777 
.5543 
.5341 
.5072 
.4751 
.4457 
.4177 
.3906 
.3621 
.3272 
.2915 
.2575 
.2246 
.1919 
. 1559 
. 1167 
.0787 
.0415 
.0037 

-.0366 
-.0820 
-. 1326 
-.1859 
-. 24 1 o 
-.2977 
-.3558 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0082 

.0186 

.0299 

.0779 

. 1791 

.2211 

.2436 
:~~?Y 
.2789 
.2825 
.2871 
.2957 
. 3044 
.3122 
. 3175· 
.3201 
.3248 
.3300 
.3346 
.3385 
.3tl0 
.3436 
.3471 
.3508 
.3541 
. 3567 
.3587 
.3612 
.3639 
.3662 
.3679 
.3690 
.3697 
.3708 
.3724 
.3742 
.3763 
.3785 

k 
hr 

1.0000 
.9701 
.8498 
.7666 
. 9274 
.7716 
.2516 
.3023 
. 1519 
.2218 
.4499 

1 :UU 
:~~íl~ 
.7421 

1.2106 
1.3~94 

:~4n 
.7288 
.9344 

1.2782 
1:~~~8 

.9300 
1.0486 
1.3570 
1.6067 
1 . 4 802 
1.2736 
1 . 1695 
1.2054 
1.3821 
1.5309 
1.4044 
1.1482 

.9543 

.8919 

.9872 

V = 1/2 H/R = 4 

k 1 
r 

1.0000 
.9940 
.9754 
.9417-
.8868 
.8010 
.7496 
.7225 
.6958 
.6685 
. 6402 
.6101 
.5767 
.5384 
.4957 
.4516 
.4083 
.3676 
.3309 
.2949 
.2568 
.2157 
. 1712 
. 1249 
.0802 
.0357 

-.0093 
-.0550 
-.1010 
-.1461 
-.1913 
-.2397 
-.2916 
-.3462 
-.4019 
-.4551 
-.5064 
-.5605 
-.6175 
-.6754 
-.7313 

6.374 

e 
r 

.0000 

.0038 

.0081 

.0142 

.0268 

.0723 

. 1589 
:~gag 
.2499 
.2652 
.2771 
.2865 
.2950 
.3044 
. 3148 
.3259 
. 3371. 
.3471 
.3552 
.3620 
.3682 
.3743 
.3811 
.3881 
.3946 
.4008 
. 4068 
. 4127 
.4185 
.4235 
.4280 
.4326 
.4375 
.4430 
. 4489 
.4543 
.4593 
.4646 
.4704 
.4769 

k 
hr 

1.0000 
.9567 
.7739 
. 4407 
.3848 

1.6169 
4. 1539 
3.0400 
2.4959 
2.3965 
2. 0412 
1. 1596 
-.3097 

-1.0932 
-.6570 
-.0262 

.4077 
-.0838 

-1.6904 
-2.2974 
-2.2055 
-1.8882 
-1.6372 
-2.2971 
-3.8198 
-4.4973 
-4.6850 
-4.8143 
-5.3509 
-8.9503 
-8.4876 
-8.8081 
-8.2500 
-7.2409 
-6.4513 
-6.9859 
-7.9982 
-7.6041 
-5.8817 
-3.5015 
-1.2735 

D/R = 1/4 

.724 

e 
hr 

.oooo 

.0201 

.0703 

.7146 

.5764 

:~tg~ 
.7440 
.9534 

1.¿568 

hUl 
1 :go2~ 

.8808 

. 9943 
1.0992 
1.0889 

.8845 

.8411 

.8970 

.9688 
1.0230 

.9843 

.8929 

.8938 

.9355 

.9786 

.9855 

.9170 

.8508 

.8417 

.8603 

.8833 

.8867 

.8465 

.7997 

.7908 

. 811 4 

.8442 

.8742 

D/R = 1/4 

-. 112 

e 
hr 

.0000 

.0296 

. 1066 
1.0252 
2.0643 
3.6690 
1.0157 
-.7072 
-.5948 
-.7935 

-l. 1075 
-1.3540 
-1.1854 
-.4303 

.0084 

.0757 
-.1439 
-.5279 
-. 4 836 
-. 0934 

. 14 09 

.2186 

. 1115 
-. 1226 
-.0387 

.2172 

.3843 

.4446 

.4055 

. 4434 

.8090 
1. 2512 
1. 5934 
1.7813 
1.7823 
1.7502 
2.0101 
2.4139 
2.7141 
2.8176 
2.6910 



Tabla·3.2.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 

.~so 
·¡75 
: 1~g .17g 
:~oo . 25 
. 50 
. 75 
. 00 
.325 
:~~g 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .aso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 .eco 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.9654 
.8250 
.6707 

:nn 
1 :Bm 
.658~ 

~Uh 
1. 0087 

.8006 

:~m 
:~a~g 
.8305 
.7600 
.6421 
.5150 
.4.513 
.5271 
.6096 
.6094 
.5223 
.3752 
.2497 

:5~~~ 
.4837 
.4920 
.3544 
.1399 

-.0248 
-.0620 

.0454 

.2335 

.3396 

= 10.574 

.o~oo 

:8a~~ 
.8102 
.9596 
.9518 
.7,42 
: ~ dllt 
.7299 
.8190 
.9005 
.9020 
.7217 
.6945 
.7/¡91 
:~2¡¡g 
.8395 
.7868 
.7522 
.7416 
. 7552 
.7916 
.8169 
.8061 
.7823 
.7636 
.7630 
.7880 
.8215 
.8356 
.8213 
.7898 
.7645 
.7643 
.7886 
.8220 
.8463 
.8437 
.8121 

Pared lateral: contacto nulo 

TI 
""2lt 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. ISO 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.sao 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

. 875. 

.900 

.925 

.950 

.975 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9713 
.8523 
.7390 
. 8612 
.9996 

1.1130 
.9923 
. 8342 
.8449 
.8708 
.9273 

1.0798 
1.2069 
1. 1703 
1. 1 3 96 
1. 0956 
1. 04 79 
1.1065 
1.2860 
1.3958 
1. 4 223 
1. 34 o 1 
1.1545 
1. 1177 
1.3024 
1.4677 
1.4990 
1. 3290 
l. 0515 
1.0052 
.1. 2290 
1.5113 
1 . 61 38 
l. 4163 
1.0676 

.8522 

.8793 
l. 1288 
1.4774 
1. 6536 

8.618 

e 
h 

.0000 

.0194 

.0705 

.7274 

. 8151 . 

.7856 

.59!9 

.4170 

.5395 

.6078 

.6485 

.6860 

.7078 

.6232 

.5820 

.5660 

.5628 

. 5832 

.6282 

.6236 

. 5841 

.5373 

. 4976 

.4989 

.5546 

.5741 

. 5458 

.4949 

.4543 

. 4718 

.5343 

.5693 

.5495 

.4893 

. 4368 

. 4368 

.4825 

.5365 

.5700 

.5585 

.5031 

V = 1/2 H/R = 4 

r = 10.927 

k 
r 

1. 0000 
.9932 
.9709 
.9341 

:m~ 
:+m 
:7232 
.7154 
.7091 

:+m 
• 6696 
:~~l~ .soso 
.5921 

:lim 
. 5111 
.4888 
.4683 
-4472 
.4208 
.3921 
.3639 
.3352 
.3050 
.2724 
.2381 
.2036 
. 1701 
. 1377 
. 1064 
.0755 
.0438 
.0104 

-.0255 
-.0647 
-. 1079 

e 
r 

.0000 

.0044 

.0104. 

.0401 

.0526 

.0947 

:~~~~ 
:~m 
.3129 

:m~ 
:~m • 
.3353 
. 3414 
.3446 
. 34 48 
.3486 
.3541 
.3588 
.3625 
.3648 
.3666 

:~~~~ 
.3740 

:5i~S 
.3808 
.3836 
.3866 
.3894 
.3920 
.3942 
.3959 
.3973 
.3983 
.3991 
. 3999· 

k 
hr 

1.0000 
.9668 
.8310 
.7047 
.8791 
. 9882 
. 7703 
-~185 
:3~g3 
.4814 
.7036 

1. 0791 
. 8494 
.6698 
.5556 
.5520· 
.6926 
.8506 
.7048 
.5262 
.4135 
.3818 
.4462 
.4987 
.4132 
.2770 
. 1630 
. 1104 
. 1272 
. 1558 
.1465 
.0984 
.0267 

-.0414 
-.0840 
-. 1159 
-. 1681 
-.2542 
-.3709 
-.4997 

V = 1/2 H/R = 4 

k 
r 

1 . 0000 
.9935 
.9730 
.9362 
.8771 
.7821 
.7149 
.6796 
.6478 
.6215 
.5974 
.5739 
.5481 
.5222 
.4920 
. 4564 
.4244 
.4008 
.3990 
.4142 
.4190 
.4237 
.4413 
.4863 
.5506 
.5991 
.6446 
.7013 
.7651 
. 8077 
.8099 
.7938 
.7760 
. 7579 
.7333 
.6961 
.6570 
.6135 
.5636 
.4973 
.4042 

6.862 

e 
r 

.0000 

.0042 

.0090 

.0167 

.0296 

.0736 

. 1720 

.2278 

.2691 

.2997 

.3233 

. 3416 

.3566 

.3712 

.3829 

.3976 

.4154 

. 4 354 

.4563 

. 4681 

.4765 

.4868 

.~989 

.5094 

.5104 

.5058 

.5016 

.4956 

.4836 

.4645 

.4456 

.4314 

.4199 

.4088 

.3974 

.3866 

.3788 

.3673 

.3589 

.3455 

.3349 

k 
hr 

1.0000 
.9538 
:é~1~ 
. 4653 
.5371 

1 . 5611 
1. 4 364 
1. 1461 
1. 3677 
1. 6099 
1.7109 
1.3500 

. 1961 

. 2196 
.. 9622 
2.0101 
3.0617 
3.1465 
2.4012 
2.7048 
3.9219 
5.6635 
6.9246 
6.2283 
5.6630 
6.5060 
8.1612 
9.3124 
8.5625 
7.0838 
6.7800 
7.4557 
8.0115 
7. 4536 
5.9035 
4.6090 
4. 4116 
5.3272 
6.6067 
6.9058 

0/R = 1/2 

l. 890 

e 
hr 

.0000 

.0224 

.0796 

.8226 

.8644 

.5918 

.5147 

.4915 

.7147 

.8799 

.9826 
1.0573 

.9637 

.7236 

.7423 

.7992 

.8577 

.6898 

.8248 

.7617 

.7655 

.7933 

.8262 

.8435 

.8212 

.7974 

.7963 

.8127 

.8358 

.8516 

.8517 

.8442 

.8371 

.8346 

.8373 

.8406 

.8388 

.8328 

.8264 

.8231 

.8249 

0/R = 1/2 

-.327 

e 
hr 

.0000 

.0304 

. 1006 

.8826 
1.2337 
1 . 9357 
1.6597 

.9001 
1.0831 
1.1443 
1. 0402 

.8265 

.5616 

.7755 
1.3637 
1.6838 
1.7553 
1.5549 
l. 1531 
1.2279 
1.5291 
1.7027 
1. 6000 
1.1283 

.7346 

.8435 

.9904 

.8779 

.4365 
-.0254 
-.0792 

.0555 

.0660 
-.1312 
-.3936 
-.4822 
-.3352 
-. 1046 

.0388 
-.0305 
-.2611 



Tabla 3.3.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.0~5 .o o .o 5 

: 1 !<~ 
. 1so 
.175 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
:~~5 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

dó5 

--= 
GR 

k 
h 

1:8~~g 
.8582 

:~~H 
:a~é~ 
.9953 
:ag~¡ 
.8691 

:a m 
1:8m 

.8878 

. 8437 

.9682 
1:g~¡¡~ 

.8615 

.9904 
1.0040 

.8669 

1 :81U 
. 8917 
.8716 

1.0113 
1·.0944 

. 9435 

.8046 

.8384 

.9435 

.9173 

.8547 

.9165 
1.0035 

.9402 

6.435 

e 
h 

.0000 

.0345 

. 74~4 
:~i2~ 
.5491 
.6905 
.6502 
.5126 
.57H 
.6497 
.6232 
.5621 
.6263 
.6560 
.6068 

:~m 
.6479 
.5966 
.5900 
.6293 
.6339 
.5920 
.5960 
.6280 
.6266 
.5859 
.5823 
.6106 
.6180 
.5830 
.5577 
.5753 
.5985 
.5943 
.5784 
.5847 
.5939 
.5802 
.5619 

Pared lateral: contacto nulo 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 

. 150 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.900 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 

:~m 
.9837 
.9579 
.7775 

:~é~5 
. 9921 
.8061 
. 8691 
.9812 
.8854 
.8242 
.9230 

l. o 135 
.8678 
.8437 
.9682 

1.0232 
.8705 
.8615 
.9904 

1 . 00 4 o 
.8669 
. 8839 

1. 0288 
1.0439 

.8917 

dil3 
1 :2m 

.8046 

.8384 

.9435 

.9173 

. 8547 

1: 1!63~ 
. 9402 

6.435 

e 
h 

.0000 

.0345 

.7424 

.6354 

.4425 

.5491 

.6905 

.6502 

.5126 

.5744 

.6497 

.6232 

.5621 

.6263 

.6560 

.6068 

.5837 

. 6340 

.6479 

.5966 

.5900 

.6293 

.6339 

.5920 

.5960 

. 6280 

.6266 

.5859 

. 5823 

.6106 

.6180 

.5830 

.5577 

.5753 

.5985 

.5943 

. 5784 

. 5847 

.5939 

.5802 

.5819 

V = 1/2 H/R = 6 

k 
r 

1.0000 

:R~~~ 
.9291 
.g889 
:a~~g 
.7985 
.7619 

:iRi~ 
.6342 
.6003 
.5654 
.5294 
.4910 
.4514 
.4119 

:~¿~g 
.2862 
.24.30 
. 1976 
.1501 
. 1024 
.0538 
.0030 

-.0486 
-.0995 
-. 1508 
-.2045 
-.2602 
-.3166 
-.3749 
-.4366 
-.5014 
-.5680 
-.6367 
-.7081 
-.7811 

6.451 

e 
r 

.0000 

.0041 

:8~B¿ 
. 1033 

:m~ 
:!éb? 
:2~~~ 
.2368 
.2466 

:~~5~ 
.2711 
.2779 
. 2850 . 
.2917 
.2977 
.3035 
.3093 
.314.5 
.3192 
.324.2 
.3291 
.3336 
.3380 
.3427 
.3472 
.3512 
.3548 
.3584 
.3619 
.3650 
.3680 
. 3711 
.3743 
.3776 
.3810 
.3846 

k 
hr 

1.0000 
.8033 
.4945 

-2.6651 
-9.2585 
-5.0981 
-3.2574 -I.H,P 
-2:~S4~ 
-1.7262 

1.7580 
2.7759 
2.3063 
4..9931 
8.9071 
8.4015 
9. 1003 

13.1880 
16.6501 
15.9615 
18.2292 
23.4521 
26.1086 
26.1321 
29.7411 
35.3214 
37.2830 
37.0932 
40.7256 
46.5413 
49.0183 
47.4612 
48.3301 
52.1830 
55.1157 
55.2618 
56.7081 
60.2530 
82.2943 
61.9800 

V = 1/2 H/R = 6 

k 
r 

1 . 0000 
.9936 
.9728 
.9291 
.8889 
.8640 
.8333 
.7985 
.7619 
.7275 
.6957 
.6655 
.6342 
.6003 
.5654 
.5294 
.4910 
.4514 
.4119 
.3716 
.3290 
.2862 
.2430 
. 1976 
. 1 501 
.1024 
.0538 
.0030 

-.0486 
-.0995 
-. 1508 
-.2045 
-.2602 
-.:1166 
-.3749 
-.4366 
-. 5014 
-.5680 
-.6367 
-.7081 
-.7811 

6.451 

e 
r 

.0000 

.0041 

.0097 

.0292 

. 1033 

. 1329 

.1531 

. 1713 

. 1901 

.2083 

. 224 1 

.2368 

:~~~~ 
.2637 
.2711 
.2779 
.2850 
.2917 
.2977 
.3035 
.3093 
. 3145 
.3192 
.3242 
.3291 
.3336 
.3380 
.3427 
.3472 
.3512 
.3548 

.. 3584 
.3619 
.3650 
.3680 
.3711 
.3743 
.3776 
.3810 
.3846 

k 
hr 

1.0000 
.8033 
.4945 

-2.6651 
-9.2585 
-5.0961 
-3.2574 
-1.1413 

-.2875 
-2.2945 
-1.7262 
1.7560 
2.7759 
2.3063 
4.9931 
8.9071 
8.4015 
9. 1003 

13.1880 
16.6501 
15.9615 
16.2292 
23.4521 
26.1086 
26.1321 
29.7411 
35.3214 
37.2630 
37.0932 
40.7256 
46.5413 
49.0183 
47.4612 
48.3301 
52.1830 
55.1157 
55.2618 
56.7081 
80.2530 
62.2843 
61.9800 

D/R = O 

.025 

e 
hr 

.oooo 

.1198 
-.6126 

-5.4925 
10.0383 
13.0161 
13.6274 
12.8526 
11.3922 
11.2005 
13.0339 
13.4492 
11.9885 
12.6618 
13.4005 

H:9m 
12.5430 
12.8531 
11.7931 
11.4702 
12.0854 
11.9277 
10.8203. 
10.7255 
11.0259 
10.4753 
9.3372 
9.1909 
9.3816 
8.8097 
7.5570 
6.9965 
7.1424 
7.0006 
6.3372 
5.8806 
5.8531 
5.5831 
4.9612 
4.6325 

D/R = O 

.025 

e 
hr 

.0000 

. 1198 
-.6126 

-5.4925 
10.0383 
13.0161 
13.6274 
12.8526 
11.3922 
11.2005 
13.0339 
13. 4492 
11.9885 
12.6618 
13.4.005 
12.6913 
11.7941 
12.5430 
12.8531 
11.7931 
11.4102 
12.0854 
11.9277 
10.8203 
10.7255 
11.0259 
10.4753 
9.3372 
9. 1909 
8.3816 
~:~gn 
6.9965 
7.1424 
7.0006 
6.3372 
5.8806 
5.8531 
5.5831 
4.9612 
4.6325 



Tabla 3.3.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.025 .oso 

.075 

.lOO 

.125 

.!50 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 .sao 

.525 

.550 

.575 .sao 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 

.850 

.875 

.sao 

.925 

.950 

.975 
1.000 

--= 
GR 

1.0000 
.9446 
. 8146 
.8738 
.9847 

:é~f~ 
. 984S 

1 . 04 81 
.8069 
.8134 
.9466 
.9246 
.7904 
.8210 
:~~~1 
. 7760 

:~g8~ 
.8728 

:t~g~ 
: H8té 
.6817 

:~~~~ 
.7741 
.6492 
.5668 
.6313 
.7471 
.7004 
. S771 
. 5157 

:Wl 
. 4284 
.3779 
.4213 

8.448 

e 
h 

.oooo 

.0419 

. 8903 

.8343 

.5574 

.6174 

.8168 

.823S 

.6S82 

.6607 

:~~~~ 
.6766 
.7150 

:+~Rt 
. 6922 

: ~§~~ 
. 7479 
. 7005 
.7135 
.7t51 
.7376 
.7053 
. 7129 
.7412 
.7457 
.7161 
.7095 
.7296 
.7510 
.7364 
.7104 
.7063 
. 7186 
. 7220 
.7118 
.7105 
.7220 
.7271 

Pared lateral: contacto nulo 

71 
""""21[ 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 125 . 1 so 

. 175 

.200 

.22S 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 .soo 

.S25 .sso 

.S7S 

.600 

.62S 

.650 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.77S .8oo 

.82S .aso 

.875 

.900 

.92S .aso 

.97S 
1. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9471 
.82S2 
. 9791 
. 9914 
.7727 

.. 8496 
. 9923 

1.0507 
. 8403 
. 8S62 
. 9741 
.9S66 
.8485 
.9828 

1 . o 132 
.9630 
:RB~¿ 

1. 0235 
. 9846 
.8951 
. 9066 

l. 0103 
. 9929 
. 8978 
. 8990 
.9919 

1. 0229 
.9487 
·. 8968 
. 9SS7 

1.0793 
1. 0907 
1.0311 
1. 0029 
1. osos 
1.0920 
1.0568 
1. 0457 
1. 1154 

8.015 

e 
h 

.coco 

.0401 

.8S91 

. 7969 

.S302 

.5955 

.7760 

.7737 

.6246 

. 6332 

.7191 

. 7284 

.6480 

.6833 

.7298 

.7215 

.6664 

. 6888 

.7242 

.7168 

. 6776 

.6980 

.7143 

.7106 

:~m 
.7129 
.7201 
.6982 
.6918 
.7068 
.7266 
. 7203 
. 7006 
.69S2 
. 7038 
.7094 
. 7033 
. 7009 
.7092 
.7171 

V = 1/2 

k 
r 

1: gg~~ 
.9688 
.9177 

:H~~§ 
.8300 
.8049 
.7765 
.74.77 
. 7255 
. 7071 

:~m 
.6404 
.6177 
.5897 
.5619 
.5348 
.5061 
.4737 
.4427 
.4123 
.3797 
. 34 4 3 

:~~i3 
.2365 
. 1964 
. 1572 
. 1188 
.0797 
.0387 

-.0021 
-.0423 
-.0838 
-. 1277 
-. 1735 
-.2208 
-.2703 
-.3224 

8.986 

e 
r 

.0000 

.0048 

.0143 

.0345 

. 1374 

.1759 

. 1991 

:m~ 
. 2498 
.2657 
.2770 
.2844 
.2923 
.2989 
.3037 

:3m 
.3182 
.3219 
.3261 
.3306 
.3345 
.3377 
.3413 
.3449 
.3482 
.3512 
.3546 
.3583 
.3618 
. 3649 
. 3680 
.3712 
.3741 
.3786 
.3789 
.3812 
.3834 
.3856 
.3879 

V = 1/2 

k 
r 

1. 0000 
.9925 
.9690 
.9169 
.8654 
.8334. 
.7978 
.7S99 
:é~~g 
. 636'0 
.5999 
.5654 
.S302 
.4933 
.4S4S 
.4143 
.3723 
.3294 
.2865 
.2436 
.1998 
. 1551 
. 1098 
.0636 
.0156 

-.0340 
-.0843 
-. 13SO 
-. 1868 
-.239S 
-.2923 
-.34.44 
-.3973 
-.4522 
-.S085 
-.5652 
-.6229 
-.6825 
-.7429 
-.8021 

6.885 

e 
r 

.0000 

.0049 

. O 11 S 

.0326 

.1179 

. 1588 

. 1865 

.2093 

. 2308 

.2525 

.2728 
.2904 
.3049 
.3168 
.3272 
.3369 
.34.57 
.354.4. 
. 3630 
. 3714 
.3793 
.3867 
.3937 
.400S 
.4o6g 
.4131 
.4193 
.42SS 
.4316 
.437S 
.4436 
.4498 
.4SS6 

:m~ 
.4720 
. 4775 
.4829 
.4884 
.4943 
.5003 

HIR = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9411 
.9239 
.8496 
.3600 
.4082 
.6326 
.9720 

1 :tm 
.7887 

1. 0932 
1.0768 

. 9118 
1.0883 
1 . 37.1 S 
1.2118 
1.0872 
1.2398 
1.4514 
1.2447 
1. 1376 
1.2893 
1.4486 
1.2775 
1. 1987 
t. 3391 
1.4978 
1.3SSS 
1 . 2329 
1.3269 
1.5637 
1.6065 
1. 4 536 
1.3969 
1.4732 
1. 5025 
1.3942 
1.3279 
1.3708 
1.3870 

HIR = 6 

k 
hr 

1. 0000 
.9S08 
.7241 

1 . SOS! 
4.2007 
2.4037 
1. 6519 

.6030 
-.2744 
-.0434 

.2032 
-.4.926 

-1. 5987 
-1.8200 
-2. 328S 
-3.S492 
-4.6565 
-4.9326 
-5.4314 
-6.7012 
-7.8433 
-8.3S61 
-9. 1096 

-10.6765 
-12.0732 
-12.7994 
-13.S918 
-IS.2164 
-16.9948 
-17.9391 
-18.7041 
-20.1939 
-22.6617 
-24.4057 
-25.0771 
-2S.S34S 
-26.5360 
-27.262S 
-26.9844 
-26.4966 
-26.7843 

0/R = 1/4 

.575 

e 
hr 

.0000 

.0434 

.8136 

:~~~~ 
1 . 27 4 8 
1.5151 
1.4478 
1.1149 
1.0898 
1.2618 
1. 2728 
1.09S8 
1.1580 
1.2309 
1. 1630 
1.0458 
1.0987 
1.1406 
1. 0702 
1.0105 
1.0578 
1.0906 
1.0371 
1. 0038 
1.0378 
l. 0816 
1. 0222 

.9862 
1. o 103 
1.0422 
1. 0311 

.9787 

.9607 

.9719 

.9727 

.9486 
.9348 
.9413 
.9427 
.9248 

0/R = 1/4 

-.077 

e 
hr 

.0000 

.04.23 
1.3580 
3.SOIB 

-1.3727 
-2.7934 
-2.9SI5 
-2.6655 
-1.9836 
-l. 3442 
-1.6046 
-1.9661 
-1.710S 
-1.5515 
-1.6479 
-1.6941 
-1.3116 
-1.1059 
-1.1296 
-1.1349 
-.8460 
-.6715 
-.6630 
-.6110 
-.3054 
-. 0644 

.0238 

.0994 

. "11 4 

. 7411 

.9306 
1.02S6 
1.3111 
1.8384 
2.3279 
2.69S4 
3.0408 
3.S363 
4.0099 
4.3412 
4.6672 



Tabla 3.3.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

.100 

. 125 

.150 

.175 
-~00 
:2~¡¡ 
.275 
.300 

:i~¡¡ . 75 
• 00 
.425 
.450 
.475 
.soo 
.525 
.550 
.575 
.800 
. 825 
.850 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 
.850 
.875 
.900 
.925 
.950 

1:868 

GR 

1.0000 .pes 
:e~~¿ 

1.0049 

:tm 
.8855 

1.0377 
.8072 
.7455 
.8~88 

:93~~ 
·979~ 
:8t~o 
.6960 :un 
.6389 
.5393 
.5089 
.5640 
.5439 
.4378 
.3391 
.3546 
.3988 
.3542 
.2183 
. 111 o 
. 1275 
. 1926 
. 1732 
.0745 
.0322 
.0591 
.0333 

-.0904 

= 10. 109 

.0000 

.0475 

.985S 

.9926 

.6642 

.6646 

.8897 

.9448 

.8116 

.7412 

.8295 

.8796 

.8079 

.8024 

.8468 

.8826 

.8397 

.8229 

.8449 

.8771 

.8625 

.8405 

.8~47 

.8687 

.8691 

.8494 

.8415 

.8583 

.8768 

.8704 

.8523 

.8481 

.8676 

.8877 

.8863 

.8713 

.8685 

.8779 

.877S 
:B~~5 

Pared lateral: contacto nulo 

ll. 
2ll 

.ooo 

.025 

.oso 

.075 

. 100 

.12S 

. 1 so 

.17S 

.200 .225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.3SO 

.37S 

.400 

.425 

.4SO 

.475 .sao .52S 

.550 

.S75 

.600 

.825 

.eso 

.675 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.800 

.825 

.850 

.87S 

.900 

.925 

.950 
1 : 8óii 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.9445 
.8121 
.9741 

1. 0253 
.80S9 
. 864 3 
.9746 

1.0892 
.9497 
.9398 

1.0027 
1 . 0678 
1.0275 
1. 0277 
1.0860 
1.1840 
1. 20SO 
1. 2033 
1 . 2216 
1. 3350 
1.425S 
1.4328 
1.3903 
1.4783 
1.6035 
1. 5921 
1.4.382 
1.4239 
l. 5917 
1. 6632 
1.4826 
1.2556 
1.2910 
1.4723 
I.S006 
1.3508 
l. 3136 
1.41S1 
1.4133 
1.2384 

8.792 

e 
h 

.0000 

.0421 

.9001 

.8762 

.5831 

.6082 

.7828 

.8062 

.7074 

.6648 

.7199 

.7472 

:tW! 
.7251 
.7460 
.7308 
.7089 
.7028 
.7146 
. 7175 
.6896 
.6598 
.6572 
.6677 
.6390 
.593S 
.5810 
.6105 
.6070 
. S601 .S214 
.5414 
.5794 
.S768 
.S420 
.5313 
.5474 
.5451 
.5181 
. S077 

V = 1/2 HIR = 6 

k 
r 

1. 0000 
. 9912 
.9635 
.9107 
. 8570 
. 8429 
. 8291 

~~~ii 
.7378 
. 7181 
.6981 
.6839 
.6690 

:m~ 
.6025 
. 5797 
.5510 
.5249 
.5006 
. 4741 
.4446 
.4164 
.3881 
.3570 
.3228 
.2881 
.2530 
.2169 
. 1794 
. 1417 
. 1047 
.oseo 
.0308 

-.0071 
-.04S8 
-.0859 
-. 1278 

= 11.778 

e 
r 

.0000 

.OOS9 

.0318 

.0493 

.1705 

. 2156 

.2430 

.2581 

.28S9 

.2821 

:~8~~ 
:31U 
:m~ 
.3318 
. 3367 
. 3403 
.3424 
.3454 
.3495 
.3528 
.3552 
.3581 
. 3611 
.3636 
.3656 
.3679 
:3706 
.3733 
.3760 
.3788 
.3819 
. 3849 
.3878 
. 3906 
. 3932 
:5~~~ 
.4002 

V = 1/2 

k 
r 

1 . 0000 
.9915 
.9637 
.9067 
.8457 
.8078 
.7701 
.7306 
.6871 
.6418 
.5996 
.5613 
.5269 
. 4978 
. 4662 
.4311 
. 4007 
.373S 
.3442 
.3192 
.3097 
.3013 
.2957 
.3078 
. 3341 
. 3574 
.3906 
. 4416 
.4890 
.5238 
. 5600 
.5953 
. 6114 
.6086 
.6023 
.S952 
.5786 
.5527 
.S228 
.4853 
.4343 

7.369 

e 
r 

:88~g 
.014S 
.0375 
. 1333 
. 1858 
.2221 

:~1~~ 
.2999 
. 3250 
.3482 
.3698 
.3874 
.4021 
.4169 
.4332 
. 4471 
. 4612 
.4774 
.4926 
.5047 
.5180 
.5315 
.5397 
.54S6 
.SSIS 
.SS33 
.5489 
.5434 
.5372 
.5277 
.5156 
.SOS1 
. 496S 
.487S 
. 4780 
.4693 
.4610 
.4525 
.4444 

k 
hr 

1.0000 
.9370 
.7932 

:~~~~ 
.5630 
.6881 
.9338 

1.1112 
.7649 
. 7424 

:~g~~ 
.6932 
.7033 
.8438 
.7784 
.6193 
.S966 
.6785 
.6045 
.4531 
.4017 
.4445 
.3953 
.2669 
. 1893 
. 1898 
.1551 
.0295 

-.0934 
-.1432 
-.1434 
-. 1784 
-.25SO 
-.3217 
-.3S60 
-.4023 
-.4847 
-.5720 
-.6366 

H/R = 6 

k 
hr 

1.0000 
.9296 
.7224 
.8744 

1.5777 
. 9833 
.8399 
.6469 
.3014 
.0081 
. 2455 
.4103 
.0487 

-.1434 
-.0398 

. 0545 
-.32S3 
-.2455 

. 3384 

. 9881 
1.0121 
I.S343 
2.8150 
3.9910 
4.2204 
S ."1499 
6.9100 
8.0627 
7.91S8 
8.5249 

10.0554 
10.8329 
9.9638 
9.1596 
9.4069 
9.710S 
9.0898 
8.4443 
8.4669 
8.3907 
7.5927 

0/R = 1/2 

1.580 

e 
hr 

.0000 

.0472 

.9688 

.7346 

.7337 

.9160 
1.1773 
1. 1807 

:3§33 
.9838 

1.0065 
.8746 
.8140 
.9754 
.9710 
.8934 
. 9117 
. 94 91 
.9466 
.9055 
.9154 
.9450 
.9505 
.8289 
. 9305 
.9493 
.9590 
.9478 
.9440 
.9587 
.9785 
. 9861 
. 9836 
.9844 
.9912 
.9955 
.9934 
.9919 
.9953 
.9993 

0/R = 112 

-.320 

e 
hr 

.0000 

.OS30 
1. 0488 
1.5963 

.6S07 

.2288 

.4046 

.421S 

.4880 

.8974 
1. 0820 
1. 0224 

.9640 
1. 1936 
1.3372 
1.3579 
1.4S92 
1. 75S4 
1.9449 
1. 9391 
1.9731 
2. 1983 
2.2940 
2. 1132 
2.0263 
2.1232 
2.0251 
1.6422 
1.4222 
1.42GB 
1.2479 

.8064 

.4733 

. 4 401 

.42S2 

.2478 

.0779 
,0619 
.0471 

-.0697 
-.1S78 



T~bla 3.4.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto lota! V = 1/2 H/R = 8 D/R = O 

--= 6.302 ---= 6.435 ---= .006 
GR GR

3 
GR

2 

r-~~~-------r--~··--,-------+--~~~----~ 

.000 

.025 

.oso 

.075 

.lOO 

.125 

: ~1 ~g . 00 
. 25 
. 50 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 .too 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .eso 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

kh eh k e k r r hr 

1.0000 .oooo 1.0000 .0000 1.0000 
.9253 .0743 .9931 .0045 .0454 
.9703 .6980 .9693 .0133 -4.6112 
.9607 .4453 .9315' .0676 -27.6208 
.8621 .6674 .9030 .0992 -16.6590 
.9805 .6630 .8686 .1238 -11.3188 
.9805 .5237 .8313 .1487 -8.9564 
,8801 .6181 .7958 .1730 -14.0537 
• 9607 . 6306 . 7633 . 1936 -9.3398 
.9153 .5681 .7319 .2101 -3.5596 
.8830 .6343 .6997 .2240 -4.3938 
. 9571 . 6326 . 8674 . 2363 4. 9255 
.8971 .6049 .6346 .2467 9.6886 
.9052 .B453 .B007 .25S2 13.~885 
. 9724 . 6280 . 5663 . 2647 24. 102 
.8945 .6180 .5302 .2721 26. 911 
.9227 .6491 .4928 .2793 34.2230 
.9953 .6279 .4544 .2858 47.8815 
.9081 .6159 .4138 .2920 49.7886 
.9229 .6458 .3722 .2982 58.6219 

1.0238 .6333 .3303 .3041 75.7401 
. 9534 . 6001 . 2864 . 3096 79.8854 
.9721 ._s2

4
S
7

7
3 

.241S .3152 84.1BB4 
.96os e .1s1o .3208 toJ.o8JO 

1.0409 .6195 .1511 .3253 119.7188 
.9350 .6058 .1030 .3301 121.9551 
.9164 .6300 .0546 .3348 134.2026 

1.0299 .6313 .0053 .3391 154.6629 
1.0396 .5998 -.0463 .3433 162.4965 

.9191 .5996 -.0990 .3476 164.6445 

.9320 .6213 -.1515 .3517 180.5455 
1.0608 .6158 -.2055 .3554 199.3128 
1.0559 .5804 -.2SIB .3590 20I.OS35 

.B7BI .5734 -.3193 .3627 19S.S906 

.7992 .5988 -.3774 .3661 206.5987 

.8898 .6160 -.4378 .3692 224.5231 

.9841 .6032 -.5017 .3721 233.5192 

.9366 .5907 -.5685 .3753 234.1885 

.9114 .5967 -.6372 .3785 242.1506 

.9737 .5949 -.7087 .3817 252.4806 

.9672 .5801 -.7827 .3852 255.0803 

Pared lateral: contacto nulo V = ]/2 H/R = 8 

.ooo 

.025 .oso 

.075 

. 100 

. 1 25 

. ISO 

. 175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 .sso 

.575 

.600 

.625 

.650 

.875 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .aso 

.875 

.900 

.925 

.950 
. 975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1 . 0000 
.9253 
.9703 
.9607 
.8621 
.9805 
.9805 
.8801 
.9607 
.9153 
.8830 
.9571 
.8971 
.9052 
.9724 
.8945 
.9227 
.9953 
.9081 
.9229 

1.0238 
. 9534 
.8721 
.9SOS 

l. 04 09 
,9350 
.9184 

1 . 0299 
1.039S 

.9191 

.9320 
1. osos 
1. 0559 

.8781 

.7992 

.9899 

.9841 

.9366 

. 91 1 4 

.9737 
9672 

6.302 

.0000 

.0743 

. 6980 

.4453 

.6674 

.6630 

.5237 

.6181 

.6306 

.5681 

.6343 

.6326 

.6049 

.6453 

.6280 

.6180 

.6491 

.6279 

.6159 

.6459 

.6333 

.6001 

.82S7 

. S473 

.SI95 

.S058 

.6300 

.6313 

.5998 

.5996 

.6213 

.6158 

.5804 

.5734 

.5988 

.SISO 

.6032 

.5907 

.5967 

.5949 

.5801 

k 

1. 0000 
. 993.1 
.9693 
.9315 
.9030 
.8686 
.8313 
.7958 
.7633 
.7319 
.6997 
.6674 
.6346 
.6007 
.5663 
.5302 
• 4 928 
.4544 
.4138 
.3722 
.3303 
.2BS4 
.2416 
. 1970 
. 1 51 1 
• 1 OJO 
.054S 
.0053 

-.0463 
-.0990 
-.1515 
-.2055 
-.2SI8 
-.3193 
-.3774 
-. 4378 
-.5017 
-.5685 
-.6372 
-.7087 
-.7827 

6. 435" 

e 
r 

.0000 

.0045 

.0133 

.0676 

.0992 
.. 1238 

• 1 4 87 
. 1730 
. 1936 
.2101 
.2240 
.2363 
.2467 
.2562 
.2647 
.2721 
.2793 
.2858 
.2920 
.2982 
.3041 
.3096 
.3152 
. 3206 
.3253 
.3301 
.3348 
.3391 
.3433 
. 3476 
.3517 
.3554 
.3590 
.3827 
.3SSI 
.3S92 
. 3721 
.3753 
.3785 
.3817 
.3952 

k 
hr 

1. 0000 
.0454 

-4.8112 
-27.6208 
-16.6590 
-11.3188 
-8.9564 

-14.0537 
-9.3398 
-3.5596 
-4.3938 

4.9255 
9.6886 

13.3685 
24.9102 
26.8911 
34.2230 
47.8815 
49.7886 
58.6219 
75.7401 
79.8854 
84.18S4 

103.0830 
119.7188 
121.9551 
134.2026 
154.6629 
IS2.49SS 

~~um 
199.3128 
201.0S35 
19S.S906 
206.5987 
224.5231 
233.5192 
234. IBBS 
242.150S 
252.4806 
255.0803 

7·' 

e 
hr 

.oooo 

.4913 
-12.5064 

32.4443 
47.4389 
47.9266 
44.4649 
45.8888 
51.7043 

~u m 
53.8683 
SO.BI2S 
52.9333 
52.3425 so. 3544 
52.3339 
50.7631 
48.9212 
50.7046 
49.2518 
45.9426 
47.3892 
47.8881 
44.2288 
42.3221 
42.8984 
40.7767 
36.7803 
36.1138 
35.9244 
32.S995 
28.5893 
28.0512 
28.71SI 
27.3500 
24.3748 

'22. 93SB 
22.4221 
20.7779 
19.1831 

DIR = O 

.006 

e 
hr 

. 0000· 

.4913 
-12.5064 

32.4443 
47.4389 
47.9266 
... 4649 
45.8898 
51.7043 
48.9676 
51.7347 
53.8683 
50.8126 
52.9333 
52.3425 
50.3544 
52.3339 
50.7631 
48.9212 
50.7046 
49.2518 
45.942S 
47.3892 
47.8881 
... 2288 
42.3221 
42.8984 
40.7767 
36.7803 
36.1138 
35.92H 
32.6995 
26.5893 
29.0512 
28.7161 
27.3500 
24.3748 
22.9368 
22.4221 
20.7779 
19.1831 



Tabla·3o4o2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.ooo 
o025 
o OSO 
,075 
. 100 
o 125 
o 150 
. 175 
o200 
.225 
o250 
o275 
o300 
o325 
o350 
o375 
o400 
.425 
.450 
.475 .sao 
o525 
o550 
o575 
.600 
.625 .eso 
.675 
.700 
.725 
.750 
o775 
.800 
.825 .eso 
.875 
o900 
o925 
.950 
o975 

1.000 

--= 
GR 

1o0000 
:~g9b 
.9738 
o8257 
.9628 

1 :i~K~ 

:!m 
o9328 
:~g¡¡~ 
.9366 
.8863 
.Bo\21 

:~m 
.8097 

:~X~~ 
.7363 
. 8111 
. 8223 

:é~*~ 
.7587 
.7494 
.6399 
.5930 
.6885 
.7517 
.6582 

:im 
05211 
. 4 801 
.4126 
04132 

8.230 

.0000 

.0907 

:~~é~ 
.7853 
.8330 
.6619 

:HU 
.6907 
.7489 
o7722 
o7216 
o7600 
o7659 
.7303 
o7601 

:~m 
.7495 

~ . 7701 
.7365 
. 7244 
. 7495 
.7626 
. 7363 
.7336 
.7550 
.7596 
.7372 
.7354 
.7554 
.7660 
.7428 
.7230 
o7259 
.7394 
.7397 
. 7328 
.7363 
.7426 

Pared lateral: contacto nulo 

1) 

2"ll 

.000 
o025 .oso 
.075 
o 100 
o 125 
0150 
. 175 
o200 
0225 
o250 
o275 
.300 
o325 
o350 
o375 
o400 
o425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
o575 
.600 
o625 
o650 
.675 
.700 
o725 
o750 
o775 
o900 
0825 
o850 
.875 
o900 
o925 
o950 
o975 

1 o 000 

--= 
GR 

k 
h 

1 . 0000 
o 9121 
.9615 
.9792 
.8434 
.9758 

1.0150 
.8845 
.9666 
o9605 
.8950 
. 9653 
. 9435 
. 9104 
o 9829 
. 9476 
o 9191 

:~m 
.9231 
.9809 

1.0388 
.9543 
.9148 
o 9861 

1. 0166 
o 9486 
o9299 

1. 0097 
1 o 0324 

. 9714 

.9477 
1. 0380 
1.1312 
1.1079 
1 o 044 7 
1o0340 
1.0870 
1.1079 
1.0989 
101363 

7.820 

e 
h 

.0000 

.0871 

.8578 

.5316 

.7520 

.7858 

.6269 

.6996 

.7350 

.6573 

.7109 

.7295 

.6875 

.7219 

.7275 

.6987 

.7247 

.7310 

.7022 

.7180 
o 7362 
.7099 
o6995 
.7199 

:m~ 
o7100 
.7273 
.7339 
o7179 
.7155 
.7312 
.7436 
.7295 
.7133 
o7129 
o7233 
.7268 
07225 
.7243 
. 731 o 

V = 1/2 

k 
r 

1. 0000 
o9918 
o98p 

~ ~~~~ 
.8000 
.7763 
o7542 
.7313 
.7104 
o6879 
o6650 
o6428 
:~~¿~ 
o5665 
:~5+~ 
.4783 
.4455 
. 4119 
.3794 
.3460 
.3099 
.2741 
.2384 
.2005 
. 1606 
.1212 
.0816 
.0404 

-.0023 
-.0444 
-o0863 
-.1297 
-. 1755 
-.2228 
-.2718 
-.3233 

8.949 

e 
r 

:sm 
. o 171 
.0931 
.1364 
. 1650 
o 1902 

:~m 
o2530 
.2664 
.2771 
.2853 
.2933 
.2997 

:5V5A 
03150 
o 3191 
.3236 
.3275 
. 3311 
.3353 
.3394 
.3428 

:5~8? 
:5~~: 
.3597 
.3630 
.3662 
.3690 
.3721 
.3752 
.3780 
.3804 
.3828 
.3851 
.3873 
.3895 

V = 1/2 

k 
r 

1.0000 
.9919 
.9639 
.9180 
.8824 
. 8418 
.7979 
.7551 
.7155 
.6784 
.6415 

:~g~~ 
.5300 
.4925 
.4546 
.4153 
.3747 
.3328 
.2893 
02449 
.2001 
. 154.6 
. 1084 
.0617 
.0148 

-.0334 
-.0830 
-. 1334 
-.1845 
-.2371 
-.2909 
-.3449 
-.3987 
-.4540 
-.5111 
-.5690 
-.6268 
-.6858 
-.7461 
-.8060 

6.863 

e· 
r 

.0000 
o0053 
.0157 
.0768 

·:!m 
. 1794 
.2087 
.2347 
.2564 
.2744 
.2902 
.3044 
o3170 
o 3284 
o3385 
.3477 
.3563 
.3644 
03722 
03800 
o3875 
.3947 
.4017 
. 4085 
.4150 
.4212 
. 4272 
.4333 
.4391 
. 4448 
. 4506 
.4564 
.4621 
.4676 
.4731 
.4787 
. 4844 
. 4900 
.4958 
.5018 

k 
hr 

1.0000 

:~sg~ 
.5035 
o5759 

:n~~ 
.7599 
o9304 
o9972 
.9029 

1. 11 os 
1.1201 u m 
1.2294 
1.2413 
1.4388 
1o3398 
1. 294 9 
1.4797 

LHH 
1.3286 
1.5244 
1o4531 
1.3508 
1.4639 
1.6050 
1.4884 
1.4137 
1.5495 

1:~~56 
1.4915 
1.4804 
1.5823 
1.5881 
1.4970 
1.4741 
1.4836 

k 
hr 

1o0000 
o 9314 

1. 1269 
2.7589 
1o7065 
1.1822 

.6844 

.7758 
o6069 
.0079 

-.0926 
-.5043 

-1.1751 
-1.4667 
-2o1008 
-2.7782 
-3o1893 
:i: H!i~ 
-5.1606 
-5.8421 
-6.9117 
-7.5221 
-8.0313 
-9o0373 

-10o3184 
-11.0934 
-1108227 
-13.0920 
-140 4217 
-15o178S 
-15o8739 
-1702452 
-18.9785 
-19o8850 
-20o1416 
-20o4931 
-2102575 
-21.5604 
-21.2524 
-21.1155 

ú~ ( ¡¡, ... 

D/R = 1/4 

0 0531 

e 
hr 

oOOOO 
o0932 
.8266 
.8789 

1.5091 
1.5419 
1.2310 
1.2966 
1.3978 
1o2353 
1o3240 
1.3520 
1o2396 
1.2917 
1.2656 
1. 1929 
1.2384 
1. 2091 
1.1428 
1. 1808 
1.1803 
1.1017 
1 . 11 36 
1.1581 
1.1409 
1.0943 
1.1142 
1. 1362 
1.1032 
1.0747 
1.0957 
1.1137 
1 .·0821 
1.0371 
1.0365 
1.0526 
1. 0485 
1 . 0238 
1.0143 
1.0150 
1.0029 

D/R = 1/4 

-.097 

e 
hr 

.0000 

.0858 
1. 9356 

-1.0164 
-2.0330 
-2.0069 
-1.6380 
-1.2962 
-1.5474 
-1.4487 
-103603 
-1.4774 
-1.3419 
-1.2823 
-1.3060 
-1.1348 
-1.0690 
-1.0514 

-.8650 
-.7523 
-.7411 
-.6146 
-.4198 
-.3526 
-o3353 
-.1564 

o0538 
. 1643 
o2652 
o5207 
o7804 
o9367 

1 o 0652 
1. 3830 
1.8043 
2. 1508 
2.4040 
2o7052 
3.0964 
3. 4 365 
3.7204 



Tabla 3.4.3 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

2 " 

.000 

.025 .oso 

.075 

.100 

.12S 

.150 

.17S 

.200 

.22S 

.2SO 

.275 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.sao 

.S2S 

.550 

.575 

.800 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.82S .eso 

.87S 

.900 

.92S 

.950 

.97S 
1.000 

--= 
GR 

1. 0000 

:~~53 
.9849 
.79S3 
.9249 

1.0131 

:~~~~ 
·ao7S 
:em 
.7628 
. 7831 
.7893 
.7078 
.7048 
.7386 
. 68<1 
. 8029 

:~~3§ 
.5681 
.4869 .soss 
.5113 
.4285 

:~5t~ 
. 3804 
.2956 
. 1568 
.0831 
. 1309 
.1916 

:OH~ 
. 0149 -:sm 

9.804 

e 
h 

.0000 

. 1027 
1.0S23 

.6S60 

.8617 

.9580 

.7907 

.821S 

.8907 

.8090 

.8392 

.8810 

.8389 

.BS6S 

.8949• 

.8576 

.8646 

.8904 

.8761 

.8663 

.88S4 

.8990 

.8788 

.868S 

.8831 

.8960 

.884.2 

.8742 

.8858 

.9009 

.8944 

.8796 

.8820 

.9044 

.9195 

. 9114 

.89S6 

.8953 

.9012 

. 89S9 

.8875 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.02S .oso 

.07S 

. 100 

. 12S· 

. 150 

. 1 7S 

.200 

.22S 

.2SO 

.27S 

. 300 

.32S 

.3SO 

.37S 

.t.OO 

.42S 

.450 

.47S .soo 

.525 

.550 

.S7S 

.600 

.62S 

.6SO 

. 67S 

.700 

.72S 

.750 

.77S 

.800 

.82S 

.850 

.875 

.900 

.92S 

.950 

.97S 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.9068 
.9S71 

1.0003 
.8526 
.9792 

1. 04 72 
. 9330 
.9968 

1. 0328 
.9864 

1.0295 
1. 06S4 
1 . os 17 
1.0920 
1.1480 
1.1590 
1.1931 
1. 2786 
1.3242 
1.3304 
1.3775 
1.4987 
1.5t84 
1.4949 
1. soso 
1. 6261 
1. 6383 
1.4998 
1.4894 
1. 6289 
1. 634.1 
1.4090 
1. 2S62 
1.3740 
I.SS16 
1. S 172 
1.3711 
1.36S2 
1.4073 
1. 3104 

8. 563 

e 
h 

.0000 

.0922 

.9328 

.5762 

.7730 

.8259 

.6887 

.7250 

.7649 

.7099 

.7316 

. 7S39 

.7313 

. 7387 

.75t1 

. 7423 

.7377 

.7458 

. 7411 

.7208 

. 711 2 

.7198 

. 7052 

.6693 

.648S 

.6601 

.6452 

.6038 

.5894 

.6116 

.8016 

.5S68 

.5365 

.5700 

.5991 

.5820 

.546S 

.5431 

.5S33 

.S423 

.5278 

V = 1/2 H/R = 8 

= 11.706 

k 
r 

1.0000 
.9895 
.9601 
.9067 
.8838 
:33~8 
.8070 
.7915 
.7739 
.7549 
.7419 
.7230 
.70S2 
.6893 
.6673 
.6479 
.6290 
.604S 
.5814 
.5587 
.S31S 
.5027 
.4760 
.4483 
.4177 
.3874 
.3575 
.3258 
.2918 
.2571 
.2217 
. 1846 
. 1460 
. 1072 
.0686 
.0299 

-.0095 
-.0495 
-.0902 
-.1320 

V = 1/2 

e 
r 

.0000 

.0075 

.0329 

.1223 

. 1779 
:~~~~ 
.2S42 
.27S3 
.2858 
.2996 
.3087 
. 3141 
.3217 
.3264 
.330S 
.3357 
.3388 
.3418 
. 3457 

: 5~8~ 
.3S42 
.3575 
.3601 
.3628 
.3658 
.3686 
:~~g~ 
.3759 
.3784 
.3809 
.3836 
.3865 
.3894 
.3922 
.3949 
.3976 
. 4 001 
.4026 

k 
hr 

1. 0000 
.8933 
.9354 
.7736 
. 6877 
.9153 

1. 041 o 
. 8112 
.9215 
.9463 
. 8158 
.9095 
.8829 
.8002 
.8690 
.7951 
.7108 
.7608 
.7092 
.5934 
. 5944 
.6133 
.4779 
.3699 
.3663 
.3494 
.2352 
.1450 
. 1280 
.0836 

-.0356 
-.1414 
-. 1769 
-.1919 
-.2SS3 
-.3479 
-. 41S2 
-.4543 
-.5125 
-.S942 
-.6685 

H/R = 8 · 

= 7.339 

k 
r 

1. 0000 
.9906 
.9S91 
.9065 
.8651 
.8209 
.7735 
.7264 
.6831 
.6429 
.6060 
.5686 
.5315 
.4978 
.4637 
. 4324 
. t028 
.3717 
.3475 
. 3264 
.3069 
.3015 
.3048 
.3091 
.3284 
.3635 
.39S6 
. 4 348 
.4865 
.S300 
.S832 
.5968 
.6216 
.6234 
. 6116 
.5978 
.S792 .ssoo 
.S149 
. 4763 
.4295 

e 
r 

.0000 

.0062 

.0197 

.0872 

:lm 
.2121 
.2466 
.2779 
.3054 
.3290 
.3493 
.3692 
. 3871 
.4036 
.4201 
.43t6 
.4494 
.4650 
.t787 
.4934 
.5088 
.5202 
.S313 
.5t25 
.5t90 
. SS21 . 
.SS47 
. SS31 
. S466 
.S394 
.S309 
.5191 
.S068 
.4967 
.4878 
. 4786 
.4698 
.4621 
.4S47 
.4473 

k 
hr 

1. 0000 
.8966 
.9283 

1. 401 S 
.9418 
.8206 
.S923 
.43S9 
.S127 
. 298S 
.191-t 
.2321 

-.0119 
-.OS19 

.0003 
-.2246 
-. 1 S09 

.1163 

.1246 

.t835 
1. 2975 
1.8277 
2. 1850 
3.34S6 
t.7t35 
S.210S 
S.9082 
7.3802 
8.2693 
8.1733 
8.8213 
9.9596 
9.9979 
8.97S2 
8.S893 
9.014S 
9.0S02 
8.3310 
7.8621 
7.7399 
7.2414 

0/R = 1V2 

l. 492 

e 
hr 

.0000 

. 1029 

.9195 

.7820 
1.1712 
1. 24 77 

.9689 
1.0134 
1 .·0874. 

.9490 
1.0128 
1.0431 

.96SO 
1.0024 
1.0081 

.9615 

.9918 
1.0022 

.9657 

.9807 
1.0028 

.9812 

.9678 

.9891 
1.0067 

.9953 

.9921 
1.0075 
1. o 177 
1. o 106 
l. o 103 
1.0250 
1.0403 
1.0425 
1.0397 
1.0430 
1 . os 1 3 
1 . 0551 
1.0539 
1.0545 
1.0S71 

0/R = 112 

-.337 

e 
hr 

.0000 

. 1027 
1. 2812 

.t059 

.2211 

.29S1 Jm 

.72S9 

.696S 

.8953 

.9423 

.9810 
1.1S16 
1 . 2081 
1 . 3073 
1 . S060 
1.60t4 
1.7046 
1.9179 
2.0130 
1. 9553 
2.0713 
2. 1762 
2.0308 
1 . 8358 
1.8456 
1 . 72SO 
1.3791 
1. 1930 
1. 1450 

.9044 

.5194 

.3449 

.36S2 

.3090 

. 1208 

.0048 
-.OOS2 
-.OS19 
-. 1280 



Tabla 3.5.1 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.0~0 .o 5 .o o 

.075 

.lOO :m 
-~75 . 00 
. 25 
. 50 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .eso 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
.ass9 

:!di 
.9479 

:~m 
.9é78 

:¡~~g 
:sUb 
.984~ 
:Hg~7 

1.0232 
.9374 
.9246 

1.0080 
.9446 
.9019 
.9946 

:BR86 
.9497 

1.0935 
1. 0725 

.9997 
1.0287 

. 9993 

.9299 

.9666 

.9723 

.8174 

.7075 

.7965 
1.0375 
1.1832 
1.0825 

6.225 

e 
h 

.0000 

.4346 

.5391 :nu 

.6~59 

.5812 

.6246 

.8133 

.6275 

.6407 

. 6149 

:m~ 
.6263 
.8591 
.6362 
.6153 
.6446 
.6378 
.6143 
.6396 
.6458 

:~~~~ 
.655:?· 
.6430 
.6097 
.6109 
.6107 
.5956 
.6006 
.6058 
.5873 
.5809 
.6085 
.6412 
.6442 
.6087 
.5785 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

. 100 

.125 

:m 
.200 
.225 
.250 
.275 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
.500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .aso 
.875 
.900 
.925 
.950 
.975 

l. 000 

--= 
GR 

k 
h 

1. oouo 
.8659 
. 9980 
.8626 
.9886 
.9479 
.94.05 
.9645 
.9178 
.9551 
.9000 
.9523 
.9161 

:~A~~ 
.9065 
.9367 

1. 0232 
.9374. 
.9246 

1. 0080 
.9446 
.9019 
. 9946 
. 9901 
. 8900 
.94.97 

1. 0935 
1.0725 

.9997 
1.0287 

.9993 

. 9299 

.9666 

.9723 

:96~~ 
.7965 

1.0375 
1. 1832 
1. 0825 

6. 225,· 
1 

e 
h 

.0000 

.434.6 

. 5391 . 

.6011 

.6586 

.5200 

.6359 

.5812 

.6246 

.6133 

.6275 

.6407 

.6149 

.6528 

.6362 

.6263 

.6591 

.6382 

.6153 

.64.46 

.6378 

.6143 

.6396 

.6458 

.6169 

.6288 

.6553 

.6430 

.6097 

.8109 

. 6107 

:~m 
.6058 
.5873 
.5809 
.6085 
.6412 
.6442 
.6087 
. 5785 

V = 1/2 HIR = 10 

6.435 

k 
r 

1. 0000 

:§~~~ 
.9379 
. 9049 
.8678 
.8321 
.7989 
.76'32 
.7338 
:7015 

:m~ 
.6017 

:m~ 
.4902 

:m~ 
.3689 
.3268 
.2828 
.2377 
. 1923 
. 1452 
.0973 
.0501 
.0024 

-.0472 
-.0970 
- . 1 4 77 
-.2004 
-.2544 
-.3103 
-.3692 
-.4301 
-.4925 
-.5576 
-.6268 
-.7006 
-.7776 

" = 1/2 

e 
r 

.oooo 
:&m 
.0675 

:m:t 
. 1503 
. 1735 
. 1925 
.2089 
.2228 
-~349 
:2Uf 
.2627 

:~m 
.2849 
.2914 
.2978 
.3038 
.3094 
.3152 
.3206 
.3257 
. 3311 
.3362 
.3408 
.3452 
.3494 
.3532 
.3568 
.3602 
.3633 
.3662 
.3692 
.3721 
.3747 
.3772 
.3799 
.3831 

k 
hr 

1.0000 
3.8209 

41.4410 
47.0600 
37.0854 
35.2717 
45.7007 
28.8012 
28.9395 

9.7526 
3.8115 

-18.0026 
-34.8275 
-45.3117 
-78.1011 
-81.9818 

-101.6994 
-143.7793 
-150.4579 
-170.3690 
-217.5600 
-232.0857 
-253.6215 
-309.5361 
-339.7547 
-355.5334 
-417.4927 
-490.0462 
-512.7758 
-535.0247 
-576.6465 
-592.4467 
-609.5923 
-645.6102 
-653.8902 
-640.8244 
-665.9518 
-729.6975 
-788.5165 
-793.2178 
-766.7809 

HIR = 10 

6.435 

k 
r 

1.0000 
.9928 
.9663 
.9379 
.9049 
.8678 
.8321 
.7989 
.7662 
.7338 
.7015 
.6692 
.6362 
.6017 
.5662 
.5288 
. 4902 
.4512 
.4105 
.3689 
.3268 
.2828 
. 2377 
. 1923 
.1452 
.0973 
.0501 
.0024 

-.0472 
-.0970 
-. 1477 
-.2004 
-.2544 
-.3103 
-.3692 
-.4301 
-.4925 
-.5576 
-.6268 
-.7006 
-.7776 

e 
r 

.0000 

.0048 

.0222 

.0675 

.0947 

. 1227 

. 1503 

. 1735 

. 1925 

.2089 

.2228 

.2349 

.2452 

:~~~~ 
.2704 
. 2779 
.2849 
.2914 
.2978 
.3038 
.3094 
.3152 
.3206 
.3257 
.3311 
.3362 
. 34 os· 
.3452 
.3494 
.3532 
.3568 

:5~83 
.3662 
.3692 
.3721 
.3747 
.3772 
.3799 
.3831 

k 
hr 

1.0000 
3.8209 

41.4410 
47.0600 
37.0854 
35.2717 
45.7007 
28.8012 
28.9395 

9.7526 
3.6115 

-18.0026 
-34.8275 
-45.3117 
-78.1011 
-81.9616 

-101.6994 
-143.7793 
-150.4579 
-170.3690 
-217.5600 
-232.0857 
-253.6215 
-309.5361 
-339.7547 
-3ss·. 5334 
-417.4.927 
-490.0462 
-512.7758 
-535.0247 
-576.6465 
-592.4467 
-609.5923 
-645.6102 
-653.8902 
-640.9244 
-665.9518 
-729.6975 
-788.5165 
-793.2178 
-766.7809 

D/R = O 

= -.002 

e 
hr 

.0000 
1. 3987 

34.1090 
-124.3415 
-131.4552 
-125.2351 
-141.9379 
-149.7502 
-152.8779 
-158.5812 
-156.4686 
-161.9918 
-154.1614 
-159.1494 
-156.7671 
-150.7589 
-157.3591 
-153.7515 
-146.5271 
-152.0045 
-149.4732 
-142.1529 
-146.3623 
-145.0740 
-135.6559 
-136.9379 
-138.7944 
-128.5655 
-115.7730 
-111.7151 
-104.5387 

-95.7250 
-92.4806 
-86.5954 
-77.6584 
-76.1820 
-79.5760 
-78.3959 
-68.84.53 
-57.0047 
-53.3546 

D/R = O 

-.002 

e 
hr 

.0000 
1.3987 

34.1090 
-124.3415 
-131.4552 
-125.2351 
-141.9379 
-149.7502 
-152.6779 
-158.5612 
-156.4686 
.;.161.9918 
-154.1814 
-159.1494 
-156.7671 
-150.7589 
-157.3591 
-153.7515 
-146.5271 
-152.0045 
-149.4732 
-142.1529 
-146.3623 
-145.0740 
-135.6559 
-136.9379 
-138.7944 
-128.5655 
-115.7730 
-111.7151 
-104.5387 
-95.7250 
-92.4806 
-86.5954 
-77.6584 
-76.1820 
-79.5760 
-78.3959 
-68.8453 
-57.0047 
-53.3546 



Tabla 3.5.2 Rigideces estáticas y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

.000 

.02S 

.oso 

.07S 

. 100. 

. 12S 

.1SO 

.17S 

.200 

.22S 

.2SO 

.27S 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.S2S 

.sso 

.S7S 

.600 

.625 

.650 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.aoo 

.825 .aso 

.875 

.900 

.92S 

.9SO 

.97S 
1.000 

--= 
GR 

k 
h 

1. 0000 
.g340 

l:u~8~ 
.9621 
.92S2 
.9794 

:m~ 
.8891 :ms 
.a727 
. 8498 

:m~ 
.9415 
.9319 
.a430 

·. 8819 
.9066 

:~21~ 
:m~ 
. 6634 

·. 6652 
.7537 
. 7315 
. 6961 
.7308 
.7042 
.6411 
.6722 
.7327 ::m 
.3223 
.2a09 
.3609 

8. 103 

e 
h 

.0000 

.S211 

.7069 

.7075 

.a316 

.642S 

.77a4 

.722S 

.7540 

.7539 

.7471 

.7782 

.7383 

.7724 

.7786 

.7430 
• 7746 
.7854 
.7432 
.7542 
.7724 
.7444 
.7414 
.7641 
.7572 
.7360 
.7493 

.. 7763 
.7754 
.7615 
.7663 
.7652 
.7528 
.7555 
.7631 
.7464 
.7218 
.7153 
.7297 
.7543 
.7648 

Pared lateral: contacto nulo 

T) 

""2il 

.000 

.02S 

.oso 

.075 

. 100 

. 1 2S 

. 1 so 

.175 

.200 

.22S 

.250 

.275 

.300 

.32S 

.350 

.37S 

.400 

.425 

.450 

.475 

.soo 

. S2S 

.550 

.575 

.600 

.62S 

.6SO 

.67S 

.700 

.72S 

.7SO 

.77S 

.800 

.a2S 

.aso 

.a7S 

.900 

.92S 

.950 

.97S 
1. 000 

GR 

1.0000 

t:Sm 
.8479 
.9a93 
.9692 
.9432 
.9921 
.9316 

~8~~~ 
.9627 
.9602 
.9244 
.8960 
.960a 
.9307 

l. o 137 
1.0182 

.9SS4 

.9977 
1. 0331 

.9606 

.9549 
1.0245 

.9a37 

.90a4 

.8178 
1.0063 
1.017a 
1.0124 
1. 064S 
1. 0795 
1. OS93 
l. 1 oss 
1. 196a 
1. 196S 
1.1144 
l. o 194 

.9904 
1.0771 

7.707 

e 
h 

.0000 

.5036 

.6755 

.6792 

.7856 

.6108 

.7383 

. 6835 

.7147 

.7124 

.7088 

.7354 

.7024 

.7331 

.7390 

.7102 

.7377 

. 7480 

. 71 37 

.7229 

.7387 

.7168 

.7139 

.7327 

.7292 
·. 7123 
.7223 
. 74S2 
.7483 
. 73aa 
. 74 31 
.7445 
.7358 
.7374 
.7452 
. 7361 
. 716a 
.7075 
.7138 
.7326 
.7472 

V = 1/2 

r ---= 

k 
r 

1

:8§~A· 
.9278 
.a96a 
• '8620 
.a303 

:9m 
.7573 
.734S 
.7133 
. 6911 
.66ao 
• 6452 
. 6188 

:i~~~ 
.5063 
.4765 
.4437 
.4102 
.3767 
.3408 
.3031 

:m¿ 
. 1906 
.1516 
. 11 35 
.0747 
.0353 

-.0037 
-.0439 
-.0857 
-. 1275 
-. 1692 
-.2119 
-.2572 
-.3060 

8.945 

e 
r 

.0000 

.0073 

.02a4 

.0960 

:l~~~ 
:H~~ 
:~~H 
.2653 
.2761 
.2942 
:~~é~ 
. 3033 
.30a9 
:51~~ 
.3224 
.326S 
.3302 
.3343 
.3381 
.3416 

:~1~1 
.3570 
.3609 

:5~~8 
.3713 
.3745 
.3773 
. 3800 

:5~~~ 
.3a73 
.3aa9 
.3904 

V = 1/2 

k 
r 

1 . 0000 
. 9914 
.9605 
.9251 
.aass 
.8413 
.7981 
.7580 
.7196 
.6817 
.6444 
.6077 
.5714 
.5345 
.4964 
.4569 
.4157 
.3733 
.3304 
.2867 
.2421 
. 196a 
. 1504 
. 1027 
.OS42 
.OOS3 

-.0445 
-.0947 
-. 1444 
-. 1941 
-.2447 
-.29S7 
-.3474 
-.4007 
-.4547 
-.soa7 
-.S637 
-.620S 
-.67a4 
-.7357 
-.7913 

6.866 

e 
r 

.0000 

.oosa 

.02SS 

.0788 

. 1133 

.1473 

.1810 

.2102 

.2344 

. 2552 

. 2734 

. 2893 

.3032 

. 3151 

.32S8 

.33SS 

.3447 

.3S36 

.3622 

.3704 

.3782 

.3858 

.3929 

.4000 

.4071 

.4139 

.4207 

.427S 

.4342 

.HOS 

.. 448a 

.4526 

.4583 

.4639 

.4696 

.47S2 

.4a06 

.4a60 

.4916 

. 4974 

.S032 

H/R = 10 

1.0000 
.a2H 
.7969 
.S9SS 
.aSal 
.8866 
.aOa2 
.96a2 
.8989 

1. 056t 
1. 0091 
1.1574 
1. 2054 
1. 1962 
1.4068 
1.3177 
1.3212 
I.S339 
1.4SI3 

.1.3588 
I.SOS4 
1. 4 7S4 
1. 3281 
1 • 4 1 20 
1.4860 
1 • 3002 
1.2570 
1.4437 
1.5820 
1.5357 
1.6088 
1.7095 
1.6752 
1. 7226 
1.8611 
1. 8098 
1. 6073 
1. 5014 
1. 5587 
1. 7088 
1. 7341 

H/R = 10 

k 
hr 

1 . 0000 
. a631 

l. 6ao 1 
1.6155 
1.2912 

.9461 
l. 04 41 

.6490 

.4434 

. 1007 
-.2326 
-.5766 

- 1 . 1 760 
-I.SI34 
-2.1419 
-2.7S24 
-3.0867 
-3.7094 
-4.4514 
-4.8187 
-S.3660 
-6.2104 
-6.6a4s 
-7.1542 
-a.oa09 
-a.a923 
-9.3aso 

-10.12a3 
-II.S002 
-12.776S 
-13.a292 
-15.1670 
-16.39SS 
-17.2227 
-18.2666 
-19.691S 
-20.4423 
-20.2661 
-18.6084 
-19.1771 
-19.4981 

D/R =·1/4 

.509 

e 
hr 

.0000 

.5129 

.4021 
l. 3961 
1.5421 
1.2333 
1.4302 
1.3749 
l. 4011 
1.4011 
1.366U 
1.4004 
1.3008 
1.3458 
1.314.3 
1.2341 
1.2a04 
1.2S44 
1. 1689 
1.2007 
1.2038 
1.1402 
1.1584 
1.1851 
1.1447 
1.1369 
1.1839 
1. 2090 
1.1760 
1.1642 
1.1712 
1.1482 
1.1319 
1.1343 
1.1105 
1.0647 
1.0526 
1. 06a6 
1. 0838 
1. 0731 
1.0349 

D/R = 1/4 

-. 106 

e 
hr 

.0000 

.S4a8 
1. 7586 

-1.6838 
-1.6a62 
-1.4241 
-1.3745 
-I.SIS6 
-1.373a 
-1.4307 
-1.3068 
-1.3SSI 
-1.2621 
-1.1966 
-1.1821 
-.9924 
-.9090 

=:m9 
-.6001 
-.S727 
-.4S64 
-.3057 
-.263S 
-.2160 
-.049S 

.OSS7 

.0673 

. 1296 

:mt 
.6907 
.9776 

1.2482 
1.4703 
1.8033 
2.263S 
2.6a9S 
3.0003 
3. 1966 
3.4293 



Tabla 3.5.3 Rigideces estáticas ·y coeficientes de impedancia 

Pared lateral: contacto total 

2 n 

.ooo 

.0~5 .o o 

:Y'5 . 1 5 
.1 o 
. 1 5 
.200 
.~25 • 50 
. 75 
.300 
.325 
.350 
.375 
.400 
.425 
.450 
.475 
. 500 
.525 
.550 
.575 
.600 
.625 
.650 
.675 
.700 
.725 
.750 
.775 
.800 
.825 .eso 
.875 
.900 
.925 
.950 

1:865 

--= 
GR 

k 
h 

1.0000 
1:8m 

.8158 

JIU 
. 91 ~ 1 
:3tt~ 
:9m 
.7947 
.8011 

:H~~ 
.7591 
.6989 
.6410 
.6745 
,6575 
.5706 

:~m 
.5256 
.4099 

:~f~~ 

~f~;~ 
.0985 

-.0038 
.0202 
. 1559 
.2500 
. 1738 

-.0094 

9.629 

e 
h· 

.0000 

.5804 

.8489 

.7801 

.9640 

.7492 

.8857 

.8445 

.8555 

. 8716 

.8475 

.8867 

.8591 

.8731 

. 9017 

.8742 

.8814 

.9109 

.9014 

.8867 
. 9011 
.9089 
.8907 
.8884 
.9053 
.9031 
.8856 
.8812 
;8972 
.9067 
.9043 
. 9106 . 
. 9203 
.9155 
. 9108 
. 9266 
. 9498 
.9533 
. 9286 
. 8978 
. 8878 

Pared lateral: contacto nulo 

.000 

.025 .oso 

.075 

.lOO 

. 125 

.ISO 

.175 

.200 

.225 

.250 

.275 

.300 

.325 

.350 

.375 

.400 

.425 

.450 

.475 

.500 

.525 

.550 

.575 

.600 

.625 .eso 

.675 

.700 

.725 

.750 

.775 

.800 

.825 .aso 

.875 

.900 

.925 

.950 

t:8ó5 

GR 

k 
h 

1. 0000 
.8305 

1.0130 
.8530 
. 994 4 
. 9986 
.9688 

1. 0294 
.9873 

1 . 0355 
1. 0144 
1 . 0377 
1.0766 
1.0649 
1. 1068 
1.1648 
1.1752 
1.2054' 
1.2957 
1.3569 
1.3758 
1.4326 
1. 5326 
1.5482 
1.5048 
1.5912 
1.6945 
1.6463 
1 . 5085 
1.5227 
1. 5474 
1.4546 
1.4597 
1. 5179 u m 
1.2817 
1.5707 
1.7889 
1.6819 
1.4002 

8.432 

e 
h 

.0000 

. 5321 

.7506 

.7040 

.8332 

.6596 

. 771 1 

. 7322 

.7452 

.7507 

. 7372 

.7595 

. 7455 

.7516 

. 7674 

.7554 

.7502 

.7591 

.7590 

.7384 

.7259 

. 7278 

.7068 

.6745 

.6692 

.6737 

. 6413 

.5991 

.5951 

.6062 

.5887 

.5814 

.5928 

.5767 

. 5547 

.5773 

.6187 

.6245 

.5784 

.5230 

.5099 

V = 1/2 

k 
r 

1 . 0000 
.9874 
.9532 

mn 
.7595 
.7451 
.7272 
.7094 

:m~ 
.6521 
.6330 
.6080 
. 5837 
.5607 
.5338 
.5063 
. 4798 
.4506 
.4185 
.3867 
.3540 
.3187 
.2821 
.2456 
.2083 
. 1704 
. 1324 
.0940 
.0549 
.0156 

-.0232 
-.0614 
-.0992 
-. 1368 

= 11.694 

e 
r 

:sm 
.0418 
. 1311 
. 1713 
. 1978 

~~!t~ 
.2988 
.3083 
.3140 
.3214 
.3260 
.32Sa 
.3348 
.3378 
. 3405 
.3445 
.3475 
.3500 
. 3533 
.3560 
.3582 
.3608 
.3637 
.3662 
.3688 
.3717 
.3748 
.3778 
,'38 1 o 
.3842 
.3874 
.3906 
. 3939 
.3972 
.4004 
.4035 
.4063 

V = 1/2 

k 
r 

1.0000 
. 9900 
.9555 
.9140 
.8697 
.8207 
.7730 
.7288 
.6879 
.6480 
. 6092 
. 5726 
.5373 
. 5049 
.4710 
.4384 
.4068 
. 3740 
.3481 
.3272 
.3079 
.3023 
. 3042 
.3104 
. 3344 
.3659 
.3957 
.4369 
.4863 
.5244 
.5564 
. 5822 

:~m 
.5902 
.5693 
.5388 
.5085 
. 4796 
.4467 
.4072 

7.345 

e 
r 

.0000 

.0075 

.0303 

.0916 

.1341 

. 1739 

.2138 

.2488 

.2790 

:~m 
.3492 
.3687 
.3858 
.4013 
.4170 
.4312 
.4461 
. 4623 
.4764 
.4913 
.5065 
.5183 
.5300 
.5405 
.5456 
.5492 
.5515 
.5488 
.5423 
.5350 
.5254 
:~ó~~ 
.4955 
.4858 
.4782 
.4722 
. 4663 
. tBOI 
.4542 

HIR = 10 

k 
hr 

1. 0000 
.8076 
.9253 
.7093 
.9332 
.9599 
.8783 
.9875 
.·8857 
.9707 
.8817 
.9283 
.9227 
.8378 
.9125 
.8421 
.7534 
.9063 
.7783 
. 6480 
.6350 
.6343 
.5067 
.4307 
.4291 
.3312 
. 1749 
. 0835 
.0544 

-.0213 
-.1145 
-.1617 
-.2169 
-.2963 
-.3399 
-.3463 
-.3729 
-. 4 366 
-.5131 
-.5682 
-.5993 

HIR = 10 

k 
hr 

1.0000 
.8210 

1.1444 
.9916 
.9126 
.6893 
.6563 
.5687 
.4000 
.3623 
. 1795 
. 1903 

-.0091 
-. 1063 
-.1145 
-.3603 
-.2799 

.0272 

.0726 

.3698 
1.1453 
1 . 6925 
2.2420 
3.4637 
4.4978 
4.8802 
6.0338 
7.6637 
8.3851 
8.5991 
9.2921 
9.4568 
9.2567 
9.5207 
9.3254 
8.2581 
7.5569 
7.8107 
8. 3487 
8.0767 
7.0020 

D/R = 112 

l. 446 

e 
hr 

.0000 

.5790 

.6645 
1. 0789 
1.2633 

.9536 
1.1211 
1.0508 
1. 0680 
1. 0668 
1. 034 7 
1.0699 
1.0064 
1.0396 
1.0451 

.9946 
1. 024 2 
1.0377 

.9950 
1.0027 
1. 0235 
1. 0037 

.9968 
1. o 152 
1. o 156 

.9990 
1.0073 
1. 0304 
l. 041 S 
1.0432 
1.0551 
1. 0675 
1.0721 
1. 081 o 
1.0942 
1.1001 
1.0979 
1 . 0956 
1. 0975 
1.1018 
1.1021 

D/R = 1/2 

-.343 

e 
hr 

.0000 

.5604 
1 . 2008 

.1108 

. 2472 

. 291 S 

.5537 

.5130 

.6747 

.7183 

. 8286 

.9043 

.9308 
1. 0868 
1.1568 
1. 2795 
1.4972 
1. 6086 
1.6870 
1.8983 
2.0089 
1. 9881 
2. 1022 
2. 14 22 
1.9610 
1.9015 
1.9283 
1. 7305 
1. 3747 
1.1945 
1.0042 

.7262 

. 5811 

.4354 

.1887 

.0624 

.1197 

. 1709 

.0699 
-. 1184 
-.2046 
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RESORTES Y AMORTIGUADORES EQUIVALENTES DEL SUELO 

. ·1' 1 
' 2 Ed d P. R h 2

'
3 

Jav1er Av1 es y uar o erez- oc a 

SUMMARY 

A set .of analytical and numerical solutions to compute 
impedance functions for embedded foundations in ·a homogeneous 
stratum equivalent to a layered soil deposit are presented. These 
solutions are useful for the determination of effective period and 
damping of st.ructures 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 problem. 

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 criterion, respectively, is 
assumed. Moreover, the site parameters can be computed rigorously 
beginning with the eigenvalue problem defined by equation 5. 

The impedance functions are defined as the steady state ratio 
between the applied force (moment) and the result displacement 
(rotation) in the force direction. The foundation is assumed 
mass less and exc i ted harmonically. The dynamic st i ffnesses 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 K0

, and the stiffness and damping coefficients k 
m m 

ande , .respectively, depending on the normalized frequency ll , as 
m m 

shown in equation 13. Here, m indicates the vibration mode which 
could be a trans lation, a rotat ion and coupled. The normal i zat ion 
factor (1 + i2<l pretends to isolate the effect of the soil 
material damping <· Thus, .this representat ion allows to assume 
other damping coefficients. 

1 Instituto de Investigaciones Eléctricas 
2 Centro de Investigación Sísmica AC, FJBS 
3 Facultad de Ingeniería, UNAM 
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The static stiffnesses can be computed with equations 17-19, 
in which H is the deposi t depth, D is· the foundat ion depth, and R 

h 

and R are the equi valent radi i to the real foundation surface 
r . 

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 = l/3(i=l), 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=l), l/2(k=2) and 3/4(k=3). In al! cases, a soil 
damping coefficient < = 0.05 was assumed. In spite of this 
situation, for damping in the range 0.03 "< "0.07 the present 
impedance coefficients can be still used as a good approximation. 
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1. INTRODUCCIÓN 

En el diseño sísmico de estructuras masivas como las plantas 
nucleares, o de estructuras de edificios desplantados en depósitos 
de suelos blandos, se deben tener en cuenta expl ici lamente los 
efectos de interacción entre la estructura y el suelo, producto de 
la flexibilidad de éste. Además, en depósitos estratificados se 
tienen que considerar los efectos adicionales originados por las 
formaciones locales. 

Es común que el análisis de interacción suelo-estructura se 
realice sustituyendo el suelo por resortes estáticos así como por 
amortiguadores viscosos y masas virtuales adheridas a la 
cimentación, invariantes con la frecuencia de excitación, cuyos 
valores se definen de modo que la respuesta estacionaria se ajuste 
a soluciones exactas para Un amplio rango de frecuencias (Newmark 
y Rosenblueth, 1971). Estos parámetros generalmente se calculan 
para cimentaciones 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 excitación, asi como los efectos de la estratigrafía del sitio 
y la profundidad de la cimentación. Una manera eficiente de tratar 
estos aspectos consiste en reemplazar los parámetros mencionados 
por rigideces dinámicas o funciones de impedancia para 
cimentaciones embebidas en depósitos de suelo estratificados. 

Las soluciones existentes sobre funciones de impedancia están 
restringidas a modelos viscoelástico 1 ineales. Una forma práctica 
de tomar en cuenta aproximadamente el comportamiento no lineal del 
suelo consiste en estimar valores equivalentes de las propiedades 
mecánicas de_! suelo con base en las deformaciones causadas por Jos 
movimientos sísmicos intensos esperados en el sitio en cuestión. 

En este trabajo se presenta un conjunto de soluciones 
aproximadas y rigurosas para evaluar las rigideces dinámicas de 
una cimentación enterrada en un estrato equivalente al depósito de 
suelo original. Estas soluciones son de gran utilidad para la 
determinación del periodo y amortiguamiento efectivos de sistemas 
suelo-estructura; lo son también para el análisis sísmico de 
estructuras cuando se suponen apoyadas sobre resortes y 
amortiguadores, dependientes de la frecuencia de excitación, en 
sustitución del suelo. 

2. IDEALIZACIÓN DEL SUELO 

La rigidez dinámica de una cimentación depende de numerosos 
factores que tienen que ver con la cimentación misma y con el 
suelo. Para fines prácticos, esta complejidad se puede reducir si 
tanto la cimentación como el suelo se idealizan adecuadamente. Los 
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l. 

parámetros dinámicos más relevantes del suelo son el periodo 
dominante de vibrar del sitio y la velocidad media de propagación 
del sitio. Como una aproximación, un depósito estratificado 
horizontalmente se puede reemplazar por un estrato equivalen te 
definido con los parámetros dinámicos del depósito original. 

El depósito de suelo consi.derado se muestra en la Fig. l. 
Este yace sobre una base rigida que representa la roca basal cuya 
profundidad se puede establecer como aquélla donde la velocidad de 
propagación de ondas de cortante {3 vale al menos 700 m/s. El o 
módulo de rigidez al corte G se relaciona con {3 mediante la 

o o 
expresión 

(3 = j G lp 
o o o 

(1) 

donde p = 'O /g es la densidad, 
' o o. 

la aceleración de la gravedad. 
la roca basal implica que G o 

3 
medio de 'Q 

0 
= l. 7 t/m . 

h 
z 

1 

z 

h 
m 

H 

z 

h 
H 

siendo r
0 

el peso volumétrico y g 

En consecuencia, la condición para 
2 

;o 85 000 t/m , aceptando un valor 

1 (3 1 • 'O 1 • .:;1 
X 

m 

f3 . 'O . e:; 
m m m 

H 

(3H • 'OH' 1;H 

Fi~?:. 1 Depósito estratificado horizontalmente 
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-'.-:·El estrato equivalente al depósito 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 parámetros 
·correspondientes del depósito original, así corno con la velocidad 
de ondas 'de cortante 13, que es función tanto de H corno de T, la 
cual -se conoce corno la ·velocidad media de propagación del depósito 

. ·dii"· suelo' y". representa "la velocidad efectiva de un ·estrato 
··equivalente con profundidad H y periodo T . 
. ·. ···•Los. valores del peso volumétrico 7 y el amortiguamiento l; del 
estrato equi. valen te se pueden fijar corno los promedios de los 

.. parámetros correspondientes del depósito de suelo. Se estima que 
esta simplificación es suficiente para el caso de suelos donde el 
rango de variación de tales parámetros es pequeño, corno sucede.con 
la mayoría de suelos· que se encuentran en la.práctica. 

H T = 4 H -{3-

Fig. 2 

X 

13. 'l. l; 

Estrato equivalente 

El periodo dominante de vibración y la velocidad media de 
propagación del sitio se pueden determinar con técnicas 
aproximadas. Sin embargo, en si ti os especiales donde los 
contrastes de rigidez entre estratos sean considerablemente 
grandes se recomienda emplear técnicas rigurosas. 
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2.1 Determinación aproximada del periodo dominante y la velocidad 
media del sitio 

Una buena aproximación para la velocidad media de propagación 
del depósito estratificado se puede obtener recurriendo a, los 
conceptos de velocidad y lentitud promedios. entendiéndose como 
lentitud al recíproco de la velocidad. 

Por un lado, la velocidad media de propagación se puede 
determinar suponiendo que el tiempo que tarda una onda de cortante 
en recorrer un estrato uniforme de espesor H con una velocidad ~ 
es el mismo que necesita para atravesar el depósito estratificado. 
El tiempo que requiere una onda de cortante para propagarse desde 
la base hast:a la superficie del estrato equivalente , es igual a 
t = H/~, en tanto que el tiempo requerido para atrevesar 

e 

verticalmente el depósito estratificado es igual a t = :1: h /~ , 
d m m m 

siendo h y ~ el espesor y la velocidad de propagación del 
m m 

m-ésimo estrato, respectivamente. Igualando los tiempos t y t se 
e d 

obtiene que la velocidad media de propagación vale 

~ = 
H 

H h 
L_m_ 

m=! (3m 

( 2) 

Por otro lado, cuando las variaciones en velocidad no son muy 
pronunciadas, la velocidad media de propagación también se puede 
determinar integrando el perfil de velocidades y dividiéndolo 
entre la profundidad del depósito para tener su valor medio, lo 
que conduce a 

~ = 

H 

¿ ~ h 
m m 

m=l 

H 
(3) 

Las Ecs. 2 y 3 definen la velocidad media de propagación en 
términos del promedio de lentitudes y velocidades del depósito 
estratificado, respectivamente. Conocida la velocidad media de 
propagac1on, el periodo fundamental de vibrar del depósito 
estratificado se infiere como una buena aproximación mediante la 
solución de, un manto homogéneo dada por la expresión 

T = 4 H -(3-
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La velocidad media de propagación obtenida con base en los 
conceptos de velocidad o lentitud promedios resulta 
suficientemente aproximada para la mayoría de los sitios. El grado 
de aproximación y la mejor solución dependen de las 
características del perfil estratigráfico. Sólo si los contrastes 
de velocidad entre estratos son muy marcados se debe preferir el 
concepto de lentitud promedia. 

2. 2 Determinación rigurosa del periodo dominante y la velocidad 
media del sitio 

Los mo.dos naturales de vibrar de un depósito de suelo 
modelado con estratos horizontales se pueden determinar fácilmente 
mediante la técnica del elemento finito. Para esta situación es 
posible usar hiper-elementos que se discretizan solamente en la 
dirección vertical. 

Lysmer y Drake (1972) han desarrollado un método de elemento 
finito de aplicación práctica para el problema de modos de 
propagación de un depósito estratificado. Este consiste en 
discretizar -cada estrato del depósito en subestratos cuyos 
espesores se deben escoger mucho más pequeños que la longitud de 
onda de cortante en el estrato en cuestión. De esta forma, el 
número de estratos en el sistema discreto se selecciona 
generalmente mayor que el número de estratos en el sistema 
original. Un análisis típico requiere de 10 a 40 estratos. Si el 
depósito real con M estratos se divide en N subestratos (N > M), 
los modos permanentes (modos naturales de vibración), se encuentran 
resolviendo un problema de valores característicos de orden N 
definido por la ecuación homogénea 

(5) 

donde w es la frecuencia y Z el 
n 

modo correspondientes a la 
n 

n-ésima forma natural de vibración del depósito de suelo. Z es un 

eigenvector que tiene como 
modales, perpendiculares al 

componentes los 
plano x-z, de 

( 1 " n " N). Además, M y K son las matrices de 
respectivamente, del depósito estratificado, 
tridiagonales y tienen la siguiente estructura: 
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desplazamientos 
los nodos z 

n 

masa y rigidez, 
las cuales son 



• 

• • 

• 
K,M = (6) 

. . 

Estas matrices se ensamblan con las matrices de estrato K" y 
M", que tienen las siguientes formas: 

K" = G /h [ _: -: ] n n 
(7) 

1/3 116 ] M" = p h [ n n 
1/6 1/3 

(8) 

donde en. pn y hn son el módulo de rigidez, la densidad y el 

espesor del n-ésimo estrato, respectivamente. 
Los elementos de las matrices K, H que se traslapan deben 

sumarse, los que se localizan fuera de los bloques son cero, y los 
que caen fuera de la matriz no se consideran ya que el 
desplazamiento de la base rígida del depósito de suelo está 
prescrito como nulo. 

Una vez resuelto el 
periodo fundamental de 
obtiene con la relación 

problema de valores característicos, el· 
vibrar del depósito estratificado se 

la T = 2n/w . Y conocido este periodo, 
1 

velocidad media de propagación del depósito de suelo se encuentra 
a partir de la solución de un manto homogéneo como ~ = 4HIT. 
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3. FUNCIONES DE.IMPEDANCIA 

Las funciones de impedancia se definen como la .relación en 
estado estacionario entre la fuerza (momento) aplicada y el 
desplazamiento (rotación) en la dirección de la fuerza para una 
cimentación rigida carente de masa y excitada armónicamente. Estas 
funciones son de tipo complejo y dependientes de la frecuencia de 
excitación. Matemáticamente expresan, la parte real, la rigidez e 
inercia del- suelo y, la imaginaria, el amortiguamiento material 
por comportamiento histerético y el geométrico por radiación de 
ondas. Físicamente representan los resortes y amortiguadores 
equivalentes del suelo. 

Los significados matemático y 
dinámicas se pueden ilustrar empleando 
discreto de un grado de libertad. Para 
de movimiento de un oscilador simple 

fisico de las rigideces 
una analogía con un sistema 
esto, supóngase la ecuación ,-

M x + e ~ + K x = p(tl (9) 

donde M, C y K son la masa, amortiguamiento y rigidez, 
respectivamente, p es la fuerza excitadora y x el desplazamiento. 

-Para una excitación armónica p(t) = Pe 1wt se tiene en el estado 
estacionario una respuesta x(t) = Xe 1wt. siendo w la frecuencia de 
excitación. Así, la Ec. 9 se reduce a 

( K + i w C - w2 M ) X = P (10) 

Por definición, la rigidez dinámica del oscilador es la 
relación entre la fuerza exaltadora y el desplazamiento en estado 
estacionario, esto es: 

K(wl = 
p 

x = ( K - w2 M ) + i w e ( 11) 

Esta expresión muestra que la rigidez dinámica del oscilador 
es una función compleja dependiente de la frecuencia de 
excitación. La parte real expresa la rigidez e inercia del 
sistema, y la parte imaginaria la energía disipada a través de su 
amortiguamiento. 

La función de impedancia se acostumbra presentar' en términos 
de la rigidez estática y coeficientes de impedancia dependientes 
de la frecuencia de la siguiente manera: 
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K(w) = K ( k + i w e (12) 

2 2 
donde k = 1 - w /w y e = 21; /w , siendo 

o o o wo la frecuencia natural 

y l; el amortiguamiento del oscilador. 
o 

Los parámetros k y e se 

conocen como coeficientes de ·rigidez y de amortiguamiento, 
respectivamente. Para el oscilador simple, k decrece con la 
fr.ecuencia y se hace nula para la frecuencia natural, en tanto que 
e permanece constante. La Ec. 12 implica que la rigidez dinámica K 
se puede expresar como el producto de la rigidez estática K por un 
factor dinámico complejo ( k + iwc ) que considera las 
características de inercia y amortiguamiento del sistema; para la 
frecuencia cero el factor dinámico se reduce a la unidad real ·y 
por tanto· la rigidez dinámica coincide con la estática. 

Con base en la analogía con el sistema discreto de un grado 
de libertad, la rigidez dinámica de un sistema continuo 
suelo-cimentación, como el que se muestra en la Fig. 3, se puede 
expresar mediante una función compleja dependiente de la 
frecuencia de excitación, de la forma 

- o [ K(w)=K k(l)) 
m m m m 

+ i ll e (l) ) ) 
m m m 

( 1 + i 2 l; ) (13) 

en que m indica el modo de vibración de la cimentación, K
0 

es la 
m 

rigidez estática, k y e son los coeficientes de impedancia, y l) 
m m m 

es la frecuencia normalizada. El factor de normalización 
( 1 + i21; ) intenta aislar el efecto del amortiguamiento material 
en los coeficientes de rigidez y amortiguamiento, según el 
principio de correspondencia (Gazetas, 1983). 

Los modos de vibración de interés son la traslación 
horizontal y rotación de la base de la cimentación. En 
consecuencia, se deben definir impedancias lineales K a partir de 

h 

las fuerzas y los desplazamientos a lo largo de los ejes 
principales de la base, así como impedancias rotacionales K a 

r 

partir de los momentos y las· rotaciones alrededor de los mismos 
ejes. Además, como las fuerzas horizontales a lo largo de los ejes 
principales de la base producen tanto desplazamientos como 
rotaciones, se deben definir impedancias acopladas K , las cuales 

hr 

son originadas fundamentalmente por el enterramiento de la 
cimentación; este acoplamiento entre la traslación y rotación 
resulta muy pequeño para cimentaciones desplantadas sobre la 
superficie. 
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T,f3 

Fig. 3 Sistema suelo-cimentación 

Si K representa el resorte y e el amortiguador equivalentes 
m m 

del suelo, como se ilustra en la Fig. 4, la función de impedancia 
se define alternativamente mediante la.expresión compleja 

K (w) = K (w) + 1 w e (w) 
m m m 

(14) 

2 R -----' 

T 
Kh.Khr 

Fig. 4 Resortes y amortiguadores equivalentes del suelo 
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Por tanto, el resorte y amortiguador se relacionan con los 
coeficientes de impedancia a través de las expresiones 

K = Ka 
[km - 2 < 7) e J (15) 

m m m m 

w e = Ka [ 7) e + 2 < k ) (16) 
m m m m m 

3.1 Rigideces estáticas 

Las rigideces estáticas para 
horizontal, rotación y acoplamiento 
enterradas en un .estrato elástico 
obtenidas por Kause 1 et al ( 1978); 
por las siguientes expresiones: 

los modos de traslación 
de cimentaciones circulare~ 

con base rígida han sido 
dichas rigideces están dadas 

8GR
3 

[ ~r 1+ 
3 ( 1-v) 

1 

6 

R 
r 

H 

2 5 

3 4 

][ 1 + 2 :r ][ 1 + O. 71 

2 
5 

D 
R 

h 

0.03 J 

D 

) ( 17) 
H 

D 

) (18) 
H 

(19) 

donde D es la profundidad de desplante de la cimentación.· Además, 
R y R son los radios de círculos equí val entes a la superficie de 

h r . 

desplante con igual área e igual momento de inercia de dicha 
superficie, respectivamente, es decir: 

- [ 4 I J 1/4 R- --r n 

(20) 

( 21) 

donde A es el área de la superficie de cimentación e I el momento 
de inercia de dicha superficie con respecto a su eje centroidal de 
rotación. En términos de estos radios equivalentes la frecuencia 
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normalizada se define como 

w R 
l} 

h,r 
= 

h,r (22) 
¡. (3 

.... Para las impedancias acopladas se debe emplear la frecuencia 
normalizada lJ . 

h 

3.2 Coeficientes de rigidez y amortiguamiento 

Con fines prácticos, Kausel et al (1978) han desarrollado 
fórmulas aproximadas para los coeficientes de rigidez y 
amortiguamiento para los modos de traslación horizontal, rotación 
y acoplamiento de cimentaciones circulares enterradas en un 
estrato viscoelástico con base rígida, las cuales están dadas por 
las siguientes expresiones: 

k = 
h 

1 (23) 

r-'' l} ; si l} :S 2.5 
r r 

k = o. 5; si l} ;o 2.5 y V :S 1/3 
r r 

1 - 0.2 l} ; si l} ;o 2.5 y V ;o 0.45 
r r 

(24) 

k = k (25) 
hr h 

0.65 1; l} 
hs 

si l} ll} :S 1 l} = 

{ ' - 1 1 - 2 1; ) 2 h~ h S 
(26) e = l}hs h 

0.576; Si l} = l} /TI > 1 
hs h S 

0.5 1; TI 
rp 

si l} = l} /TI :S 1 

{ 1 ( 1 - 2. 1; ) 
2 rp r p - TI 

e = 
rp 

(27) 
r 0.3 2 

TI r 
si l} ll} 1 l} = > 

1 + 
2 rp r p 

l} 
r 

e = e (28) hr h 
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donde lJs y lJP que representan las frecuencias fundamentales del 

depósito, adimensionales, en vibración trasversal y vertical, 
respectivamente, son: 

rr R 
h 

l) = (29) 
S 

2 H 

rr R 
r a 

l) = T S 
2 H 

(30) 

en donde 

a [ 2 1 - V ) r/2 
T = - 2 V 1 

( 31 ) 

es la relación de velocidades medias de· propagación de ondas de 
compresión y cortante del depósito de suelo en cuestión. 

4. TABLAS DE RIGIDECES DINÁMICAS 

Para el cálculo de rigideces dinámicas rigurosas cabe acudir 
a un eficiente método de elemento finito desarrollado por 
Tassoulas y Kausel (1983). Con base en este método se elaboró un 
conjunto de tablas para las rigideces estáticas y los coeficientes 
de rigidez y amortiguamiento para los· modos de traslación 
horizontal, rotación y acoplamiento de cimentaciones circulares 
ente_rradas en un estrato viscoelástico con base rígida, que se 
presenta al final de este trabajo. 

Los resultadoS están normal izados de suerte que se pueden 
emplear para situaciones generales. Los parámetros que se variaron 
son el coeficiente de Poisson v, la profundidad del depósito H, la 
profundidad de desplante de la cimentación O, el radio de la 
cimentación R y la velocidad media del sitio (3. El rango de 
variación establecido para estos parámetros pretende cubrir una 
gama amplia de casos que se presentan en la práctica. Para valores 
intermedios vale interpolar linealmente. 

En las tablas i.j.k se presentan rigideces estáticas y 
coeficientes de impedancia para los siguientes valores: a) 
coeficiente de Poisson v = l/3(i=l), 0.45(i=2J. y l/2(i=3); b) 
profundidad del depósito normal izada con el radio de la 
cimentación H/R = 2(j=l), 4(j=2), 6(j=3), B(j=4l y 10(j=5); y 
profundidad de desplante de la cimentación normal izada con su 
radio 0/R = 1/4(k=1), l/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 consideró un amortiguamiento del suelo 
e:; = O. 05. Para valores de amortiguamiento alrededor del 5 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 dinámica. 
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Efectos de Sitio e Interacción Suelo-Estructura para Fines 
de Reglamentación Sísmica 

J. Avilés1 y L. E. Pérez-Rocha2 

Resumen 

Se presenta una revisión de los criterios adoptados en reglamentos s[mlicos para considerar 
los efectos de sitio e interacción suelo-estmcl!tra. Se hace referencza a los dos códigos sísmzcos 

· más importantes del país: las Normas Técnicas Complementarias para Disel'io por Sismo del 
Reglamento de Constnú;ciQJzes del Distrito Federal (NTCDS-DF) v el Manual de Dise1/o por Sismo . . 
de la Comisión Federal de EleCtricidad (MDS-CFE). Este zíltimo no tiene el carácter de regla111elllo, 
pero en la práctica funciona como zma guía normativa de gran utilidad. 110 sólo para la 
determinación de riesgo sísmico en elteJTitono nacional, sino también para la definición de 
criterios cü? dise1io sísmico para estmcturas convencionciles e zndustriales. Asimismo, s~· co111entan 
los modelos simplificados en que se han basado los estudios que han 1/euado a la estzpulaczón de 
tales criterios. No todos los efectos de sitio e interacción suelo-estructura se conszderan 
e.\plícitamente en las recomendaciones sísmicas uigemes. Los efectos ignorados se discuten aunque 
sea defonna somera, afm de que en la práctica se tengan presell/es las limztaciones reglamemarias 
que derivan del estado aclllal del conocimiento. 

Introducción 

El problema de las condiciones de Sitio y 
la interacción din;imi.ca entre el suelo y la 
e'trucwra ha adquirido relevancia en los 
úlumos años como resultado, pnnopalmenre, 
de los efectos producidos en las estructuras 
de la ciudad de México por los sismos de 
septiembre de 1985. Con base en la 
imponancia de los fenómenos observados. se 
decidió entonces que los efectos de siuo e 
interacción suelo-estructura más importantes 
se tengan en cuenta explícitamente en el 

diseño sísmico de estructuras desplanud:~s en 
sitios de suelo blando CRosenblueth y 

Rt;séndiz, 1988; Rosenblueth y Gómez, 1991). 

Debido a efectos locales, en formaCiones 
de suelo blando las oncbs sísm1cas sufren 
importantes modificaciones con respecto a sus 
características en sitios de terreno firme 
(Sánchez-Sesma, 1987). Las interfases entre 
estratos y las fronteras laterales producen un 
fenómeno de difracción mliltiplc que genera 
amplificaciones y atenuaciones en el 
movimiento del suelo. La importancia práctica 

• 
1 Jusmuto de bll't!Sfl8w.:wllt'S Eléctnccb, Apdo 1-4 75, Clu·mtll'llt:ll 62001, Mt!xu() 
1Ceutro de lluoe.-.ugar.:¡ó¡¡ Si.'>IIIIUI, F/BS, Ccllrt.'tem lii.1JIBLu 203. Ht!riJL':>. di! Pwhf!nW 14200, Ah'.\'ILU 
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de los efectos de sitio radica en que de ellos 
depende la caracterización del terreno de 
Cimentación para fines de microzonificación 
sísmica, la cual es fundamental en la 
reglamentación sísmica. 

La presencia de irregularidades laterales 
puede tener efectos muy significativos en la 
respuesta del sitio. Sin embargo, es común 
que las estimaciones de los efectos de sitio 
se basen en resultados obtenidos de modelos 
unidimensionales que no toman en cuenta la 
influencia de estas irregularidades. Aunque se 
sabe que los efectos de irregularidades 
laterales crecen con la cercanía del sitio a los 
bordes y decrecen con el amortiguamiento 
material del suelo, aún no existen criterios 
prácticos para estimar estos efectos en la 
respuesta del sitio. 

Las NTCDS-DF y el MDS-CFE consideran 
los efectos de sitio por la vía de la 
microzonificación sísmica y el espectro de 
diseño. Para la clasificación del terreno de 
cimenta.ción ante la ausencia de una 
microrregionalización, en el MDS-CFE se 
recurre al uso de una carta de 
microzonificación en función del periodo 
dominante y la velocidad efectiva del sitio. La 
dependencia de las ordenadas espectrales 

' máximas en cada sitio con su periodo de 
vibración más largo sólo se considera en las· 
NTCDS-DF, gracias a la valiosa información 
recabada a través del momtoreo sísmico de 
la ciudad de México. 

La interacción dinámica suelo-estructura 
consiste en un conjunto de efectos cine
máticos e inerciales produc1dos en la 
estructura y el suelo como resultado de la 
flexibilidad de éste ante solicitaciones 
dinámicas. La interacción modifica esen
cialmente los parámetros dmámicos de la 
estructura así como las características del 
movimiento del terreno en la vecindad de la 
cimentación. 

10 

El problema de interacción suelo-estructura 
se puede descomponer en una parte inercial 
y otra cinemática (Kausel y col. ·1978). El 
alargamiento del periodo fundamental de 
vibración, el incremento o la reducción del 
amortiguamiento y la modif1cación de b 
ductilidad de la estructura. con respecto a los 
valores que tendría en su condición de b:~se 

· rígida, son producidos por la interacción 
inercial, debido fundamentalmente a la inercia 
y elasticidad del sistema acoplado. Por su 
parte, la interacción cinemática reduce la 
traslación de la cimentación e induce torsión 
y cabeceo en ella. a la vez que fdtra los 
componentes de alta frecuencia de la 
excitación. debido esencialmente a la rigidez 
y geometría de la cimentación. 

Usualmente. es conservador efectuar sólo 
el análisis de interacción mercial. siempre y 
cuand() los efectos de sitio sean considerados 
en la determinación del movim1cnto sísmico 
en la superficie del terreno, el cual se toma 
como la excitación efect1va en la base de la 
cimentación. Aunque esta excitación no tiene 
componentes de rotación, generalmente es 
más desfavorable que el movimiento efectivo 
que se obtiene de un análisis de interacción 
cinemática. 

Como se sabe, el periodo fundamental de 
la estructura interactuando con el suelo 
siempre se incrementa, porque el sistema 
acoplado tiene una flexibilidad mayor que la 
de la estructura supuesta con base rígida 
(Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y Meek, 
1974). También se sabe que el amorti
guamiento del sistema acoplado generalmente 
se incrementa, porque ex1ste una disipación 
adicional de energía producto de los 
amortiguamientos material (comportar.··ento 
histerético) y geométrico (radiación de o;-,Jas) 
del suelo (Jennings y Bielak, 1973; Veletsos y 
Meek, 1974). Como la interacción suelo
estructura reduce la efectividad del amorti- 1 
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guamiento estructural, es posible que el 
amortiguamiento efectivo del sistema 
acoplado sea menor que el amortiguamiento · 

·de la estructura con base rígida, a menos que 
esta reducción sea compensada por el 
incremento debido al amortiguamiento del 
suelo. 

Aún no se han desarrollado expresiones 
para evaluar el incremento o la reducción en 
las demandas de ductilidad de sistemas suelo
estructura con respecto a los valores corres
pondientes de la estructura su puesta con base 
rígida. En consecuencia, actualmente no es 
posible determinar sencillamente la resistencia 
de fluencia de un sistema acoplado que, ante 
una excitación dada, se requiere para limitar 
la demanda de ductilidad a. una ductilidad 
disponible especificada. Solamente se ha 
sugerido que la. ductilidad del sistema 
acoplado se reduce, según se infiere del 
comportamiento de una estructura de un 
grado de libertad con comportamiento 
elastoplástico, cuya ductilidad es funCión 
decreciente del alargamiento del periodo por 
interacción (Rosenblueth y Reséndiz, 1988). 

Las modificaciones por interacción del 
periodo fundamental, el amortiguamiento y b 
ductilidad pueden conducir a respuestas 
estructurales may0res o menores, depen
diendo de la posición de Jos periodos 
resonantes del espectro de respuesta y los 
niveles· de amortiguamiento y ductilidad. 
Usualmente, los criterios de diseño adoptados 
en códigos sísmicos consideran los efectos de 
interacción sólo en el penodo y amorti
guamiento. A pesar de que se pueden intro
ducir errores del lado de la inseguridad, los 
efectos de interacción en la ductilidad suelen 
despreciarse puesto que no se conocen con 
certidumbre las implicaciones que tienen en 
la respuesta estructural. 

Las recomendaciones sísmios :1ctuale> 
para tener en cuenta los efectos de interacción 
son todavía muy limnadas. En las NTCDS-DF 
se considera la influencia de la interacción 

inercial sólo en el periodo fundamental. 

mientras que en el MDS-CFE se In ce tanto en 
el periodo como en el amortiguamiento del 
modo fundamental. Sin embargo, en ninguna 
de las dos normas se especifican criterios para 
incluir los efectos inerciales en la ductilidad 
estructural, ni para introducir la influencia de 

la interacción cinemática en el movimiento de 

la cimentación. 

Modelo para efectos de sitio e 
interacción 

En la respuesta sísmica de estructuras 
intervienen varios factores que tienen que ver 
con b fuente, el trayecto, el sitio y la estructura 

misma. Con objeto de simplificar el cálculo 

de dicha respuesta se acostumbra adoptar 
como excitación de diseño un temblor 

característico defmido en condiciones de 
terreno firme, de suerte que los efectos de 
fuente y trayecto se consideren Implí
citamente. De esta forma sólo faltaría tomar 
en cuenta los efectos de sitio e interacción 
suelo-estructura en la determinación de la 

respuesta estructural. Para llevar- a cabo esto 

último se utiliza un modelo simplificado como 
el que se muestra en la fig 1_ (Rosenblueth y 

Reséndiz, 1988), formado por un ~strato 

equivalente y un oscilador elemental en 

representación del subsuelo del sitio y el 

modo fundamental de la estructura, respec

tivamente. 

11 
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Figura 1. Modelo para considerar efectos·de sitio e interacción !i"Uelo-estructura. 

En este modelo los grados de libertad del 
conjunto son la deformación de la e,;tructura, 

. X , el desplazamiento relativo de la 
' cimentación X )' la rotación del cimiento, 

' e' . 
ct>,. Además, D es la profundidad de 
desplante de la cimentación, T, y t;, son el 
periodo y la relación de amortiguamiento del 
modo fundamental de la estructura supuesta 
con base mdeformable, respectivamente, 
mientras que M, y H, son la masa y altura 
efectivas de la estructura con base rígida 
vibrando en su modo fundamental, 
respectivamente, las cuales se definen como 
Qennings y Bielak, 1973): 

12 

( 1 ) 
Al, = 

Lm,x,~ 
" 

H, (2) 

donde x es el desplazamiento modal del 
" n-ésimo nivel localizado a la altura h sobre 

" el desplante y m, es la masa de dicho nivel; 
las sumatorias se extienden sobre todos los 
pisos. Asimismo, T. y /3, son el periodo 
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dominante de vibración y la velocidad efectiva 
de propagación del sitio, respectivamente, los 
cuales se relacionan con la profundidad H, 
del estrato de suelo mediante (Newmark y 
Rosenblueth, 1971) 

T, = 4; (3) 

La velocidad efectiva del stt10 puede 
aproximarse mediante el promedio de las 
lentitudes del perfil estratigráfico, de acuerdo 
con 

{3=~ , I~ 
n {3n 

(4) 

donde f3 m y h. son la velocidad de cortante y 
el espesor del n-ésimo estrato; la sumatoria 
se extiende sobre todos los estratos. 

Representación de efectos de sitio 

A nivel de reglamento de construcciones 
los efectos de sitio se tienen en cuenta 
mediante la microzonificación sísmica y el 
espectro de d1seño. La m1crozonif1cación 
consiste grosso modo en agrupar los suelos 
en función de los valores esperados de 
ordenadas espectrales máximas y en asignar 
a cada grupo su espectro de d1seño. La 
respuesta espectral de sitio depende de varios 
factores que caracterizan la geología superfi
cial del lugar. Sin embargo, para fines 
prácticos puede suponerse que dicha 
respuesta se relaciona sólo con dos 
parámetros que conservan las características 
más relevantes de la formación de suelo, como 
son el periodo dominante de vibrac1ón y la 
velocidad efectiva de propagación del Sitio. 
En lo que sigue se examina el criterio 
especificado en las NTCDS-D F para considerar 
el periodo dominante del sito en la 
determinación del espectro de diseño. 

Contornos de Respuesta Espectral 

En las NTCDS-DF se pretende reconocer 
la dependencia de los espectros de- respuesta 
con respecto al periodo dominante del sitio. 
Para ilustrar esto es conveniente representar 
los efectos de sitio mediante cuf\·as de iso
aceler:.~ción espectral referid:1s a dos e¡es 
ortogonales correspondientes a los periodos 
naturales de vibración de la estructura y el 
sitio. A estas curvas de respuestas máx1mas 
de un oscilador elemental sobre un m:1nto 
simple, en función del periodo natural de la 
estructura y el periodo dominante del SitiO, 
se les ha definido como contornos de 
respuesta espectraL El procedimiento de 
cálculo p:1r:1 la determinación de estos 
contornos se lleva a cabo como se inc\ic:1 a 
continuación. 

Excitación.- Se postula como movimiento 
de control un temblor característico 
especificado en el afloramiento ele la roca 
basal, para el que se calcub su espectro ele 
aceleraciones de Fourier dado· por ( Clough y 
Penzien, 1975) 

F,(w)~ f X,(r)e-'"" dr (5) 

donde X" representa el movimiento de 
control y w expresa la frecuencia de 
excitación. 

Sitio.- Se obtiene la función de trasferencia 
del estrato equivalente ante la incidencia ver
tical de ondas de cort:.~nte, med1ante 
(Newmark y Rosenblueth, 1971) 

Q, ( w) 
cos(k,H,! + i psen( k, H,) (6) 

en donde 

(7) 
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es la relación de impedancias entre el estrato 
y la roca basal y k, = w/ {3, es el número de 
onda de cortante del estrato; Po,, y f3o .. • son la 
densidad y velocidad de corte del suelo, 
respectivamente, ya sea del estrato (subíndice 
s) o la roca basal (subíndice 0 ). La base del 
estrato se considera flexible para tener en 
cuenta la presencia del amortiguamiento 
geométrico, producto de la irradiación de 
ondas hacia la roca basal; el amortiguamiento 
material de tipo histerético se introduce 
reemplazando f3o,, por f3o ..• O +i So,,), siendo 
So .. • el amortiguamiento del suelo. 

Estructura.- Se determina la función de 
trasferencia del oscilador elemental sujeto a 
excitación en su base, como (Clough y 
Penzien, 1975) 

( )
-\ 

w' w 
Q,(w)= -

2 
-l-i2s,-

. (J)r (J)r 

(8) 

donde w, = 2 rcjT, es la frecuencia natural de 
la estructura. 

Cot~tornos de respuesta.- Conocidos el 
espectro de aceleraciones de Fourier de la 
excitación así como las funciones de 
trasferencia del sitio v la estructura se obtiene . ' 
el espectro de amplitudes de Fourier de la 
respuesta estructural, por medio de 

(9) 

Con base en este espectro y la duración del 
movimiento en el sitio de interés, estimada 
como 

..- r.:) 0.2T 
Sa.C•.s,lc.¡=D, =Do +C 

-' 
(10) 

donde D es la duración del mov1mtento en 
" roca basal, se calculan los valores esperados 

de las respuestas máximas mediante la teoría 
de vibraCiones casuales (Boore, 1983; Boore 
y Joyner, 1984), para cualquier conf1guración 
de sitto y estructura definida por los penodos 
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naturales de vibración T, \' T, Las 
aceleraCiones espectrales obtenidas de esta 
manera representan las cotas de los contornos 
de respuesta. 

Es conocido que los periodos domin:mtes 
en sitios d~l valle de México alcanzan valores 
hasta de cinco segundos. Similarmente. las 
estructuras ahí desplantadas pueden llegar a 
tener periodos fundamentales del mismo 

. orden. Esta situación sugiere que los análisis 
de la respuesta sísmica espectral cubran el 
intervalo de periodos de vibración, tanto de 
la estructura como del sitio, comprendido 
entre O y 5 s. Para propósitos de cílculo se 
adoptaron los valores convencionales p = O. l. 
So= 0.03, s, = s, = 0.05 Y V, = 0.5. A>imismo, 
la excitación considerada en terreno firme 
corresponde al componente E\\1 del temblor 
del 19 de septiembre de 1985 (19/IX/85) 
registrado en la estación CU, cuya duración 
estimada de la etapa intensa es de 40 s. 

En la fig 2 se ilustra la forma típ1ca de los 
contornos de respuesta espectral. En ellos se 
observa que las respuestas resonantes 
asociadas al modo fundamental del sitio se 
registran a lo largo de una línea imaginaria con 
pendiente uno, es decir, cuando el periodo 
n:nural de 1:: estructura coincide con el 
r· .110d0 domtnante del sitio; las respuestas 
rc,onantes asociadas a modos superiores del 
Stt1o se registran sobre rectas con pendientes 
tres y cmco. Los contornos espectrales revelan 
el escenario general de la respuesta sísm1ca 
esp'ectral y son de gran utilidad para identificar 
los sitios donde se presentarían las mayores 
respuestas espectrales ante un temblor 
característico postulado en terreno firme; en 
este caso, tales sitios resultan ser los que 
tienen periodos dominantes ck T = 2 s. Si se 

. realizan cortes en T, = O. 55, 2 y 3.'5 s pueden 
mferirse los espectros ·de respuesta que se 
esperarían en los sitios ·VIV, SCT y CAO, 
respectivam·ente, los cuales son una buena 
aproximación de aquéllos que se obtienen 
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2 3 4 5 

Figura 2. Contornos de respuesta espectral para el temblor dell9 de septiembre de 1985. 

con las exciraciones registradas en esas 
estaciones, como se muestra en la fig 3. A 
partir de los contornos de respuesta se puede 
deducir la forma en que varían las ordenadas 
espectrales máximas con el penado do-

mi nante del sitio; en la f1g 4 se exhibe la curva 
que se obtiene al haéer un corre a lo largo de 
la recta con· pendiente uno en el plano de 
periodos sirio-estructura. 
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Figura 3. Espectros de respuesta obtenJdos de los contornos espectrales (línea continua) y calculados in situ (linea 
punteada) para los sitios VIV, SCf y CAO. 
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Figura 4. Variación de las ordenadas espectrales máximas con el periodo dominante del sitio. 

Espectros de Diseño 

Es la primera vez que en los reglamentos 
mexicanos se considera la reducción de las 
ordenadas espectrales ele clrseño en función 
ele! periodo dominante del sitro. La variación 
ele las máxrmas ordenadas espectrales en cada 
sitio con su periodo ele vibración más largo 
presenta reducciones significativas para 
periodos cortos y largos con respecto al 
periodo característico de T, = 2 s. Por su 
carácter innovador, las disposiciones regla
mentarias correspondientes se basaron en 
modelos simplificados que condujeron a 
recomendacrones particularmente sencillas, 
las cuales son aplicables solamente a las zonas 
li y III. 

Las' NTCDS-DF especifican espectros de 
diseño para cada u na de las zonas georécnicas 
en que se divide el valle de México En la tabla 
1 se indican los parámetros que se reqllleren 
para b construcoón ele dichos espectros. Las 
ordenadas espectrales ele aceleración, como 
fracción de la gravedad, se obtienen usando 
las srguientes relac10nes: 

a= 1 + 3 ;,/T,, e; si T, ( T. (11) 

(12) 

(13) 

17 
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donde T, es el periodo natural de vibración 
de la estructura, e es el coeficiente sísmico, 
T. y T, son los periodos característicos que 

···-- -···-·-·----____ .. 
delimitan la meseta del e>rectro de d1seflo y 
r es el exponente que asigna la forma en que 
decrece su parte curva. 

Tabla l. Parámetros del espectro de diseño para estn.Jcturas del g.ru.po 8 

Zona 

1 
11 
IIl 

0.2 
0.3 
0.6 

0.6 
1.5 
3.9 

Si se conoce el periodo de vibración más 
largo del sitio, el valor del coeficiente sísmico 
puede ser menor que el que se requeriría de 
no aplicarse el Apéndice A4 de las NTCDS
DF. La reducción estipulada para el coeficiente 
sísmico en función del periodo dominante del 
silla está dada por 

e= 1.6.7: 
4+T 2 

' 
(14) 

Esta expresión es de carácter empírico; para 
su calibración se utilizó el espectro de 
respuesta en el sitio SCT para el temblor del 

r 

1/2 
2/3 
1 

e 

0.16 
0.32 
0.40 

19/IX/85. Con ella no se obtienen reducciones 
del coefiCiente sísmico para T, = :2 s, ya que 
en esos sitios es donde se han registrado las 
máximas aceleraciones producidas por un 
sismo. La variación del coeficiente sísmico con 
el periodo dominante del sitio se muestra en 
la f¡g 5. Con líneas discontinuas verticales se 
marcan las fronteras entre zonas geotécnicas · 
como si correspondieran a T, = O. 5 y 1 s para 
las zonas 1-11 y 11-lll, respectivamente, lo cual 
es cierto de forma muy aproximada. A la vez, 
con líneas discontinuas horizontales se mar-

.5,--------------------------------------

.4 
Zona 111 

o 
u 

E Zona 11: 
UJ 

.3 UJ 

Q) 
~ 

e 
Q) 

.2 u 

üi 
o 
u Zona 

. 1 

.QL-------L-----~------~-------L-------
0 2 3 4 5 

T, (s) 

Figura 5. Variación del coeficiente sísmico con el periodo dominante del s'tio. 
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Figura 6. Espectros de amplitudes de Fourier de aceleración para los eventos seleccionados como sismos de 

diseño; GueJTero(-), Nonnal, Acambay y Loca( ... ) 

can los valores del coeficieme sísmico para 
cada zona geotécnica cuando se ignora la 
dependencia con el periodo del sitio 

Para la determinación de los espectros de 
diseño que se estipulan en las NTCDS-DF se 
utilizaron los espectros de amplitudes de Fou-

rier de aceleración que se muestr:m en la fig 
6; ellos corresponden a los cuatro temblores 
representativos que se supone son Jos más 
peligrosos para la ciudad de México. 
Postulando estos sismos como movimientos 
de conirol se calcularon los contornos de 
respuesta espectral que aparecen en la 

19 
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Local 

3 

2 

2 3 4 5 o 2 3 4 5 

T, ( s) T, (s) 

Figura 7. Contornos de respuesta espectral para los eventos seleccionados como temblor:s de dise~o. 

fig 7, los cuales están escalados con el factor 
( Rosenblueth y col, 1989) que está implícito 
en los espectros de diseño especificados en 
las NTCDS-DF. 

A partir de estos contornos de respuesta se 
infieren las variaciones de las ordenadas 
espectrales máximas co:·_ el periodo do
minante del sitio, las cuales se muestran en 
la fig 8. Los resultados que suministra la ec 
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14 se indican con línea grues3 continua; con 
línea gruesa discontinua se muestra la curva 
correspondiente al sismo del 19/IX/1985. Las 
línc3s delgadas corresponden a los temblores 
de Guerrero , Normal, Acambay y Local que 
afectarían seriamente al valle de México. Para 
sismos de subducción se confirma que la 
posición de los máximos espectrales se 
encuentra cubie1ta por la expresión estipulada 
en las NTCDS-DF. Sm embargo, debe tenerse 



1 

' 

Efectos de Sitio e Interacción Suelo-Estructura para Fines de Reglamenución. Sísmica 

en cuenta que puede haber temblores de 
magnitud comparable con la del sismo del19/ 
IX/85 pero con amplitudes anómalas para 
frecuencias bajas, lo que originaría respuestas 
espectrales máximas en sitios con T >2s. 

' Asimismo, pueden generarse temblores de 
·. fallamiento normal o local que conduzcan a 

respuestas espectrales máximas en sitios con 
T,> 2s. Estas posibihdades sugieren que la e e 
14 sea revisada con mayor profundidad, a la 
luz de la información de registros sísmicos y 
los resultados de predicción de mm·imientos 
fuertes. 

.Sr-----------------------------------
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. 1 

1 
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Figura 8. Variación de las ordenadas espectrales máximas con el periodo dominante del.sitio para diferentes 
mecanismos de generación de temblores; Guerrero(-), Nonnal, Acambay y Local( ... ). 
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El conocimiento del penodo dominante del 
sitio permite adicionalmente disminuir el 
periodo característico T1, y aumentar el pe nodo 
caracterísitico T, con respecto a los valores 
que tendrían de no conocerse ese parámetro. 

Las variaciones especificadas de T, y T" en 
función de T, son las siguientes: 

{

T.= 0.64T, 
Zona li 

Tb = 1.2T, 
(15) 

{

T.= Max(0.35T,,0.64s) 
Zona III 

T, =l. 2T, (16) 

Estas expresiones también son de carácter 
empírico; con ellas se pretende que el espec
tro de diseño cubra las respuestas estructurales 

máximas asociadas tanto al modo fundamen

tal como al segundo modo del sitio. En vista 
de que estos periodos característicos delimttan 
el tntervalo de ordenadas espectrales 

máximas, las condiciones favorables serán 
aquéllas donde T, aumente y Tb disminuya. 
Supomendo que las fronteras entre las zonas 
geotécnicas corresponden a T = 0.5 y· 1 s, el 

' valor de T, siempre será mayor cuando se 
conozca T, Sin embargo, el valor de T" en la 
zona III sólo será menor cuando T <3.25 s, 

' ya que si se desconoce T debe tomarse 
' 

T"=3.95 mientras que al conocerlo se debe 
tomar T

1 
=1.2 T 
' ' 

Contornos Espectrales de Diseño 

El conocimiento de T, conduce, en general, 
a espectros de diseño reducidos. Toda la gama 
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de estos espectros puede obsercarse mediant 
el uso de contornos de dtseño. los cuales 
tienen una concepción similar a la de los 
contornos de respuesta. En la ftg. 9 ~e 
reproducen los contornos de diseño que se 

obtienen al unir puntos de i_gual aceleración 
espectral, calculada ésta según las ecs 11-16. 
Al realizar cortes en secciones horizontales se 
obtendrían los espectros de diseño reduetdos 
para el periodo del sitio de interés. Así, cortes 

en T, = 0.55, 2 y 3.5 s resultan en i0~ espectros 
de diseño de la fig 10, los cuales son aplicables 

a los sitios V!V, SCT y CAO, respecttvamente. 

En la fig. 11 se puede ver la comparación 
entre los contornos de diseño que· se derivan 
de las NTCDS-DF y los contornos ele respuesta 

que se obtienen del modelo unidimensional 
para el temblor dei19/IX/85, escalados con 
el factor 0.4 adoptado en dich:-~s normas. 
nota que la tendencia de respuestas 

espectrales es muy semejante. Los contornos 

de diseño envuelven apropiadamente a los 
contornos de respuesta. Las respuestas 

resonantes, asociadas tanto al modo funda

mental como al primer modo superior del 
sitio, son cubiertas satisfactoria~ente. Esta 
forma de proceder debe extenderse a todos 
los mecanismos d· · ~ene: .ón de temblores 
que- afectan peligt .. sametk: a la ciudad de 

México, incorporando la información del 
monitoreo sísmico y los. resultados de la 
estimación de movnniemos fuertes. 

Representación de efectos de 
interacción 

Para fines de reglamentación sísmica, los 
efectos de interacción se acostumbra tene. 

/ 
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T. (s) 

, Fi&ura 9. Contc;rnos espectrales de diseño considerando las variaciones con el periodo doffilnante del sitio. 

en cuenta sólo en el modo fundamental, 
empleando para ello un enfoque simpltf!Cado 
que consiste en reempl::!zar el sistema . 
acoplado por un oscilador equivalente con 
base rígida caractenzado con el periodo y 
amortiguamiento efectivos del ststema 
acoplado. Con estos parámetros efectivos 
puede enronces recurrirse a espectros de 
dtseno estándar para obtener las aceleraciones 
en la estructura en términos de su penodo y 
amortiguamtento (Veletsos y Meek, 1974). A 
continuación se examinan brevemente los 

cntenos estableCidos en el MDS-CFE para 
constderar los efectos de la interacCión inercial 
en el periodo y amortigu:.~miento del modo 
fund:llnental, así como en el cortante basal de 
diseno. Adtcionalmente se examinan algunos 
resultados reCientes ortentados a la 
formulación de cnterios pr:ícttcos para incluir, 
por un lado, los efectos inerciales en la 
ductiltd:.1d estructural y, por otro, la influencia 
de la interacción cinem:ític:.1 en el movimiento 
de la cimentación. 
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Figura 10. 'Espectros de diseño para los sitios VIV, SCT y CAO considerando las variaciones con el periodo 
dominante del sitio. 

Efectos Inerciales en el Periodo y 
Amortiguamiento 

En la fig 12 se muestran el sistema suelo
estructura y el oscilador de reemplazo con 
base : igida; el suelo se ha sustitUido por 
resortes y amortiguadores dependientes de la 
frecuencia de excitación. Los resortes K" y K, 
y los amortiguadores eh y e,, en los modos 
de traslación (índice h) y rotación (índice r ), 
suelen calcularse utilizando una cimentación 
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circular equivalente de radio R lSiefferet y 
Cevaer, 1992); en el caso de pilotes, estos 
resortes y amortiguadores deben considerar 
su rigidez y amortiguamtento, res
pectivamente. Al despreciar la interacción 
Cinemática se tiene que la exCitación en la 
base del ststema acoplado y el oscilador de 
reemplazo es la misma.· En estas condiciones, 
mediante la condición de equivalencia en el• 
cortante. basal resonante entre el sistema 
acoplado y el oscilador de reemplazo, 
se pueden obtener el periodo f, 
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Figura 11. Comparación entre los contornos de diseño y los contornos de- respuesta para el temblor del19 de 
septiembre de 1985. 

y amortiguamiento C;, efecttvos del sistema 
acoplado. En el MDS-CFE se recomtendan las 
siguientes expresiones. 

r = r- + r- + r 12 - ( ' ' 2 ) ,, 
<' r ¡, r (17) 

(,=,,(:,)'+ (,, (:")'+ ",(:·)' 
T 1+2r' T 1+2r- T 

f' ~}¡ r ~r e 

(18) 

donde Th y T, son los penodos naturales que 
tendría la estructura st fuera tnfinltamente 
rígida y su base sólo pudiera trasladarse o 
rotar, respectivamente, es clectr: 

09) 
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( 

2 Jy, T =2rr M,(H,+D) 
' K (- ) ' w, 

(20) 

en tanto que e;. y e son los amortiguamientos 
del suelo en los modos de traslación y 
rotación, respectivamente, esto es: 

w,c.( ciiJ 
2K.(cii,) 

(21) 

1 
11, 

1 

i 

\i·,C,(cii ) 
S, = "K ( - ') 

.... ' (J)~ 

(22) 

donde (b = 2 -'f es la frecuenCia efecttva del 
' ''f • 

Sistema acoplado. Estos parámetros eíectivos 
son aproximados, pues se han despreciado la 
masa de la cimentación· y su momento de 
inercia, así como el acoplamiento en traslación 
y rotación de la rigidez dinámica del cimiento. 

M, 

t~'i/J 
T,l ~. 

,':</:'-'/:"1",~""--~ "'·' 'l,,/,,, "~"·'""·' ""·..: \,..: ~,, "'·'/"·' ~ . .; /"·'""· , ... /,' ,, 
~~ ..-....; 

~,, '/ -:.." 
' / //// ,/// // " 
~~--.... .:'l,, ... /_, ... ,_, .. _, /"·' >-• .:--: • .:"·.~"<.:''"--:~ 

-x, 

Figura 12. Sistema suelo-estructura y oscilador de reemplazo con base rígida. 

El grado de aproximación de estas ex
presiones y otras Similares es bastante bueno 
para fmes prácticos, como se puede apreciar 
en las figs 13 y 14 donde se comparan 
resultados de diferentes autores (Avilés y 
Pérez-Rocha, 1995b) para las profundidades 
de desplante de la cimentación D/ R =O y 1, 

26 

respectivamente. El mayor problema del 
enfoque del oscilador de reemplazo se tiene 
para cimentaciones enterradas en un estrato 
de suelo, ya que las diferencias entre las 
funciones de trasferencia del sistema acoplado 
y el oscilador. de reemplazo pueden ser muy 
importantes, dependiendo no sólo del enterra-
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Figur3. 13. Comparad_ón de periodos y amortiguamientoS efecrivos aproximados con la solución ribrurosa para 

sistema> acoplados con S, =S, = 0.05. v, = 0.45, HJ R = 1 O y D/ R =O (cimentación superficial). 
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Figura 14. Comparación de periodos y amortiguamientos efectivos aproximados con la solución rigurosa para 

sistemas acoplados con(, = (, = 0.05, V, = 0.45, H./ R = 1 O y D/ R = 1 (cimentación enterrada). 
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Figura 15: Funciones de trasferencia de seudoaceleración para sistemas ac'oplados con Sj = (, = 0.05, yj = Ij3. 
D/ R = 1 y He/ R =l. comparadas con las correspondientes del oscilador de reemplazo. 
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miento del ctmtento D/ R y la profundidad del 
estrato de suelo HJ R, sino también de la 
esbeltez de la estructura H./ R y el contraste 
de rigidez entre la estructura y el suelo 
HJ./ H, T,, según se apreCia en la fig 15 para 
diferentes escenarios de interacción. En 
algunos casos, la forma de la función de 
·trasferencia del sistema acoplado ya no ruede · 
ser ajustada por medio de la funció;·; de 
trasferencia de un oscilador elemental. debido 
esencialm"ente al alto ·nivel de amorti
guamiento. Esta situación no ha sido re
conocida explícitamente en los códigos 
sísmicos, puesto que se permite la arlicación 
del enfoque del oscilador de reemrlazo sin 
ninguna restricción. Resultados como estos 
sugieren que dicho enfoque no es 
recomendable para H./ R(2 en el intervalo 
HJ, / H, T,) 1, cuando la cimentación es __ _ 
profunda (D/R>1) y el estrato de suelo es 
superficial.(H/R<3). 

, Conocidos el periodo y amortiguamiento 
efectivos del sistema acoplado, el cortante 
basal de diseño se obtiene como el cortante 

· de la estructura con base rígida menos la 
reducción por interacción en el cortante del 
modo fundamental, de acuerdo con la 
expresión (ATC, 1978) 

v = !:..w- (_!!.__ _ _!!.__ ")w 
Q' Q' (/" < 

(23) 

donde a y .Q' son la ordenada esrectral y el 
factor reductivo por ducttlidad valuados rara 
T,. en tanto que a y (t son los mismos 
parámetros pero calculados para f,, w y JI~. 
son Jos pesos total y efectivo de la estructura, 
respectivamente. Además, e; expresa la 
van ación de las ordenadas espectrales. con el 
amortiguamiento; pa; . periodos naturales que 
no sean demasiado pequeños, este factor se 
puede aproximar como (Rosenhlueth y 
Reséndiz, 1988) 
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e;= (tr (W 

donde los Yalores de k que se han 
tecomendado son O. 4. 0.5 y 0.6 rara terrenos 
firme, intermedio y blando. respectiYamente. 

Efectos Inerciales en la Ductilidad 

La influenCia de la interacción inercial en 
J:¡ ductilidad estructural aún no es considerada 
explíCitamente en los reglamentos sísmtcos 
conocidos. Aquí se busca, por un lado, 
identificar los parámetros que tienen In
fluencia dominante en la respuesta de sistemas 
elastoplásticos con b:~se flexible sujetos a 
movimiento sísmicn y, por otro. plantear 
conceptos simples-que sean de uiil!dau en la 
estimaCión e:~ la respuesta de tales ststemas · 
en términos de las propiedades de sistemas 
lineales con base rígida excitados de forma 

1 
similar. 

Despreciando la interacción suelo-estruc
tura, se han formulado reglas simples que 
relacionan de manera aproxunada la defor
mación máxima absoluta de un sistema no 
lmeal con la deformación correspondiente de 
un sistema lmeal (Newmark y Rosenblueth, 
1971). Se ha encontrado que, mientras el 
periodo natural inicial de s1stcmas inclástlcos 
no sea excesivamente corto, las deforma
ciones máximas absolutas que sufren dichos 
sistemas son en promedio casi iguales a las 
que experimentan sistemas elásticos con el 
mismo periodo natural y grado 'de amorti
guamiento que tienen i111ctalmente los 
sistemas elastoplásticos. También se ha 
eP. ·mtrado que, si un sistema inelástico debe 
desarrollar un factor de ductilidad /1 ,. durante 
un sismo, la resistencia plástica (coeficiente 
de cortante basal) requerida para que la 
demanda de ductilidad sea igual a la ductilidad 
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disponible vale R, = R,,J Jl,, donde R., es la 
resistencia máxima del correspondiente 
sistema elástico; esto es cierto sólo para 

R 

valores moderados y g_r:mdes del periodo 
natural. 

(n"''':'• 
~ ~: Base flexible 

y 

/ 
/ 

/ 

' ' 

:' 

Figura 16. Relaciones fuerza·deformación de un sistema elastoplástico con y sin interacción. 

Con objew de examinar los efectos de la 
interacción inercial en la ductilidad estructural, 
considérese un sistema elaswpl:ístico de un 
grado de libertad cuya ley de comportamiento 
se muestra en la fig 16; las líneas continua y 
discontinua indican las relaciones fuerza
deformación correspondientes al sistema en 
su condición de base rígida y flexible, 
respecuvamente. Su factor de ductilidad se 
clefme como el cociente ele la deformación a 
la falla entre la deformación a la fluenCia. Si 
se designa con XY y X,. las deformaciones al 
límite de fluencia dé! sistema sin y con 
interacción, respectivamente, las defor
maciones máximas· resistentes valen )1, X, y 
/J,XY, siendo Jl, y /.1, los factores de ductilidad 

del sistema sin y con mteracción, res
pectivamente. 

Al tener en cuenta la interacción suelo
estructur:;, b rigidez del SIStema disminuye de 
K a k = ( T, 1 iJ 2 

K en consecuencia·, la de
formación a la fluencia aumenta de XY a 

X, = ( f, 1 T, )'X, y la deformación a la falla 

se incrementa en la m1sma canl!dad que se 
mcrementa la deformación a la fluencia, esto 
es: )l,.X y= p,X y+ X y- X,.. Sustit~yendo en 
esta expresión la relación x,jXY, se 
encuentra que el factor de ductilidad del 
sisteina con interacción es igual a 
(Rosenblueth y Reséndiz, 1988) 
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Ji, = ( ~:)' (¡.¡,- 1) + 1 (25) 

En vista de que O( r_/i; (!,al analizar esta 
expresión se desprende que 1 (ji,(¡.¡,, lo que 
implica que el factor de ductilidad se reduce 
por interacción. 

Con objeto de tratar los efectos de interac
ción en la ductilidad mediante el enfoque del 
oscilador de reemplazo, se considera que ¡.¡, 
representa la ductilidad estructural mientras 
que jl, la ductilidad efecti..;a de dicho osci
lador. En la fig 17 se muestran las ductilidades 
efectivas que se obtienen ante diferentes 
escenarios de interacción, para las ductilidades 
estructurales ¡.¡, = 1.5, 2, 3 y 4. Aquí se puede 
corroborar que cuando H T/H T =O, r J J t' 

condición de base rígida, la ductilidad efectiva 
es Idéntica a la ductilidad estructural; asi
mismo, a· medida que este parámetro se 
incrementa, la ductilidad efectiva se reduce 

- ··----- ·-·------· 

tendiendo al valor de uno. De aquí se con
el uye tai:nbién que los parámetros más 
importantes en la reducción de la ductilidad 
por interacción son D/ R y H,/ R: la tnfluencia 
de HJR es despreciable para propósitos 
prácticos. 

En análisis no lineales. las rigideces 
dinámicas del suelo usualmente se aproximan 

. por medio de resortes y amortiguadores 
invariantes con la frecuencia de excitación. 
Los valores que mejor ajustan los resultados 
son los correspondientes a la rigidez para la 
frecuencia cero y el amortiguamiento para la 
frecuencia 1,1fintto. Cuando se opta por. una 
aproximación como ésta. el análisis no lineal 
de sistemas con interacción se simplifica 
notablemente, puesto que al' tener resortes y 
amortiguadores del suelo constantes. el 
procedimiento de integración en el tiempo 
paso a paso es enteramente similar al de 
sistemas sin interacción. 

D/R=O, H,/R=J 
40~----------~--------~ 

0/R=O. H,/R= 1 O 
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D/R=l, H,/R~J 
40~----~----~--------
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D/R=l. H,/R=lO 

1.0 4 o 

Figura 17. Ductilidades efectivas de sistemas suelo·estructura con St = (, = 0.05, Vt = 0.5 y 

HJ R = 2(--), 3, 4 y 5(· · · ). 
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Procediendo de esa form:1 se calcularon las 
demandas de ductilidad x;""'/ X,. de sistem:IS 
acoplados sometidos al sismo del 19/IX/85, 
para diferentes escenarios de interacción y 
ductilidades estructurales; se consideraron los 
sitios SCT Ci-f, =38m y /3, = 76 m) y CAO 
(H, =56 m y [3, = 64 m) En la fig 18, las 
curvas discontinuas (SCT) y punteadas (CAO) 
corresponden a las demandas de ductilidad 
del sistema acoplado cuya resistencia es igual 
a la de la condición de base rígida para la 
ductilidad estructural !1, = 2 y 4, mientras que 
las· curvas continuas representa·n las 
ductilidades efectivas del oscilador de 
reemplazo según la ec 25. Está claro que las 
demandas de ductilidad del sistema acoplado 
tienden a reducirse al mcrementarse el 
contraste de rigidez entre la estructura y el 
suelo; estas reducciones, al parecer, no están 
controladas por los efectos de sitio. Lo in:ís 
sorpren.dente es que las demandas de 
ductilidad del sistema acoplado son muy 
parecidas a las ductilidades efectivas del 
oscilador de reemplazo. 

D/R=O, HJR=2 
50r-----~~~~~----. 

~ 
o 4.5 
~ 

~ 40 

~ J5 --....~-:---, __ 

~ JO 

.g 2 ~ 
o 

'.• 

i ~ ~r---~-:.:· .:,_, .. 0:.:. ·.::· c..c::.::.c·- --. 
10L-~~~~~~~~~~ 

~ 
0<5 
~ 

~ 40r---

~ J 5 

~ JO 

También se calcularon los espectros de· 
respuesta inelásticos de ststem~s acoplados 
sujews al mismo sismo. para diferentes 
escenarios de interacción y ductilidades 
estructurales.' En las figs 19 y 20 se muestran 
los resultados para los S!!IOs SCT ,. C:\0. 
respectivamente; las curvas continuas 
corresponden a las resistenCias del sistem:l 
acoplado requerid:~s para la ductilidad 
estructural }1, = 1, 1.5, 2 y 4 en la condición de 
base flexible, en tan lO que las curv:~s 
discontinuas representan las resistencias del 
oscilador de reemplazo requeridas para la 
ductilidad efec[lva resultante según b ec 25. 
Estos resultados paten[!z:m que el uso de un 
oscilador elastopl:ístico de reemplazo con 
base rígida conduce a excelentes apro
ximaciones de la respuest:I de sistemas 
acoplados inelásticos, salvo para algunas 
condiciones de penado cono; dicho oscilador 
se caracteriza con el periodo ~., el 
amortiguamiento (, y la ductilidad jl,. 
efectivos. · 

6 1 2 1.6 2 o 

Figura 18. Demandas de ductilidad de sistemas suelo-estructura con sl =Se = 0.05. vl = 0.5 y H\ 1 R = 5. en 

los sitios ser (linea discontinua) y CAO (linea punteada); se compar .. m con la ductilidad efectiva del oscilador de 
reemplazo (linea continua). 
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H,/R~3. H./R~2 1.2 r-__ __:.:.._ __ ::.:_ ___ ---, 
H,/R~3. He/R~S 

1.0 

.8 

"' ";;- .6 
!11 

.4 

H,/R~ 1 O, He/R~2 1.2 r-__ .,.._;::_ ___ ::.:_ ____ , H,/R~ 1 O. H./R~S 

1.0 

.8 

"' ";;- .6 
!11 

.4 

2 3, 4 5 o 2 3 4 5 

r. (s) r. (s) 

Figura 19. Espectros de respuesta inelásticos de sistemas ~uelo-estructura con ( = (. = 0.05, V
1 
= 0.5 y 

Dj R =Len el sitio SCT; se analiza el sistema acoplado (linea continua) y el oscilador de reemplazo (linea 

discontinua). 

Efectos Cinemáticos 

Se sabe que el periodo y amortiguamiento 
efectivos de un sistema, suelo'-estructura son 
los parámetros dinámicos de un oscilador de 
reemplazo con base rígida cuyo cortante basal 
resonante es igual al de la estructura Interac
tuando con el suelo, para la misma exCitación 
armónica de la base. Esto conduce a .igualar 
la seudoaceleración máxima y el periodo 
resonante del sistema acoplado con los valores 
correspondientes del oscilador de reemplazo 
(Wolf, 1985). Aquí se presenta una solución 
aproximada de aplicación práctica para 
considerar los efectos de la interacción 
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cinemat1ca en el movimiento de la cimen
tación en términos de los efectos de la 
interacción inercial en el reriodo y 
amortiguamiemo del modo fundamemal El 
enfoque consiste en la modificación del 
periodo y amortiguamiento efectivos del 
sistema acoplado de tal forma que el cortante 
basal resonante del oscilador de reemplazo 

. su¡eto al movimiento de campo libre en la 
superficie del terreno, dado por la traslación 
;i;' R, sea igual al del sistema acoplado sometido 
al movimiento efectivo en la subrasante de la 
cimentación, dado por la traslación }{ y la .. . 
rotación q, •· El periodo y amortigu .. c:liento 
efectivos modificados de esta manera resultan 
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de gran utilidad cuando se recurre a los 
métodos estático y dinámico de análisis 
sísmico, para evaluar los efectos de tnteracción 

.45 
H,/R= 1 O. H./R=2 

.40 

.35 

.30 

"' .25 '--o .20 (/) 

.15 

.10 

.05 

.00 
o 2 3 4 

Te (s) 

en el modo fundamental de vibr~ción. 

H,/R= 3. H./R= 5 

H,/R= 1 O, He/R=5 

5 o 2 3 4 5 

T. (s) 

Figura 20. Espectros de respuesta in elásticos de sistemas suelo-estructura con Sl = ( = 0.05, V, = 0.5 y 

D j R = 1, en el sitio CAO; se analiza el sistema acoplado (linea continua) y el oscilador de reemplazo (linea 

discontinua). 

Se trata entonces de encontrar las 
condiciones de equivalencia en el cortante 
basal resonante entre el oscilador ele 
reemplazo sujeto al movimiento ele campo 
libre y el ststema suelo-estructura sometido al 
movimiento efectivo, como se ilustra en la fig 
12. Para ello, conoctcla la functón ele 
trasferencia del sistema acoplado, el periodo 
efectivo se determina directamente como el 

periodo de excitación correspondiente a la 
posición de su pico resonante, en tanto que 
el amontguamtento efectivo se obtiene a panir 
ele· la seudoaceleración correspondiente a la 
amplitud de su pico resonante·. Mediante esta 
analogía se puede encontrar que el periodo 
y amortiguamiento efectivos con efectos 
cmemáticos son iguales a (Avilés y Pére:Z
Rocha, 1995a): 
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(26) 

~· =. ~; (27) 
' ¡Q, + (H, + D)Q,¡ 

donde t· y r• son el periodo y ' ~. 
amortiguamiento efectivos con efectos 
ineretales, obtenidos según las ecs 17 y 1R al 
ignorar el análisis de interacción cinemátiCa. 
Además; Q,(w)= X.(w)jX,(w) y 

Q,(w)=<i>.(w)jX
8
(w) son las funciones 

de trasferencia para los componentes de 
traslación y rotación, respectivamente, de la 
excitación efectiva en la cimentación; los 
movimientos de entrada así como las 
funciones de impedancia han sido reportados 
para cimentaciones cuadradas enterradas en 
un semiespacio (Mita y Luco, 1989). Estos 
parámetros efectivos son aproximados, pues 
se han despreciado la masa de la cimentación 
y su momento de inercia, así como el aco; 
plamiento en traslación y rotación de la rigidez 
dinámica del cimiento. 

La aproximación para la interacción 
cinemática en términos de la Interacción· 
inercial puede confirmarse con las compa
raciones que se presentan en la fig 21, para 
diferentes escenarios de interacción ante la 
Incidencia de ondas de cortante con pro
pagación vertiCaL Con trazo grueso se marcan 
los amortiguamientos efectivos aproximados 
y con trazo delgado :.: solución rigurosa. el 
acuerdo es muy bueno. En la fig 22 se 
despliegan los resultados rigurosos 
considerando (línea gruesa) y despreciando 
(línea delgada) la parte cinemática; resalta el 
incremento del amortiguamiento efectivo con 
el enterramiento de la cimentación D/ R, 
siendo R en este caso el semiancho de la 
Cimentación cuadrada. 

36 

Conclusiones 

Se ha presentado una revisión de los 
critenos especificados en bs NTCDS-DF y el 
MDS-CFE para considerar los efectos de sitio 
e interacción suelo-estructura. Se repasaron 
los modelos en que están basados dichos 
criterios y se examinaron los resultados que 
se obtienen de su aplicación. Asimismo, se 
plantearon aquellos efectos de sitio e inter
acción que no se consideran de forma ex
plícita, a fin de que en la práctica se tengan 
presemcs las limitaciones reglamentarias que 
derivan del estado actual del conocimiento. 

En lo referente a los efectos de sitio se hizo 
énfasis en la dependencia de los espectros de 
diseno con el periodo dominante del sitio; en 
este aspecto es necesario investigar a fondo 
el criterio sobre la vanación del coeficiente 
sísmico (ordenada espectral m{1xima) en 
función de dicho parámetro. Para la in
teracción suelo-estructura se exploró fun
damentalmente el enfoque del oscilador de 
reemplazo. con objeto de ser utilizado no sólo 
para los efectos inerciales en el periodo y 
amortiguamiento del modo fundamental, 
sino también para los efectos cinemáticos en 
el movimiento ele la cimentación y. sobre 
todo, para tratar la innuenoa ele la interacción 
en la ductilidad estructuraL La principal 
ventaja de este enfoque es que permite e luso 
de espectros de respuesta de campo libre sin 
efectos de interacción, a fm de obtener las 
acciones sísmicas de disef\o 

Los criterios reglamentarios vigentes sobre 
efectos ele sitio e interacción suelo-estructura 
son particularmente sencillos. va que la prin
cipal intención de la.< NTCDS-DF y el MDS
CFE es sentar las ba~c.c· para la consideración 
explícita de dichos c>xtos. Es de esperarse 
que en ediciones fu: ,Iras de estos códigos 
sísmicos se cubran de manera mejorada estas 
cuestiones, a la luz de los resultados de las 
investigaciones que se encuentran en proceso. 
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Figura 21. Amortiguamientos efectivos con b parte cinemática! para sistemas suelo-estructura con 

S, =S, = 0.05 y HJ R = 1(-), 2, 3, 4 y 5( · · · ); soluci.ones aproximada (linea gruesa) y rigurosa 

(linea delgada). 
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Figura 22. Amortiguamientos efectivos con (linea gruesa) y sin (linea delgada) la parte cinerruitica, para 

sistemas suelo-estructura con S, =S, = 0.05 y HJ R = 1(-), 2, 3, 4 y 5(-- · ). 
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INTERACCIÓN DINÁMICA SUELO-ESTRUCTURA Y 
DEPENDENCIA DE LOS ESPECTROS DE RESPUESTA CON EL 

PERIODO DOMINANTE DEL SITIO 
(APÉNDICE DEL RCDF) 

Introducción 

Como es sabido, la principal intención del Apéndice de las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño por Sismo del RCDF ha sido dar un primer ·paso en la 
consideración explicita de la interacción dinámica 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 sólo en las zonas 11 y 111 
del Distrito Federal, se excluye la aplicación de este apéndice a estructuras desplantadas en 
la zona l. 

Este apéndice marca entonces el primer paso en los reglamentos mexicanos para tomar en 
cuenta, explícitamente, los efectos mencionados. Por su carácter innovador, las 
disposiciones reglamentarias vigentes se basaron en modelos simplificados que condujeron a 
recomendaciones particularmente sencillas. 

Actualmente se tienen en cuenta los efectos de interacción sólo en el periodo fundamental de 
la estructura. No se· consideran los efectos cinemáticos de reducción de la traslación e 
inducción de torsión y cabeceo en la cimentación, así como los efectos inerciales de 
modificación 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 del 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 ocasión 
que en el RCDF se incluye la co-nsideración explicita de la interacción; en parte también 
porque aún falta calibrar todas las implicaciones que tendrían los efectos que no se 
consideran, aunado a que no se dispone de criterios sencillos y confiables para cuantificarlos. 

También es la primera vez que en el RCDF se considera la reducción de las ordenadas 
espectrales de diseño en función del periodo dominante del sitio, a fin de tener en cuenta la 
variación de las máximas ordenadas espectrales en cada sitio dependiendo de su periodo de 
vibración más largo, la cual presenta reducciones significativas para periodos cortos y largos 
con respecto a los periodos característicos del sistema formado por la fuente de excitación y 
el valle de México. 

El objetivo principal de este estudio es desarrollar y calibrar herramientas fidedignas que 
permitan cuantificar adecuadamente los efectos de sitio e interacción suelo-estructura a los 
que hace referencia el Apéndice del RCDF, con objeto de que en ediciones posteriores de las 
Normas Técnicas Complementarias para Diseño por Sismo se cubran estos puntos de 
manera más satisfactoria. 



Criterios de interacción suelo-estructura 

Efectos inerciales 

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

Mediante la aplicación del criterio riguroso se han calibrado las expresiones para el periodo 
y amortiguamiento efectivos que se obtuvieron con el criterio aproximado, las cuales 
resultan ser apropiadas para fines de reglamentación sísmica. Dichas expresiones son las que 
se indican a continuación: 

donde: 

donde: 

1;, = periodo fundamental de la estructura con base rígida 

Th = periodo natural en traslación de la estructura supuesta rígida 

T, = periodo natural en rotación de la estructura supuesta rígida 

Ce = amortiguamiento de la estructura con base rígida 

l;;h = amortiguamiento del suelo en traslación· 

1;;, = amortiguamiento del suelo en rotación 

(1) 

(2) 

En las figs J.i.j (i,.,l-2; j=1,4) se muestran las calibraciones de los criterios simplificados 
propuestos para cuantificar los efectos de interacción en el periodo y amortiguamiento del 
modo fundamental de la estructura. Las comparaciones se refieren a los parámetros 
efectivos exactos (línea delgada) y aproximados (línea gruesa) para distintos sistemas suelo
estructura. Los intervalos de variación considerados para los parámetros característicos del 
problema de interacción cubren la mayor parte de estructuras y sitios típicos del valle de 
México. 

Efectos cinemáticos 

Se ha desarrollado un criterio aproximado para tener en cuenta los efectos de interacción en 
la traslación y el cabeceo de la base de la cimentación (Avilés y Pérez-Rocha, 1 993), con 
respecto al movimiento de campo libre en la superficie del terreno. Se encontró que los 
efectos cinemáticos pueden expresarse aproximadamente en términos de los efectos 



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

donde: 

(3) 

(4) 

H h = función de trasferencia para la traslación de la excitación efectiva 

H r = función de trasferencia para la rotación de la excitación efectiva 

He= altura efectiva de la estructura 
D = profundidad de desplante de la cimentación 

En las figs 1-3 se muestran las calibraciones Óel criterio simplificado propuesto para 
cuantificar aproximadamente los efectos cinemáticos en la traslación y rotación vertical de la 
base de la cimentación; los resultados corresponden a los sitios VI, SCT y CAO, 
respectivamente. Las comparaciones se refieren a los espectros de respuesta con interacción 
exactos (línea gruesa) y aproximados (línea delgada) para distintas configuraciones de sitio y· 
estructura. Como excitación de campo libre se tomaron las componentes EW del temblor del 
19 de septiembre de 1.985 registrados en esas estaciones. 

Funciones de impedancia 

Se han desarrollado soluciones aproximadas, mediante ajustes con el criterio de mínimos 
cuadrados, para valuar las rigideces dinámicas de cimentaciones superficiales enterradas en 
depósitos de suelo blando a partir de soluciones rigurosas (Avilés y Pérez-Rocha, 1992). Las 
expresiones obtenidas son de utilidad para la determinación del periodo y amortiguamiento 
efectivos de sistemas suelo-estructura, así como en general, para el análisis sísmico de 
estructuras que se suponen apoyadas sobre resortes· y amortiguadores en sustitución del 
suelo. 

La forma general de la función de impedancia del suelo para los distintos modos de 
vibración de la cimentación es la siguiente: 

donde: 

' 

K(TJ) = K0 [k( TJ) + iTJC(TJ) ][1 + i2l;] (5) 

K0 = rigidez estática: del suelo 
k= coeficiente de rigidez del suelo 
e = coeficiente de amortiguamiento del suelo 

11 = frecuencia normalizada ( roR 1 ~; ro = frecuencia angular, R = radio de la 

cimentación y ~ = velocidad de propagación de las ondas de corte) 



1; = amortiguamiento material del suelo 

En las tablas 1, 2 y 3 se· dan los valores de las rigideces estáticas normalizadas para 

v = 1/3, 0.45 y 1/2, respectivamente, para distintas configuraciones de sitio y cimentación. 

Los valores de normalización son GR, GR 3 y GR 2 para los modos de traslación, rotación y 
de acoplamiento, respectivamente (G =módulo de rigidez en cortante). 

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

donde: · 

T1 :S Tlm 

T] >11m 

a¡ +a2 Tls+a3 Tls-

j
m·m m2 1 

m_ 
a4 - 1ls 

O si v= 0.45 y al" <1 

_SI v=0.45 y_a!"<l 

(6) 

con j=l, 2, 3 (7) 

(8) 

(9) 

R es el radio de la cimentación: H5 es el espesor del estrato, el subíndice m indica el modo y 

lls = 1tR/2H5 ; los valores de los coeficientes aij (j = 1,5) se presentan en la Tabla 4. 

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



1-{l-21;;)rN~ 

( m m m 2 m 3 0 O) Cr = max a¡ +a2 Tt+B3 '1 +a4 '1, . {10) 

ag' + a'f'l 

donde: 

2 2 
m m m R rnR mD mD 

a· =a·¡+a·2-+a·3-+a·4-+a·s-
J J J H

5 
J H; J R J R 2 conj=l, 2, 3,4 (1 1) 

(12) 

(13) 

(14) 

mientras que para los modos de traslación y acoplamiento son: 

(15) 

donde: 

.6 



2 2 
m m m R m R m D mD a =a·¡ +a·2-+a·3-+a·4-+a·s-
J J J Hs J H~ J R J R2 

conj=1,2 (16) 

(17) 

los valores de los coeficientes aij G = 1-5) se presentan en la tabla 5. 

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

H /RJ- DIR~ modo o 114 112 314 j 1 

K H 6.289 9.139 1U73 14.189 16.996 

2 K • 4 S63 6.701 9.S4S 13.SS4 18 700 

K"" ·.27S .479 1.729 3.416 S.738 

K H S822 8.236 10.161 11.993 13.8S1 

3 K, 4417 6.348 U43 12.137 16.431 

K 
"" 

-.342 .302 1.361 2.79S 4.S93 

K H S.S91 7.816 9 S40 11.189 12.691 

4 K • 4.376 6.248 8.640 11.874 1S.804 

K -.366 .227 1.198 2.4SS -- .•. 4.112 
"" 

K H S.466 7.57S 9.191 10.666 12.112 

S K • 4.362 6.212 8.S62 11.620 15.601 

K 
"" 

-.377 .187 1.109 2.339 3.825 

K H S.S30 7.490 9.027 10 420 11.740 

6 K 
' 

4.S43 6.387 8.729 11.7SS 15.603 
. 

K 
"" 

-.368 .147 1.024 2.201 3.6S9 

K H S 419 7.294 8 7S1 10.059 11.287 

8 K • 4.S37 6.372 8.693 11.681 15.467 

K 
"" 

-.372 .123 .963 2.088 3 471 

K H S.3S3 7.180 8.S90 9.850 11 028 

10 K • 4.S3S 6.367 8.680 11.6S1 IS.407 

K 
"" 

-.373 .112 .931 2.02S 3.367 

Tabla 1 Coeficientes de rigidez estática normalizados para los modos de traslación 

horizontal, de rotación y de acoplamiento; v = 1/3. 



H IR,¡. DIR-+ modo o 1,. 112 314 1 

K H 6 771 9.769 12166 15.205 18.223 

2 K • 5.506 7.916 11.152 15.951 21.963 

K 
"' 

.081 .971 2433 4.358 7.072 

K H 6.270 8.813 10.866 12.829 14.834 

3 K • 5.261 7.356 10.077 13.709 18.494 

K 
"' 

-.040 .710 1.929 3.551 5.560 

K H 6028 8 369 10.208 11.993 13.591 

4 K • 5.194 7.202 9.779 13.397 17.630 

K 
"' 

-:087 .600 1.715 3.107 4.967 

K H 5887 8 115 9 841 11 421 12.986 

5 K • 5.172 7.147 9.666 12.984 17.380 

K 
"' 

-.110 .541 1.598 2.978 4.609 

K -· 6007 8 054 9.691 11.181 12.596 H 

6 K • 5.427 7.518 10.041 13.327 17.518 

K 
"' 

-.105 .475 1.476 2.795 4 410 

K H 5.886 7.846 9.399 10.798 12.114 

8 K • 5.417 7.493 9.987 13.224 17.338 

K 
"' 

-.117 .438 1.397 2.655 4187 

K H 5.815 7.725 9.229 10.578 11.841 

10 K-• 5.414 7.486 9.969 13.184 17.263 

K .. 
"' 

-.123 .410 1.355 2.579 4.064 

Tabla 2 Coeficientes de rigidez estática ~;~ormalizados para los modos de traslación 
horizontal? de rotación y de acoplamiento; v = 0.45. 

" 

', 



H IR.¡. DIR-+ modo o 114 112 3'4 1 

KH 7.144 10141 12.820 IH55 IR.%8 

2 K • 6 385 9.219 12.827 18.877 25.533 

K 

"' 
.257 1.164 . 2.712 4 730 7.669 

K H 6.609 9.146 11.255 13 288 IB88 

3 K • 6.020 8 406 11.310 15.175 20.3.64 

K 
"' 

.099 .851 2.128 3.830 5.926 

K H 6.352 8.687 10.574 12 469 14.090 

4 K • 5.926 8 199 1092 1~.068 19.284 

K "' 
.040 .724 1.890 3.313 5.278 

K H 6202 8425 10199 11 839 13.499 

5 K • 5.901 8.130 10.784 ·14.265 19 064 

K 
"' .006 .650 1.751 3 192 4.853 

K H 6.435 8448 10.109 11.637 13.095 

6 K • 6.451 8.986 11.778 15.283 19.702 

K 
"' 

.025 .575 1.580 2.935 4.602 

K H 6.302 8.230 9.804 11.238 12.594 

8 K • 6.435 8.949 11.706 15.155 19.488 

K "' .006 .m 1.492 2 784 4 366 

K H 6225 8.103 9.629 11.012 12.315 

10 K • 6.435 8.945 11.694 ·~-125 19.427 

K 
"' 

-.002 .509 1.446 2.702 4.235 

Tabla 3 Coeficientes de rigidez estática normalizados para los modos de traslación 

horizontal, de rotación y de acoplamiento; v = 1/2. 



V m J m aYj 8~ alj 8~ IJ. . J 

1 1.075023 -.7249236 -.4120818 .07744635 -.1833525 
1 2 -.03036716 .1519123 -.04422309 -.05354102 .045981 

3 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 
1 1.073369 .2526963 -1.553901 -.2434209 .06058757 

1/3 2 2 -.2445009 -.09495837 .5777847 .1797603 -.01544698 
3 .02661934 .003355434 -.05501608 -.002738163 -.01449517 
1 -.1932104 -1.584538 .009953172 2.73108 -1.446075 

3 2 1.169575 .1354209 -.01622361 -2.345618 1.116812 
3 -.04829472 -.03750053 .04469068 .08153259 -.02026618 

1 1.029444 -.4729595 -.8834286 .1957502 -.04423014 
1 2 -.01116006 .1131482 .1236628 -.1748447 -.0576953 

3 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 
1 1.050536 -.7018512 .9022326 -.002383236 -.01655423 

0.45 2 2 -.1589608 .3527479 -.7399038 -.08514433 .09141292 
3 -.00893579 -.03890341 .08579934 .06071348 -.04561634 
1 ·-.1710031 -3.069574 5.455405 3.725252 -2.194133 

3 2 -.8158654 1.192398 -4.176797 -2.320426 1.213866 
3 .. 03977109 -.2120076 .7032685 -.07359339 .04733336 

1 1.081276 -1.1169 .4316672 -.007713028 -.04005359 
1 2 -.07292999 .6706491 -.9612366 .002221608 -.02542838 

3 .009202277 -.07964913 .1797865 -.04724192 -.01177143 
1 1.091433 -1.29844 1.983935 -.01371924 -.03823541 

1/2 2 2 -.168716 .6662674 -1.334779 -.006829752 .06204114 
3 -.0193824 -.0730916 .1649848 .OS 140087 -.04512658 
1 .3561161 -3.541483 6.44364 2.361606 -1.517446 

3 2 .5850447 .9164851 -3.164774 -1.538733 .9309332 
3 -.01408175 .0106858 .2873764 -.0983059 .01546605 

Tabla 4 Valores de los coeficientes para la es~imación de km 

lo 



V m J 
a~ aYJ 

m 
alj a!j a3j 

1 .6902232 -.4809132 -.2158616 .5231559 -.1535092 
1 2 .002151297 -.0295809 .05590302 -.007356171 .02647618 

1 .021036 .74065 -1.616625 -.102223 .228690 
1/3 2 2 .12416 .402162 .273629 .297801 -.235912 

3 -.009643 -.194041 .111781 -.087203 .062381 
4 -.000193 .021317 -.020488 .006974 -.004631 
1 4.368064 -2.170964 .254857 -7.593095 4.783051 

3 2 -.262602 .069583 .101730 .567469 -.299749 

1 .6671976 -.3102872 -.5951656 .5198017 -.1769089 
1 2 .0058113 -.08941987 .1800354 -.002261933 .04169528 

1 .046824 -.540809 -.295973 -.001329 .154442 
0.45 2 2 .126695 .924257 . -.994584 .144485 -.137716 

3 -.018830 -.303179 .404201 -.036236 .030391 
4 .001277 .028151 -.041122 .002308 -.00178 
1 2.219597 -3.245841 2.718568 -2.311636 1.564211 

3 2 -.097196 .315292 -.466519 .201014 -.087836 

1 .7058861 -.5390525 -.1342606 .4757894 -.1040301 
1 2 .005149693 -.06473177 .09894161 .01611048 .003009524 

1 .083903 -.925543 .400968 .025009 .12187 
112 2 2 .093781 1.33392 -1.758751 .102744 -.10859 

3 -.011916 -.39414 .577487 -.034953 .030322 
4 .000719 .033351 -.051384 .003075 -.00242 
1 1.694437 -2.756321 1.986693 -1.191357 .939052 

3 2 -.061518 .200142 -.27322 .135856 -.076685 

Tabla s·Valores de los coeficientes para la estimación de Cm 

Variación de los espectros de diseño con el periodo del sitio 

El diseño sísmico de un estructura en las zonas II y 111 puede resultar menos conservador 
cuando se aplique el Apéndice de las Normas Técnicas Complementarias para Diseño por 
Sismo del RCDF. Si se conoce el periodo dominante más largo del sitio de interés, el valor 
del coeficiente sísmico puede ser menor que el que se requeriría de no aplicarse el Apéndice. 

/j 



La expresión planteada en el Apéndice del RCDF para calcular el coeficiente sísmico en 
funci~n del periodo dominante del sitio es 

(1 8) 

donde:. T5 = periodo dominante del sitio 

Esta expresión es de carácter empírico 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, así como sus inconsistencias que se 
tienen en las fronteras entre las zonas 1 y 11 y entre las zonas 11 y III, ya han sido discutidas 
en el capítulo anterior. 

El conocimiento del periodo dominante del sitio permite a la vez reducir el periodo 

caract~ristico Tb y aumentar el periodo característico T8 con respecto a los valores que 

tendrían de no conocerse ese parámetro. Las variaciones especificadas de T8 y Tb en función_. 

de T,; son las siguientes: 

Zona 11 

{
Ta = max(0.35 T5, 0.64s) 

Zona III 
Tb = 1.20 T5 

(19) 

(20) 

Estas expresiones también son de carácter empírico; con ellas se pretende que el espectro de 
diseño cubra . las respuestas estructurales máximas asociadas tanto al modo fundamental 
como al segundo modo del sitio. Esto ya ha sido discutido en el capítulo anterior. 

),?-



REFERENCIAS 

l. Avilés J y Pérez-Rocha L E, "Effective periods and dampings of soil-structure systems. 
(1993) 

2. Avilés J, Pérez-Rocha L E y AguiJar H R, "Dynamic Soil-structure interaction in the 
valley ofMexico. (1994) 

/3 



D/R=1/2 
2.8.-------------------------------, 

2.6 

2.4 

2.2 

D/R=O 
.16.-------------~----------------. 

. 14 ~ 

-12 

¡:_ 10 

.08 

.06 

D/R=1/2 
.16.---------------------------------, 

. 14 

-12 

.'r./T. 2.0 .<~·; ,.. .. ,;...-,......-
• / J;/ 

1.8 ... ·.;-;;.~~ .... .:;:;::.:~ 
16 ~-~ . .. .. ;.~~ 

_ ... ~~r 1.4 ~~ 

1-2 1 --,.-~~~-~--~-:;:..~-~~--.----.---.--.----.---1 
1 .O 1--

D/R=1 
2.8 .--------------'------------------, 

2.6 

2.4 

2.2 

D/R=1 
.16,--------------'------'-~--------. 

. 14 

. 1 2 

f/T 2.0 • • ¡:_ 1 D 
1.8 

1.6 

1.4 

.08 

.06 

1.2 [____,-~~~==~----r--,--,-j 1 . o .04 1----.---.---.---.--.----.---.---r---.----1 
.O .4 .8 1_.2 1.6 2.0 .O 4 .B 1.2 1.6 

Figura 1.1.1 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructura paro 115 =1/3, H
5
/R=3; curvos correspondientes o: 

He/R=2 ( 

He/R=4 ( 

) 

) 

He/R=3 ( ---) 

He/R=5 ( ----- ) 

2.: 

!j 



D/R=1/2 
2.8~------------~~~----------~ 

2.& 

2.4 

2.2 
• 

D/R=O .16 .--------.:...____:_ ______ _, 

. 14 

. 12 

f.. 1 o 

.08 

.06 

D/R= 1/2 
.16,------__;.-~-------, 

. 14 

.12 
2 o ....... /. 

fe/Te . ,..,..•;;'l'~ ....-::;:; fe.1 O 
1.8 .... ·.:;;:..~:;;:::: 

, .... ¿.:;;;;....-::;;:;;;.--: 
1 6 .,. .. :;;.-;;.~ OB . , .. ;~:.,...,:::; . .. "'.:;::;-:.,...,:::; 
1.4 .... ~?~ 

..... ;.~~ 06 ......... ~ . 

~~ 

~~----- ------_----¿:::::=::::-:--- -- ---1.2 ...... --~;;::--

1.0 l-......... ~~~___,,--,----,----r-----.~ 
D/R=1 2.8 ~----------.......:.:..._ ______________ _, 

2.6 

2.4 

2.2 

¿..-- -~-- ... 
~--~~-=-.,.,~--=------· .04~-.-----,~~==~==~~~~---r-

D/R=1 
.16.-------'---------, / 

.14 F 

.12 

f/T 2.0 • • f..1 o 
1.8 --{¿ 
1.61- ------.:%-:::.. -e,:-.~~-

~ ... /~_;...__....-:: 
1.4 ~ 

1.2 L,_,~~~--::=~~~~J 
1 . Ü ---r T ---r --, 

.08 

.06 

.o .4 .8 1.2 1.6 .4 .8 1.2 1.6 

Figura 1. 1.2 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructuro poro v5 = 1/3, H.fR=4; curvos correspondientes o: 

H0 /R=2 ( 

H0 /R=4 ( 

) 

) 

H0 /R=3 ( ---) 

H0 /R=5 ( ----- ) 

2 : 

¡s 



D/R=O 
.16,-------------------------., 

. 14 

. 12 

~- 10 

.08 

.06 

D/R=1/2 2.8 ,-------__:.-,....._;__ ______ ., 
O/R=1/2 .16,------------__:. _ _;_ __________ --., 

2.6 
. 14 

2.4 

2.2 

r;r 2.o 
• • 

.12 

~.10 
1.8 

1.6 

1.4 

1 .2 1 _.,....,~~::=-r---r--,.--,.----.-~ 
1 .ol-

O/R=1 
2.8r---------------., 
2.6 

2.4 

2.2 

.08 

.06 

O/R=1 
.16,------------,..-----/1 

.14 

.12 

r;r 2.0 • • ~.10 
1.8 

1.6 

1.4 

.08 

.06 

1.2 1 _,_.,.,~~~:=-...--...--...--~ 1 . o 1-- . 04 1----,---,------,,---.,.----,----,---.,.---.------.-----l 
.O .4 .8 1.2 1.6 20 .O .4 .8 1 2 1.6 

Figuro 1,1 .3 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructuro poro v5=1/3, H5 /R=6; curvos correspondientes o: 

He/R=2 ( 

He/R=4 ( 

) 

) 

He/R=3 ( --- ) 

He/R=5 ( ----- ) 

2.0 

/6 



2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

'Vr. 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

r.;r. 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f.;r. 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 
.O 

D/R=O D/R=O 
.16~------------~----------------; 

D/R=1/2 D/R=1/2 . 16 ~----------__.:_: __ _;_ _________ ---, 

.14 

. 12 

------- -== --- -------- -----------------
------G;~;~~~~~:;~~~-~····--

-,-

D/R=1 D/R=1 
.16~------------_;_--------------~A 

.14 

.12 

~.10 

.08 

.06 

.04~~--~--~--~~--~--~~--~~. 
.4 .8 1.2 1.6 2.0 .o .4 .8 1.2 1.6 2.: 

Figura 1.1 .4 Periodos y amortiguamientos efectivos d~ sistemas suelo

-estructura para v5 =1/3, H5 /R=10; curvos correspondientes a: 

He/R=2 ( ) H./R=3 ( -----) 

) H./R=5 ( ----- ) 



2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f./1. 2.0 

1.8 

1.6 

1. 4 

1.2 

1 .o 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f,/T, 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1 .o 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f,/T, 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1 .o 
.O 

D/R=O D/R=O 
. 16 

. 14 

. 12 

4.1 o 

.08 -~ 
~ 

.06 
~ ---....... __ ---:-~= 

. 04 ' 
D/R=1/2 D/R=1/2 

. 16 

. 14 

. 12 

r .. 1 o 

.08 

~ 

.06 -~-----·..--:-----~~---------~~-.04 

D/R=1 
. 16 

D/R=1 

. 14 

. 12 

f; 1 o 

.08 

.06 
..d' _:;:::.......... --

.--...:=.,-__._ - ... .-oeo_=i :;=_;:;::. "':"::.-
.04 

.4 .8 1.2 1.6 20 .o .4 .8 1 2 1.6 2.0 
Hel5 /H5T e H,TJH,T, 

Figuro 1.2.1 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructuro poro v.=1/2, H./R=3; curvos correspondientes o: 

He/R=2 (-) 

He/R=4 ( --- ) 

He/R=3 ( ---) 

He/R=5 ( ----- ) 

/? 



2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

r.;r. 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

r.;r. 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1.0 ...,. 

2.8 

2.61-

2.4 

2.2 

r.;r. 2.01-

1.81-

1.6 

1.4 

1.21-

1.0 
.o 

0/R=O D/R=O . 16 .---------:...._ _ __; _____ ....,, 

. 14 

.12 

r..1 o 

.08 

.06 

D/R=1/2 D/R=1/2 
.16~------------~--~-----------------, 

. 14 

. 12 

D/R=1 D/R=1 
.16r------------~--------------, 

.14 

.12 

r..1 o 

' ' .4 .8 1.2 1.6 .4 .8 1.2 1.6 2.: 

Figuro 1.2.2 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructuro poro 11 5 = 1/2, H5 /R=4; curvos correspondientes a: 

H0 /R=2 ( 

H0 /R=4 ( 

) 

) 

H0 /R=3 ( --- ) 

H0 /R=5 ( ----- ) 

/f 



2.6 

2.& 

2.4 

2.2 

t./T. 2.0 

1 .B 

1.& 

1.4 

, .2 

1 .O 

2.8 

2.& 

2.4 

2.2 

. 'r.IT. 2.0 

, .8 

, .ó 

, .4 

, .2 

1.0 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

t./T. 2.0 

1.8 

1.& 

1.4 

1.2 

1.0 
.O 

D/R=O 
. , ó 

D/R=O 

. , 4 

. , 2 

?:. , o 

.08 

.0& 

.04 

D/R=l/2 
. , 6 

D/R=l/2 

. , 4 

. , 2 

?: , o 

.08 

.0& 

.04 

D/R=1 
. , 6 

D/R=1 

.14 

. , 2 

?:.1 o 

.08 

.06 

.04 
.4 .8 1.2 1.6 2.0 .o .8 , .2 1.6 

H•T0 /H,Te 

Figuro 1.2.3 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructuro poro v
5
=1/2, HsfR=6; curvos correspondientes o: 

He/R=2 ( 

He/R=4 ( 

) 

) 
.. 

He/R=3 ( ---) 

He/R=5 ( ----- ) 

2.0 



2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f,/T, 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1 .O 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f,/1, 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1.2 

1 .o 

2.8 

2.6 

2.4 

2.2 

f,/T, 2.0 

1.8 

1.6 

1.4 

1 .2 

1 .o 
.O 

D/R=O D/R=O 
. 16 

. 14 

. 12 

410 

.08 

.06 

.04 

D/R=1/2 D/R= 1/2 
. 16 

. 1 4 

.. 12 

4.10 

.08 

.06 

.04 

D/R=1 D/R=1 
. 16 

.14 

. 12 

4.10 

.08 

.06 

.04 
.4 .8 1.2 1.6 2.0 .o .4 .8 1.2 1.6 

Figura 1.2.4 Periodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo

-estructura para v5 =1/2. H.JR=10; curvas correspondientes a: 

H0 /R=2 ( 

H0 /R=4 ( 

) 

) 

H
0
/R=3 ( ---) 

H0 /R=5 ( ----- ) 

.:21 

2 : 



3 ,--

o 

1 . 

--- ; '--
' 

2 

H /R•4· D/R•1 • 
' 

~ 
o 
• • 
7 

' ' 
H.JR•4; D/R•O 

• r;,::-. -e:_ '--_ -'C..:..:---, 
J 

2 

H./R•6, 0/R•O 
.~~~~~-----, 

J ' 
2 

---

o~ _, 

H,/R•10, 0/R•1/2 

:~~~ 

H,/R• 1 O, D/R•O . ._ 

J 

2 

Fig 2.1.3 Coeficientes de rigidez kh, y amortiguamiento eh, poro V; 1 /3; 

funciones rigurosos (linea continuo), funciones aproximadas (linea discontinua) 



.o •• • 
•l2n•fR/6 

'00 • 

::~___/ 

H.JR-10. D/R•1/ .. 

"/ .JO 

.20 

. •o 

.00~~--r-~~--~ 

Fig 2.1.2 Coeficientes de rigidez k, y amortiguamiento e, poro v= 1 /3; 

funciones rigurosos (lineo continuo), funciones aproximados {lineo discontinuo) 



o 

Fig 2.2.1 Coeficientes 

funciones rigurosas (linea 

'\/R•4, D/R•O 

o 

de rigidez kh y amorti9uamiento eh para v=0.45; 

continuo), funciones aproximadas (linea discontinua) 



o .• 8 

r¡/2n-tR/(J 

Fig 2.2.2 

8 

"'/2n•fR/6 
o 

Coeficientes de rigidez k, y amortiguamiento e, poro v=0.45; 



H./R•4, 0/R•O 

J 
J 
2 
2 

, 
o , 
o 

' o 

' 

• 

'\!\ 

H•/P•10, D/R•1/4 

/ 
. rV ::/---

H1 /R•2; 0/R•O H,/R"'3, 0/R•O H1 /R•o4; 0/R•O H
1
/R .. 6; 0/R•O H,jRs10, 0/R.,O 

l r ~ ~ : r----------- : r-----------H r··-----,. __ --cf o -- ------ - o , ----------- o ' o ' 1~: 

-:- -· -1 o 
-· -8 -

2 -2 - 5 1;!'~-~~r-~-,J 
H,/R•10, D/R•1/4 ,..-~~/~R-·~4;~D/_R_•_1~/-4-, ' 6 

1.2 ~ , ¡wv- 12 ~-- -- - ~·~-- -- --- "r--C:~~ ~--- --- 1 12, 12, -
cfB a, a. s' a; 

.. 1 .. .. .. 1 

' o o o o o c;-~-~-r-~-,.J 

o .• 6 

-.f2n•IR/~ 

Fig 2.2.3 Coeficientes de rigidez kh, y amortiguamiento eh, poro v=0.45; 

funciones. rigurosas (lineo continua), funciones aproximadas (lineo dtscontinua) 

::26 



• •• o 
r¡/2n-.fR/fJ 

Fig 2.3.1 Coeficientes 

funciones rigurosos (lineo 

H.,/R•10, D/R-1/2 

,~V\~ 

:~ 

H /R~6· D/R•1 • H,/R•1D: D/R~1 

' r-:-o 
e 
' • 
' o 

o o 

de rigidez kh y omortiguomiento eh ·poro v= 1 /2; 
continuo), funciones oproximodos (lineo discontinuo) 



H1 /R.,.2; 0/R•3/ .. 
10~~~--~~~~-, 

• • ; . 
' o 

.. 
.:.z. .• 

. 2 
o 
-2~~--~-r--~~ 

T~-------
.2 
o 

-.2~~--r-~~--'ó-' 

• o 

~ 
• 
' • 
' o 

' 

--~"~,/~R~·~·;~D/~R~·~'=/='~ •or 

-~r~r~J 
' z. .20 
u 

.10 

.00 _/ 

o 

( 
r--'H,,;./_R_~.:.;J·c...:.;O/~R-·::1=/:::2~ H,/R•4; D/R• 1/2 

•o 

~r~J 

o o 

'j'~" 
H1 /R•6, 0/R.: 1 

"·~ . -
• • 
·' o 
-2~~--r-~~--~ 

.O 

H,/R•10. 0/R•>/2 

H
1
/R.: 10: 0/R•O 

.• o.---''------'----=, 

~-
10 j/ 20 

00 c;:..~--r--r--.---.-' 

o 

Fig 2.3.2 Coeficientes de rigidez k, y amortiguamiento e, poro 11= 1 /2; 

funciones rigurosos (lineo conti"nuo), funciones aproximados (lineo discontinuo) 



•~-".:c•/_R-:·=2:-;-'D/'-R-·_T_--, H,(R"" 3; 0/R• 1 
'o 

"j' :,::o,-~--___ __'j 
-20~~-,-~-~~ ~ 

H1 /R"'2. 0/RcO 

H,/R-2; D/RIE1 H,/R .. .3, D/R-1 

·~--- ~~r--- -.6----- -. ' ' u • ' 

' , , 
o o"r-r--r-r-~-~ 

o ... .B o .4 .fl 

TJ/2n•fR/tf TJ/2n•fR/tf 

10~ ·' . 
o 

-' _,o 
-1.5 

..,__~~~~_.,... 

H1 /R•6: 0/R• 1 

H,/R•TO; D/R•t/< ,_, 

':l~ 
ot;-~~~~..--r' 

fig 2.3.3 Coeficientes de rigidez khr y amortiguamiento eh, poro v= 1 /2; 

funciones rigurosos (lineo continuo), funciones aproximados (lineo discontinuo) 



' o 

"' 

.20 

.18 

.16 

.14 

.12 

.10 

.08 

.06 

.04 

.02 

.oo 

.20 

.18 

.04 

.02 

H
0
/R=3; 

H /R=4· . . 

0/R= 1/4 H,/R=3; D/R=1/2 H0 /R=3; D/R=1 

D/R=1/4 H
0
/R=4; D/R=1/2 H,/R=4; D/R=1 

.oo 1-----r---.---,.----.---ll---r---r---r---.----l f---.----.-----,,-~r----l 

.06 

.04 

.02 

H5 /R=6; D/R= 1/4 H5 /R=6; D/R= 1/2 H,/R=6; D/R= 1 

.00 1-----r----.-'---.-----.-----l f--..----r----r----r---1 f---,-----.--,..--..-----l 
H,/R=10, D/R=1/4 H,/R=10, D/R=1/2 H

5
/R=10; D/R=1 

.20 ,.-------''------------., ,.-----=-------'------, .-----"---'----;...__----, 

.18 

.16 

. 14 
.,.12 
¿. .10 
<.n .08 

.06 

.04 

.02 

2 3 4 2 3 4 50 2 3 4 

T, 

Fig 1 Espectros de respuesto con efectos de interoccion cinemotico poro el sitio 
VIV. Con lineo grueso colulos rigurosos y con lineo delgado· calculas aproximados 

(-) H5 /R=1, ( ---) H
5
/R=2 

( ----- ) H
5
/R=3, ( ......... ) H

5
/R=4 

5 



1.2 

1.0 

.8 

"' '- .6 o 
Vl 

.4 

.2 

.o 

1.2 

1 2 

1.0 

.8 

"' '- .6 o 
.Vl 

.4 

.2 

.o 

1.2 

1.0 

.8 

"' '- .6 o 
(/) 

.4 

.2 

.o 
o 

H8 /R= 3; 0/R= 1/4 

H.fR=4; 0/R= 1/4 

H,/R=6; 0/R= 1/4 

H.fR= 1 O, 0/R= 1/4 

2 3 4 50 

H
8
/R=3; 0/R= 1/2 

" 1 1 
1 1 

-::~of!~ 

11 
-- -1/ 

H
8
/R=4; 0/R= 1/2 

H,/R=6; D/R= 1/2 

H,/R=10; D/R=1/2 

2 3 

H,/R= 3; 0/R= 1 

H,/R=4; 0/R= 1 

H,/R=6; 0/R= 1 

H,/R= 1 O; 0/R= 1 

4 

Fig 2 Espectros de respuesta con efectos de interaccion cinematica para el sitio 
SCT. Can linea gruesa calulos rigurosos y con linea delgada calculos aproximados 

(- ) H
5
/R=1, ( ---) H.JR=2 

( ----· ) H
5
/R=3, ( ......... ) H.JR=4 

;j/ 



H./R=3; D/R= 1/4 H./R=3; D/R= 1/2 H.fR=3; D/R= 1 
.•or-----~---------------,....------~---------------, ~------~----~--------, 
.3~ 

. 30 

.2~ 

o .20 
Vl 

. 1~ 

----- .. 

--
. 1 o 1:---="- ·-
.0~ 

:::::::::::.:::::: .. : ...... -.. : .................... :.:.:.:: .. _ 

········-...... ::.::::~ .............. ,. __ _ 

.00 1-----.------.-----,,----.,...----l 1------.-----.----.,.----.-----l 
H•/R=4, 'D/R=1/4 H,/R=4; D/R=1/2 

.40r-----~----~--~-----. .-----~----~--~-----, 

.35 , .... , .... 
,',,\v 

.30 ·····-- 1 ' '\ ' 

··---~- ... _"'" ,','/""\ \ 

O" .25 ·.•. ,, ;..,/-' 
........... ___ ,. ~~-

0 .20 - " ; ....... 
U'l / ·--~-

. 1 ~ j;::;:::;:;-. .. "(.,¡ 

. 10 

.o~ 

H.fR=4; D/R= 1 

.00 1-----.------.-----,,----.,...----1 1------.-----,----.,.----.----1 1------.-----....-----.-------.----1 
H.fR=6; D/R= 1/4 H./R=6; D/R= 1/2 

. . 40 .------=----------, ~---=-----------, 

"' 

.35 

.30 

.25 

"::;- .20 

"' 

.05 

.00 1----.-----.---.---..----1 f-----.-----,,---.,-----.---1 

H•/R=10, D/R=1/4 H.fR=10; D/R=1/2 
.40r----~----~--~~---. .----~---~---------, 

.35 

.30 

.25 

';;- .20 
Vl 

. 15 

. 10 

.05 

.00 1----.-----.----,r---...---1 1-----.----,,---.,..---'---.----l 
o 2 3 • ~o 2 3 • so 

H.fR=6; D/R= 1 . 

H./R=10; D/R=1 

2 • 

Fig 3 ·Espectros de respuesto con efectos de interoccion cinemotico poro el sitio 
CAO. Con lineo grueso colulos rigurosos y con lineo delgado colculos aproximados 

. (-) H
5
/R=1, ( ---) H

5
/R=2 

( ----· ) H
5
/R=3, ( ......... ) H

5
/R=4 

5 



ESTIMACIÓN DE ESPECTROS DE RESPUESTA INELÁSTICOS CON EFECTOS 
DE INTERACCIÓN SUELO-ESTRUCTURA 

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

'Periodos y amortiguamientos efectivos 

Avilés et al (1 993) han suministrado expresiones útiles para estimar los parámetros efectivos 
de un oscilador de reemplazo. Para la obtención del periodo se sigue un proceso iterativo 
que inicia suponiendo que el periodo efectivo es aquel que se obtiene para el caso estático. 
Para las iteraciones posteriores se emplea la expresión 

(1) 

siendo Th = 2~/roh y T r = 2~/ror. con ro h = Kh 1M, y ro, =K, 1 M,(H, + 0)2
. Kh y Kr son 

las rigideces dinámicas o funciones de impedancia para el modo de traslación horizontal y 
rotación, respectivamente. La expresión para evaluar estas cantidades es 

Donde K~ es la rigidez estática, km y cm son coeficientes de rigidez y amortiguamiento, 

funciones de la frecuencia, 11m = ro mR 1 13 es la frecuencia adimensional (R es el radio de la 
cimentación y 13 es la velocidad de ondas de corte), m indica el modo (traslación horizontal o 
rotación) y C: es el amortiguamiento material del suelo. 

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

- _ T, 1,;• T• 1,;, T, 
[] []

l []' 1,;.-~. t. +1+21,;~ t. +1+21,;; t. (3) 

donde· ~e es el amortiguamiento viscoso de la estructura supuesta con base indeformable; 

C:. =roe. 1 2K• y C:, =roe, 1 2K, son los amortiguamientos viscosos del suelo en los modos 
de translación y .rotación de la cimentación, respectivamente. La expresión para evaluar 



c. y C, para la frecuencia asociada al periodo efectivo obtenido como resultado del proceso 
iterativo es: 

(4) 

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

estáticas K~ normalizadas para la relación de Poisson v= 1/3, 0.45 y 1/2, 
respectivamente, para distintas configuraciones sitio-cimentación. Los términos de 

normalización son GR, GR 3 y GR' para los modos de traslacón horizontal, rotación' y 
acoplado, respectivamente (G es el módulo de rigidez de ondas de corte). Asimismo, se 
proporcionan expresiones aproximadas para evaluar los coeficientes de rigidez y 

amortiguamiento ( ec 5-16). 

Ductilidad efectiva 

La interacción reduce la rigidez de la estructura con respecto a la que tendria en su 
condición 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 periodo resonante del espectro de respuesta. 

El factor de ductilidad se define como el cociente de la deformación a la falla entre la 
deformación a la fluencia. Considerando que las deformaciones máximas se incrementan en 
la misma cantidad para un sistema con base rigida y uno con base flexiblé, es 
posibledemostrar que el cociente entre las deformaciones máximas y las deformaciones de 
fluencia de cada sistema conduce a la expresión 

ft=[~J[~-1)+1 (5) 

En vista de que O< T, 1 T, S 1, al analizar la ecuación anterior se desprende que 1 < ii S J.l, lo 
que implica que el factor de ductilidad se reduce debido a la interacción 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 J.l representará la ductilidad estructural del sistema original mientras que la 
ductilidad efectiva ii 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 parámetros dinámicos equivalentes. Se basaron en un 
método de linealización propuesto por Newmark y Rosenblueth (1971). Los espectros 



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

Resultados 

_ To[J 2f.l'''] T -- -+--
"' f13 3 

(6) 

(7) 

Para emplear este procedimiento se inicia estimando los períodos y los amortiguamientos 
efectivos haciendo uso de las ecuaciones ( 1) y (3). Con el periodo efectivo y un valor de 
ductilidad Jl se obtiene la ductilidad efectiva haciendo uso de la ecuación (5). Finalmente, 
con estos parámetros, .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 1 R = O y D 1 R = 1, 
respectivamente. Como excitación se tomó el registro EW del sismo del 19 de septiembre de 

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

H, = 56 H, = 56 m y 13, = 64 mis. Con línea gruesa se indican, como referencia, resultados 
obtenidos con un criterio riguroso basado en un esquema de integración paso a paso 
mediante integrales de convolución (CIS, 1994) y con líneas suaves los calculados haciendo 
uso del procedimiento simplificado propuesto en esta trabajo. Obsérvese que las 
aceleraciones pronosticadas con este procedimiento son muy similares a las que se han 
tomado como referencia. Al parecer, el uso de este método en problemas prácticos es 
adecuado, tomando en cuenta que es un método aproximado que reduce los tiempos de 
cómputo a menos def 1%. 
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Fig. 1 Comparacion de espectros de respuesto inelosticos calculados poro 

configuraciones suelo-estrucuturo con D/R=O (sitio SCT). Con trozo grueso 

se indican los espectros calculados mediante integrales de convolucion. 

Con trozo fino se indican los espectros coiculodos haciendo uso de un 

metodo lineal equivalente y de un oscilador de reemplazo; 

(-) tL=1; ( --- ) tL=1.5, ( ---- ) tL=2, ( ......... ) tL=4. 
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MODIFICACIÓN DE LOS ESPECTROS DE DISEÑO CONOCIDO EL 
PERIODO DOMINANTE DEL TERRENO: 

EL CASO DEL VALLE DE MÉXICO 

l. INTRODUCCIÓN 

El periodo fundamental de la estructura T, y del periodo dominante del terreno T, son 
parámetros determinantes en el diseño estructural y de gran impacto en la economía de la 
construcción. Es posible reducir el valor de los periodos de vibrar de una estructura 
mediante elementos rígidizadores, o bien, optar por alternativas que le den mayor 
flexibilidad, dependiendo de las caracterisitcas del sitio de desplante, en panicular, el 
periodo dominante. En este trabajo se discute la metodología propuesta por el Reglamento 
para tomar en cuenta el periodo del sitio en el diseño sísmico. Además, se ilustran las 
modificaciones en los espectros de diseño que resultan de tomar en cuenta estas 
recomendanciones, para ello se han construido contornos de diseño, o bien, curvas de igual 

valor del coeficiente sísmico en el dominio T,- T,. Estos contornos se comparan con 
contornos de respuesta espectral obtenidos a panir de un modelo unidimensional de 
propagación de ondas de con e. 

11. VULNERABILIDAD DEL VALLE DE MÉXICO 

La formación geológica del valle de México, constituida por depósitos aluviales y lacustres, 
en combinación con el efecto de subducción en la costa del Pacífico y otras fuentes 
tectónicas, propician condiciones de alto riesgo sísmico. Los temblores que con mayor 
fuerza ·han azotado al valle de México se originan en la brecha de Guerrero por la 
subducción de la placa de Cocos en la placa de Noneamérica. Se sabe que a pesar de que la 
distancia entre el valle y la zona epicentral es de alrededor de 300 km, las ondas sísmicas que 
llegan a la cuenca se amplifican dramáticamente por· la presencia de los estratos arcillosos 
más superficiales (fig 1 ). · 

Históricamente se han registrado daños por sismo a muchas construcciones. Los sismos de 
septiembre de 1985 causaron daños y muenes sin precedente en la región. El informe del 
Comité Metropolitano para emergencias indica que más de 5000 edificios fueron dañados o 
destruidos (SGOP, 1988). Las experiencias vividas obligan a profundizar en el estudio del 
componamiento del suelo en el valle de México, así como en otras zonas de alta 
vulnerabilidad. Conociendo la respuesta que presenta el suelo ante condiciones sísmicas se 
podrán diseñar obras civiles con menor incenidumbre, lo que conduce a la construcciones de 
obras más seguras y económicas. 
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Figura l. Amplificación de las ondas sísmicas en el valle de 1\thico 

111. RED ACELEROMÉTRICA DEL VALLE DE MÉXICO 
l\1ICROTEI\1BLORES 

y 

Después de los sismos de 1985 el valle de México ha sido instrumentado con acelerómetros 
digitales Actualmente se cuenta con casi cien estaciones en la superficie del terreno (fig.2). 
Las estaciones acelerométricas están controladas actualmente por el Instituto de Ingeniería 
(1 de 1) de la UNAM, el Centro Nacional de Prevención de Desastres (CENAPRED) y el 
Centro de Instrumentación y Registro Sísmico (CIRES) de la Fundación Javier Barros 
Sierra Hasta la fecha se han registrado cerca de 50 000 segundos de movimiento 
correspondientes a más de 8 sismos de subducción de magnitud Richter mayor a 5. Por otro 
lado, la utilización de aparatos para registrar vibración ambiental ha tenido gran aplicabilidad 
en el monitoreo de edificios y su uso se ha extendido a la medición de periodos dominantes 
del terreno. 

Con el fin de contar con un mapa del valle de México c¡ue mostrara con mayor claridad los 
periodos dominantes del suelo y c¡ue cubriera una superficie mayor a la de los estudios 
hechos hasta hoy, Reinoso y Lerrno (1991 ), proponen un mapa de isoperiodos aplicando lá 
técnica de cocientes espectrales a partir de registros de movimientos fuertes captados por la 
red acelerométrica del valle de México y complementada con los registros de 
microtemblores (fig. 2). Este mapa puede ser utilizado en sustitución del mapa de 
isoperiodos c¡ue se propone en las Normas Técnicas Complementarias para Diseño (NTC) 
por Sismo del RCDF (figJ) y además es un instrumento práctico para la modificación de los 
espectros de diseño c¡ue permite el Reglamento. 

IV. PERIODOS DEL SUELO EN EL DISEÑO SÍSMICO 

El RCDF establece espectros de diseño para cada una de las zonas geotécnicas, 
considerando para cada zona diferentes coeficientes sísmicos y tomando en cuenta el grupo 
de construcción de que se trate (A o B). En la tabla 1 se indican los parámetros c¡ue deben 
considerarse para la construcción de los espectros de diseño. 
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Tabla 1 
Zona Ta Tb r e 

grupo B grupo 
A 

1 0.2 0.6 1/2 O. 16 0.24 
JI 0.3 l. S 2/3 0.32 0.48 

m• 0.6 3.9 1 o 40 0.60 
• Aplicable a las reg1ones que md1can las NTC en la zona JI 

El coeficiente sísmico (e) establece la aceleración que corresponde a una estructura en 
función de su periodo fundamental de vibración. El coeficiente sísmico se expresa en partes 
de la aceleración de la gravedad (g). Los valores de Ta y Tb marcan los limites del grupo de 
periodos estructurales a los que corresponde el máximo coeficiente sísmico en el espectro, 
es decir, la parte del espectro de diseño a la cual se le asignan las máximas aceleraciones. 
Por su parte, r representa el exponente que marca la forma en que decrece la curva después 
del la abscisa Tb. Para la obtención de las ordenadas espectrales de aceleración (a), se hace 
uso de las siguientes relaciones: 

1+3T/T, 
Si T < T, (1) a = e 

4 

a = e Si T, < T< Tb (2) 

a=(~)'c Si Tb < T (3) 

En la figura 4 se han construido los espectros. de diseño para cada una de las zonas 
geotécnicas y para los dos grupos de estructuras. 
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Sn en{bargo, conociendo el periodo del suelo, el coeficiente sísmico, puede modificarse al 
aplicar la ecuación que aparece en el apéndice A4 de las NTC: 

1.6 T, 
e = 4 + T' (4) 

• 

donde Ts es el periodo del sitio. El valor de e 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 transición. 
Esta ecuación no considera reducciones del coeficiente sísmico para periodo del suelo igual 
a dos segundos, debido a que es en esos sitios donde se han registrado las máximas 
aceleraciones producidas por un sismo (Septiembre/85). 

Considerando el periodo Ts=0.5 s como frontera entre la zona de 1 (lomas) y la II (de 
transición), y Ts=I.Os como división entre la zona II y la III (de lago), puede trazarse el 
comportamiento que sigue el coeficiente e conforme varia el periodo del suelo, como lo 
ilustra la figura 5. Con línea discontinua se observan los valores de e para cada zona 
geotécnica sin considerar el periodo dominante del suelo (tabla 1) y con linea continua la 
variación de e al aplicar la ec.4. En estas curvas se observa lo siguiente. 
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Figura 5. Variación del coeficiente sísmico con el periodo del suelo 

• Al considerar el periodo del suelo, e llega a reducirse hasta un 30 % en la zona III ya que 
puede alcanzar valores próximos a 0.28 para estructuras del grupo B y 0.42 para el A, 
aproximadamente. 

• La reducción de e en la zona 11 alcanza valores de 0.19 para estructuras del grupo B y 
0.29 para el A, lo que equivale a reducciones del 40 %, aproximadamente. 



• Existen pequeñas porciones de la zona 11 donde Ts puede exceder a· un segundo, lo que 
puede ocasionar coeficientes e mayores a 0.32 para el grupo B y a 0.48 para el A. 

La variación 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 parámetros 
al conocer tal periodo. Debido a que estos valores delimitan el intervalo de periodos 
estructurales a los que corresponden aceleraciones mayores en los espectros de respuesta, la 
condición más favorable será aquella donde Ta y Tb presenten valores cercanos. Se observa 
también que el valor de Ta siempre será mayor cuando se tiene conocimiento del periodo del 
sitio. Sin embargo, Tb sólo se reducirá cuando Ts es menor a 3.25 s. 

Tabla 2 
Zona Ta Tb 

li 0.64 Ts 1.2 Ts 
JII el mayor de: 0.35 Ts 1.2 Ts 

0.64 S 
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Figura 6. Variación de Ta y Tb con el periodo del suelo 

En las figuras 7, 8 y 9 aparecen con línea continua los espectros de diseño para las zonas li y 
IIl que marca el RCDF sin ninguna modificación. Con linea discontinua se indican los 
espectros extremos entre los que pueden variar los espectros de diseño al considerar las 
modificaciones correspondientes a los valores del c.oeficiente sísmico e y a los parámetros 
Ta y Tb en función del periodo del sitio Ts. Se ha tomado también, como frontera entre las 
zonas II y III, a un segundo de periodo del suelo. 
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Puede observarse que el conocimiento de Ts conduce, en general, a ordenadas espectrales 
menores, conservando la amplitud máxima para los periodos iguales y cercanos al del sitio. 
Los espectros modificados indican una reducción del intervalo de periodos con ordenadas 
espectrales máximas. La reducción del intervalo de periodos para las aceleraciones 
espectrales mayores es de aproximadamente 40% . Este hecho puede ocasionar que la 
aceleración a la que estaría sujeta una estructura sin considerar el periodo qel sitio, se vea 
reducida al tomarlo en cuenta y obtener Ios valores de e, Ta y Tb. La importancia de estas 
reducciones sugiere qué debe realizarse un estudio más detallado. 

La gama de espectros modificados al conocer el periodo del sitio puede observarse mediante 
el uso de contornos espectrales. En la figura 1 O aparecen contornos espectrales de diseño 
para las estructuras del grupo A y B. El eje de las abscisas indica el periodo estructural y el 
eje de las ordenadas el periodo dominante del sitio. Las· curvas unen puntos de igual 
aceleración espectral. La magnitud de estos periodos se ha fijado en Ss, 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. 

Figura JO. Contornos de diseño 

Al realizar una sección horizontal en estos contornos se observa el espectro de diseño 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, mostrarían los espectros con línea discontinua que aparecen en la 
figura 7. Lo mismo sucedería con cortes en los periodos asociados a los espectros de las 
figuras 8 y 9. 



La zona de periodo del suelo comprendida entre 0.0 y Ó.S s presenta sólo líneas verticales, 
es decir ordenadas espectrales constantes. Este intervalo de periodos se refiere a la zona 
geotécnica 1 o terreno firme, donde no se tienen expresiones que modifiquen al espectro de 
diseño conociendo el periodo del sitio. Por ello, cualquier cone realizado en esta región 
representará el espectro de diseño para la zona 1 (fig. 4). También se observa en los 
contornos que las máximas aceleraciones espectrales corresponden a 0.4 y 0.6 g, para las 
edificaciones del grupo B y A 

Como se ha visto, es posible evaluar espectros de diseño en función del periodo del sitio, a 
panir de los contornos espectrales. De acuerdo con este esquema se propone la 
construcción de contornos espectrales en los que los efectos de sitio se representen mediante 
el modelo unidimensional de propagación de ondas, es decir, un depósito homogéneo de 
extensión lateral infinita, al cuál subyace la roca basal que se caracteriza por un semiespacio. 

El mecanismo para obtener espectros en función del periodo del suelo, consiste en fijar una 
profundidad de depósito (H), que al asociarla con determinado periodo se evalúa la 
velocidad de propagación de ondas de cone ( p), mediante la expresión: 

P= 4 H 
T, 

(S) 

Con estos valores· se calcula la función de trasferencia del sitio, que junto con el espectro 
de amplitudes de una excitación, es posible obtener el espectro de respuesta aplicando los 
·resultados de la teoría 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 depósito, para sitios con diferente periodo y sometidos a la 
misma excitación. Con ellos, se realiza Ia construcción de los contornos espectrales. 

Se obtienen buenos resultados si el movimiento de excitación se considera como el que 
ocurre en la roca basal. Es válido considerar que éste esel que se observa en la zona de 
terreno firme. Para este estudio, se ha tomado el componente este-oeste del registro de 
Ciudad Universitaria (CU) correspondiente al sismo del 19 de septiembre de 1985 (Ms = 
8.1 ). . 

En la figura 11 se presentan contornos espectrales escalados con los factores 0.4 y 0.6 para 
que sean comparables con los contornos de diseño calculados para las edificaciones del 
grupo B y A, respectivamente. En ellos se observa que las amplitudes mayores se registran 
sobre una línea imaginaria de pendiente aproximada a uno en el plano de periodos 
estructura-suelo. Las líneas con pendientes tres y cinco, también comprenden zonas de 
aceleraciones imponantes. En periodos de sitio y estructura mayores a cuatro segundos, 
no se presentan grandes aceleraciones, ello se debe al contenido de frecuencias de la 
excitación. 



Figura 11. Contornos espectrales con modelo 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 máximas amplitudes es muy 
semejante. Sin embargo, las mayores aceleraciones espectrales en los contornos de diseño 
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 diseño son robustos y de que sus aceleraciones 
espectrales no sean tan grandes como las que se han registrado en sismos como Jos de 1985, 
se debe a la consideración del comportamiento no lineal de las estructuras. Por este hecho 
se han evaluado contornos espectrales utilizando expresiones equivalentes para considerar el 
comportamiento no lineal. La figura 13 muestra contornos para ductilidades (Q) de 1.5 y 2.0 
junto con los contornos de diseño para estructura del grupo A y B, respectivamente. En 
estas figuras se observa que existe una mayor correspondencia entre las zonas de máximas 
aceleraciones espectrales. 

'/.6 



Figura 12. Comparación de contornos de diseño y contornos espectrales 

Figura 13. Comparación entre contornos de diseño y contornos no lineales 



Para comparar espectro> obtenidos de cada uno de los contornos, 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 
transición 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 aún después de escalar los contornos espectrales, las 
ordenadas son mayores en comparación con' los dos espectros restantes. En general los 
espectros que más se acercan a los espectros de diseño son los espectros no lineales. 
Adicionalmente, se obse1va que la caída de los espectros de diseño no es tan fuerte como en 
los espectros de respuesta. Esto se explica, por que el espectro de diseño intenta considerar 
en esta parte del espectro a aquellas estructuras, donde los modos superiores de vibración 
contribuyen significativamente en la respuesta estructural 
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V. CONCLUSIONES 

La conjunción de las técnicas de funciones de trasferencia empíricas y los microtemblores 
para el cálculo de periodos dominantes del suelo han dado como resultado un mapa de 
isoperiodos del valle de México confiáble y completo que puede ser utilizado en sustitución 
del presentado por el RCDF. 

La modificación de los espectros de diseño conociendo el periodo dominante del sitio, 
produce para la mayoría de los periodos ·estructurales una reducción en las ordenadas 
espectrales. En algunos casos estas reducciones son hasta del 40%. 

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

La similitud que existe entre los contornos de diseño y Jos contornos de respuesta espectral 
obtenidos a partir del modelo unidimensional, sienta las bases para determinar de forma más 
precisa los periodos estructurales que pueden ser· afectados fuertemente. Con ello, es posible 
ajustar optimamente la forma de los espectros de diseño. 
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PERIODOS Y AMORTIGUAMIENTOS EFECTIVOS DE SISTEMAS SUELO-ESTRUCTURA 

Javier Avilés1
'
2

, Eduardo Pérez-Rocha
2

'
3 

y Raúl Aguilar
2 

RESUMEN 

Usualmente, los efectos de la interacción suelo-estructura considerados 

en el disefio son los debidos únicamente a la interacción inercial, esto 

es, el alargamiento del periodo y la modificación del. amortiguamiento 

correspondientes al modo fundamental de vibración de la estructura 

supuesta con base rigi'da; el efecto de interacción en la ductilidad 

suele despreciarse puesto que no se conocen con certidumbre sus 

implicaciones en la respuesta estructural. Entonces, ·para fines de 

aplicación práctica es necesario conocer sólo el . periodo ':1 

amortiguamiento efectivos de la estructura con base flexible, teniendo 

en cuenta los parámetros caracter!sticos que controlan el fenómeno de· 

interacción. 

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 formaciones locales y la influencia del 

enterramiento del cimiento, de modo que ellas son aplicables sólo para 

suelos homogéneos y cimentaciones superficiales. En adición a estas 

1 imi taciopes, generalmente se utilizan funciones de impedancia 

aproximadas en sustitución del suelo, lo cual trae consigo que en 

estructuras esbeltas se reduzca el· amortiguamiento de la estructura 

supuesta con base rígida; esta situación no llega a ser evidente c'uando 

las rigideces dinámicas se evalúan rigurosamente. 

En este trabajo se presentan una solución aproximada así como una. 

rigurosa para obtener el periodo y amortiguamiento efectivos de 

estructuras desplantadas en depósitos de suelo estratificados, 

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

1 
Instituto de Investigaciones Eléctricas 

2 
Centro de Investigación Sismica AC, FJBS 

3 
Facultad de Ingenieria, UNAM 
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contacto entre el terreno y el cimiento. El suelo se reemplaza por 

.f"unciones de impedancia exactas, de manera que se utilizan resortes y 

amortiguadores equivalentes dependientes de la f"recuencia de e~citación. 

Aplicando la solución rigurosa se elaboró un compendio de periodos y 

amortiguamientos ef"ectivos de sistemas suelo-estructura, el cual cubre 

. la mayor parte de situaciones que se encuentran en las aplicaciones 

prácticas. Estos parámetros ef"ectlvos son de gran utilidad cuando se 

recurre a los métodos estático y dinámico de análisis sismico para 

evaluar los ef"ectos de la interacción inercial en el modo f"undamental de 

•· ·vlbraclón. 

ABSTRACT 

Usually, the ef"fects of the so11-structure interact1o_n considered in 

deslgn are those due to the inertlal 1nteract1on solely, that. is, the 

perlod lengthening and the damping modiflcatlon corresponding to the 

fundamental mode of vibration of the structure assumed wlth rlgld base; 

the lnteractlon effect on the ductlllty is· often neglected slnce 1ts 

lmplicatlons on the structural response are not known wl th certainty. 

Thus, f"or purposes of practlcal applicatlon lt ls necessary to know only 

the eff"ect1ve perlad and damplng of the structure wlth flexible base, 

taking into account the characterlstlc parameters that control the 

lnteraction phenomenon. 

Most of the available solutlons to determine the effect1ve perlad and 

damping of soil-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 soils and surface 

f"oundatlons. In addition to these 11mitatlons, approximate impedance 

f"unctions in replacement of the soil are generally used, which gives as 

a result that in slender structures the damping of the structure assumed 

with rigld base is reduced; this situation does not become evident when 

the dvnamic stiffnesses are evaluated rigorously. 

18 
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In th1s work an approximated solut1on as well as a r1gorous one are 
1 

presented for obtaining the effect1ve per1od and damp1ng of structures 

rested on layered soil depos1ts; 1n both solut1ons the foundation depth 

. and the degree of contact between the ground and the foundat1on are 

cons1dered. The soil is replaced with exact 1mpedance functions, so that 

equi valent springs and dashpots are used dependent on the exc1tat1on 

freqÚ~~cy. A compend1um of effe~Úve pe;iods. and damp1ngs of 

so11-structure systems was computed by apply1ng the r1gorous soluticin, 

wh1ch covers most of the s1tuat1ons that are encountered in practical 

appl1cat1ons. These effect!ve parameters are very useful when used w!th 

the stat1c and dynam!c methods of se!smic analysis to evaluate the 

effects of the inertial interact!on on the fundamental mode of 

vibration. 
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1. INTRODUCCION 

La interacción dinámica suelo-estructura consiste en un conjunto de 

éfectos cinemáticos e inerciales producidos en la estructura y el suelo 

como resultado de la flexibilidad de éste ante solicitaciones dinámicas. 

Lá interacción modifica esencialmente los parámetros dinámicos de la 
i estructura as! como las caracter!sticas del movimiento del terreno en la 

. vecindad de la cimentación. 

El fenómeno de interacción suelo-estructura se puede descomponer en una 

parte inercial y otra cinemática. El alargamiento del periodo 

fundamental de vibración, el aumento en amortiguamiento y la reducción 

en ductilidad de la estructura supuesta con apoyo indeformable son 

producto de la interacción inercial, debido fundamentalmente a la 

inercia y elasticidad del sistema suelo-estructura. Por su parte, la 

interacción cinemática reduce el movimiento de la cimentación e induce 

torsión y cabeceo en ella por su efecto promediador, a la vez que filtra 

los componentes de alta frecuencia de la excitación, debido 

esencialmente a la rigidez y ge'ometria de la cimentación. 

Para la ma~oria de las estructuras resulta conservador efectuar sólo el 

análisis de interacción inercial, siempre y cuando los efectos de 

amplificación de sitio sean considerados al determinar el movimiento 

s!smico en la superficie .del terreno el cual se asigna como la 

excitación de diseño en la vecindad de la cimentación. En general; esta 

. excitación resulta ser más desfavorable que el movimiento efectiva que 

se obtiene de un análisis de interacción cinemática. 

El periodo fundamental de un sistema suelo-estructura siempre se 

incre~enta porque el conjunto tiene una flexibilidad mayor que la de la 

estructura desplantada sobre suelo indeformable. El amortiguamiento del 

sistema generalmente se incrementa porque existe una disipación 

adicional de energ!a producto de los amortiguamientos material 

(comportamiento histerético) y geométrico (radiación de ondas) del 

suelo. Sin embargo, como la interacción causa aparentemente una pérdida 
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del amortiguamiento estructural, es posible que se presente una 

reducción del amortiguamiento del sistema cuando la disipación adicional 

de energia por el suelo no compense tal pérdida. Por último, se estima 

que la ductilidad del sistema se reduce. según se in!'iere del 

comportamiento de una -estructura de un grado de libertad con 

comportamiento elastoplastico (Rosenblueth y Reséndiz, 1988) cuya 

ductilidad es función decreciente· del alargamiento del periodo por 

interacción. 

Estas modificaciones por interacción del periodo fundamental, el 

amortiguamiento y la ductilidad pueden dar lugar a respuestas 

estructurales mayores o menores, dependiendo dP la posición de los 

periodos resonantes del espectro de respuesta y los ni veles de 

amortiguamiento y ductilidad. Usualmente, los cr 1 terios de interacción 

suelo-estructura para fines de diseño consideran los efectos de 

_interacción sólo en el periodo fundamental y el amortiguamiento. A pesar 

de que se introducen errores del lado de la inseguridad, los efectos de 

interacción en la ductilidad suelen despreciarse puesto que no se 

conocen con certidumbre las implicaciones que tienen en la .respuesta 

estructural. 

En este trabajo se presentan dos soluciones, una aproximada y otra 

rigurosa, para. calcular el periodo y amortiguamiento efectivos de un 

siste~a suelo-estructura formado por un oscilador equivalente a la 

estructura con base rigida vibrando en su modo fundamental y por un 

estrato equivalente al depósito de suelo estratificado. Estas soluciones 

son de gran utilidad para evaluar los efectos de la interacción inercial 

en el modo fundamental de la estructura, considerando explicitamente 

aspectos importantes tales como el enterramiento de la cimentación, la. 

profundidad del depósito de suelo y la variación con la frecuencia de la 

rigidez dinamica de la cimentación, entre otros. Asimismo, aplicando la 

solución rigurosa se elaboró un compendio de periodos y amortiguamientos 

efectivos de sistemas suelo-estructura, el cual cubre la mayor parte de· 

situaciones que se presentan en la practica. 
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2. SISTEMA SUELO-ESTRUCTURA 
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Fig.l Sistema suelo-estructura 

Para estructuras con varios grados de libertad y depósitos de suelo 

estratificados, el sistema suelo-estructura se puede idealizar 

adecuadamente como se muestra en la fig.l. Se trata de una estructura 
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con N grados de libertad en traslación horizontal, apoyada sobre una 

cimentación superficial infinitamente rigida con dos grados de libertad, 

uno en traslación horizontal y otro de rotación o cabeceo. La 

cimentación se desplanta en un depósito de suelo estratificado 

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

Si la éstructura con varios grados de llbertad responde esencialmente 

como un oscilador elemental en su condición de base rigida y el depósito 

de suelo estratificado se comporta fundamentalmente como un manto 

simple, el sistema suelo-estructura se puede reemplazar por el sistema 
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"~quf,;a:lente que se muestra en la fig.2 . 

. En el sistema equivalente, la estructura y el estrato se deben 

· .. interpretar- como elementos equivalentes a la estructura con varios 

grados de libertad y el depósito de suelo estratificado, 

respectivamente, con los que_ se obtiene igual respuesta ante una 

·perturbación dada. Para ello, la estructura real se caracterizará 

mediante el periodo y amortiguamiento del modo fundamental de vibración, 

· as1 como la masa y altura efectivas; en tanto que el depósito original 

se caracterizará a través del periodo dominante de vibración v la 

velocidad media de propagación cel sitio (Avilés y Pérez-Rocha, 1992). 

Los parámetros modales del oscilador elemental se obtienen a partir del 

periodo y amortiguamiento del modo fundamental de la estructura con base 

rigida, e igualando el cortante basal y momento-de volteo en dicho· modo 

con el cortante basal y momento de volteo del oscilador, lo que conduce 

a ios .siguientes parámetros efectivos: 

cz: M J) 2 
• M = • ZT M z ( 1 ) 

1 • 1 

M 
V 4rr

2 e = 
T2 

(2) 

e 

M 
e 4rrl: 

e = e • T 
e 

ZT M H 
H 

1 e = e ZT M J 
( 4) 

1 e 

donde Te y l:e son el periodo y amortiguamiento, respectivamente, del 

modo fundamental Z de la estructura supuesta con ·base indeformable, 
1 

cuya matriz de masa es M ; J es un vector formado por unos y H un vector 
e 

'que'tiene como componentes las alturas de desplante de cada nivel, es 
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T . 
decir, H = {h ,h , ... ,h} . En estas condiciones, M se debe interpretar 

1 2 N · e 
como la masa efectiva de la estructura con base rigida vibrando en su 

modo fundamental y H como la altura del centroide de las fuerzas de 
• 

inercia correspondientes. 

El periodo y amortiguamiento del modo fundamental del sistema 

equivalen te con tres grados de libertad representarán el periodo y 

amortiguamiento efectivos, 
e <. • 

del ·modo. fundamental de la 

estructura interactuando con el sue\o. Estos parámetros efect! vos se 

pueden determinar resolviendo aproxi~ada o rigurosamente la ecuación 

matricial de equil! brio dinámico del sistema equivalen te. la cual 
\ 

resulta ser 

M x +e 
• & & 

X + K X 
& & & 

\ 

\ 
\ 

= - .x (t) M :;\o o (5) 

donde x T 
= { x , x , tf¡ } es e 1 

o e e 
vector 

\ 
de coordenadas generalizadas del 

& 

sistema equivalente, siendo x la deformación de la estructura, x el 
e e 

desplazamiento de la base de la cimentación relativo al movimiento de 

campo libre x
0 

y tf¡e la rotación de la cimentación; t significa tiempo. 

Además, 

•,. ¡ (6) 

es un vector de carga, mientras que 

[ 
M M M

0 
(H. +D) 

l e e 
M = M M +M M (H +D)+M D/2 

& e e e e e e 
Me(He+D) M (H +D)+M D/2 M (H +D)

2
+J 

e e e e e e 

(7) 

'· ~ [ :· o o 

l e e 
h hr 

e e 
rh r 

(8) 
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K 
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son las matrices de masa, 

del sistema equivalente; M 
e 

[ :· o o 

l = K K (9) 
h hr 

K K 
rh r 

amortiguamiento y rigidez, ·respectivamente, 

es la masa de la cimentación, J el momento 
e 

'e de ·inercfa ··de ·dicha masa con respecto al eje de rotación de la base del 

s;'clmlento y.D la profundidad de desplante de la cimentación, K y e son 
h h 

sé·la rlgidez·y·el amortiguamiento del suelo en el modo de traslación de la 

cimentación, K·-·y e la rigidez y el amortiguamiento del suelo en el 
r · r 

··modo de rotación de la .cimentación y K = K y e· · = e la rigidez y 
hr rh hr r.h 

el amortiguamiento del suelo acoplados. Estos amortiguamientos y 

rigideces definen las funciones de impedancia de la cimentación, las 

cuales dependen de la frecuencia de excitación y representan los 

resortes y amortiguadores equivalentes del suelo (Avilés y Pérez-Rocha, 

1992). 

Por las caracteristicas de su amortiguamiento, el sistema equivalente no 

posee modos naturales clásicos de vibración sino modos no clásicos, es 

decir, sus modos naturales de vibración no necesariamente existen en el 

dominio real sino en el complejo. Por ello y en vista de que las 

rigideces dinámicas de la cimentación dependen de la frecuencia de 

excitación, los modos y frecuencias naturales del sistema equivalente no 

se pueden tratar como un problema estándar de valores caracteristlcos 

lineal. 

2.1 Periodos y amortiguamientos efectivos aproximados 

Una solución suficientemente aproximada del sistema equivalente se puede 

obtener al despreciar la masa de la cimentación y el momento de inercia 

de dicha masa, asi como el acoplamiento en la rigidez dinámica de la 

cimentación. Si se considera que el movimiento de 
·· ·· lWt armónico, x (t) =X e , en el estado estacionario o o 

Si t i 1 t Como X ( t ) __ X e 1 Wt • s ema equ va en e se expresa 
e e 
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donde w es la frecuencia de excitación. Dividiendo el primero y segundo 

renglones de esta ecuación entre w2 M y el tercero entre w2M (H +D). se 
e e e 

llega a 

[

w:/w
2 

(1+i2<:J 

- 1 
/ 

- 1 

- 1 - 1 

w~/w2 (1+i21;h) 
- 1 

- 1 X 
e 

- 1 - 1 X 
e 

(H +0)<1> 
e e 

(11) 

en donde ¡;;·· = .(w/w )< . Además, w es la frecuencia natural de vibración 
e e e e 

de la estructura supuesta con base indeformable y w y w son las 
h r 

frecuencias naturales de vibración que tendria la estructura si fuera 

infinitamente rigida y su base sólo pudiera trasladarse o girar, 

respectivamente; dichas frecuencias están dadas por las siguientes· 

expresiones: 

K 
2 e w = -- (12) 
e 

M 
• 

K 
2 h w = (13) 
h M 

• 
K 

2 r w = 
r 

M (H +0)
2 

e e 

(14) 

27 

/;L-



i ,.; : .. 

... 
. ~ -,. 

Asimismo, 1; es el amortiguamiento viscoso de la estructura con base 
.e 

··r!gida y 1; y·¡; son los amortiguamientos viscosos ·del suelo en el modo 
. h . r 

de· traslación y rotación de la cimentación, ·respectivamente; dichos 

amortiguamientos están dados por las siguientes expresiones: 

wC 

<. 
e o 

= 
-2 K 

(15) 

e 

r,:,:! :- ':.:·:-· •..::. ~ ··~ 
"' eh 

<h = 
2 K 

(16) 

h 
-·-. 

"' e 
<. 

r = 
2 K 

(17) 

r 

Ahora b!en, resolviendo el sistema de ecuaciones algebraicas dado por la 

ec.11 se encuentra _que la deformación de la estructura puede expresarse 

de la siguiente forma: 

i21;' -
e 

2 

"' 
2 

"' e 

w2 1 + i21;' 
e 

"'

2 
1 + i2'" 

h "h 

2 

"'2 1 + i21;: ] 

"' 1 + i21; 
r r 

(18) w
2 

X = - X 
e e O 

La frecuencia y el amortiguamiento efectivos de la estructura con base 

flexible se pueden obtener igualando las partes real e imaginaria de la 

seudoaceleración en resonancia del sistema equivalente con las 

correspondientes de un oscilador de reemplazo cuya frecuencia natural y 

amortiguamiento son Iguales a la frecuencia y el amortiguamiento 

efectivos (Wolf, 1985). 

La seudoaceleración del oscilador de reemplazo, sujeto al mismo. 

movimieJ¡ltO del terreno X del sistema equivalente, está dada por la o 
expresión (Clough y Penzien, 1975) 

'O} x = 
e e 

28 
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"' + i 2 <e -2 

"' e ~ r e 

(19) 
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De acuerdo con la. ec. 18, si se desprecian lo.s términos de 

amortiguamiento de segundo orden, la seudoacelerac!ón del sistema 

equivalente se reduce e. 

2 2 2 

-x [ 1 
"' "' "' .. ~ = ---- + 

e e . o 2 2 2 

"' "' "' • h r 

!2 [ <: 
2 2 

Jr "' "' + (< -<')- + (< -<')- (20) 
h e 2 r e 2 

"' "' h r 

-Para la condición de resonancia, w =. w , la igualación de las partes 
e 

reales. de las ecs.19 y 20 conduce a que la frecuencia efectiva de la 

estructura con base flexible sea 

1 1 1 1 
= + + --

-2 2 2 2 
(21) 

w w w w 
e e h r 

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

el amortiguamiento efectivo de la estructura con base flexible sea 

+ < 
h [ :e r 

r 

(22) 

Los amortiguamientos del suelo para los distintos modos de vibración de 

la cimentación son más elevados que el amortiguamiento de la estructura, 
_:/ 

en especial el/amortiguamiento en traslación. En consecuencia, el 

despreciar los términos de amortiguamiento de se,gundo orden introduce 

errores significativos en el· amortiguamiento, mas no en el periodo del 

sistema que resulta ser adecuado. Estos errores se traducen en una 

sobrestimación 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 estructural, la seudoacelerac!ón 
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-4 
.. del sistema equivalente es entonces igual a 

-x
0

( 1 -

2 2 1 
2 1 .w "' "' w2.r.. = + 

e •· 2 2 1 + 41;2 2 1 + 41;2 
"' "' "' e h h r r 

i2[ 

2 1; - 1;' "'2· 1; - 1;' ] r "' 1;' + h • r • (23) + --
• 2 41;2 2 1 2 .w 1 + "' + 41;· 

h h r r 

Procediendo de manera similar. a cuando se desprecian los términos de 

amortiguamiento de segundo orden, se tiene que la frecuencia efectiva de 

la estructura con base flexible es 

1 1 1 1 1 1 
= + + (24) 

-2 2 2 1 + 41;2 2 1 + 41;2 "' "' "' "' e • h h r r 

mientras que el amortiguamiento efectivo de la estructura·. con base 

flexible es 

[ :· r 
r 

(25) 

Al considerar los términos de amortiguamiento de segundo . orden, el 

periodo del sistema ya no resulta ser adecuado y el amortiguamiento 

efectivo se subestima drásticamente; el error que se comete tanto en el 

periodo como en el amortiguamiento cr.ece con la rigidez relativa de la 

estructura respecto al suelo. 

En vista de lo anterior, a partir de la forma del amortiguamiento 

efectivo se sugirieror expresiones alterna ti vas a fin de encontrar una 

aproximación satisfactoria, las cuales fueron calibradas con la solución 

rigurosa que se presenta en .. el siguiente inciso. De esta manera, la 

expresión seleccionada fue 

[ 
-

r+ [ :· r + [ :· r "' l;h l;r 
<e <. • (26) = --

"' 1 + 2.:;2 1 + 2C::z 
• h h r r 
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la cual es suficientemente aproximada para el rango de rigideces 

relativas de la estructura respecto al suelo que cubre la mayor parte de 

situaciones de interés práctico. 

Cabe destacar que el periodo efectivo del sistema suelo~estructura 

definido mediante 

)

1/2 
+ T2 

r 
(27) 

donde Th = 2rr/wh 

sucesivas. Como 

y T = 2rr/w 
r r 

se debe determinar v1a aproximaciones 

primera aproximación, el periodo efectivo . se puede 

estimar usando las rigideces estáticas. Si en lugar de éstas se emplean 

las rigideces dinámicas evaluadas para la frecuencia fundamental w se 
e 

mejora la aproximación. Es posible obtener una aproximación aún mejor si 

el periodo efectivo se calcula mediante iteraciones, empezando con w y 
• -terminando con la frecuencia efectiva w . 

e 

En cambio, el amortiguamiento efectivo del sistema suelo-estructura 

definido como 

se determina directamente considerando que 

amortiguamientos del suelo <;; y <;; • 
h r 

-
w = "' e 

2.2 Periodos y amortiguamientos efectivos rigurosos 

[ r r (28) 
T 

• 

al calcular los 

Si se considera que el movimiento de campo libre es armónico, 

x (t) = X e 1
wt, en el estado estacionarlo la respuesta del sistema o o . 

equivalente se expresa como x (t) =X e 1wt. En consecuencia, la ec.5 se 
a • 

reduce a 
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[ K + i "' e - "'2 M• ] X = - x M 
• • • o o 

(29) 

::.:.- -

.'En. vista de .que el sistema 'equivalen te carece de modos naturales 

y amortiguamiento 

dependen de la frecuencia de excitación, el periodo y amortiguamiento 

c;·efectivos .. del· sistema suelo-estructura pueden obtenerse resolviendo 

directamente la ec. 29 a fin de calcular espectros .de respuesta .en 

frecuencia como el que se muestra en la fig.3, los cuales tienen como 

, .abscisas el periodo de exéitación normalizado con respecto al periodo de 

clásicos de vibración y las matrices de rigidez 

;, . ) .::.. : 

-~ . 

la estructura 
7 

con base rigida, ·TITe,. y como ordenadas ·la 

seudoaceleración de· la estructura .con base flexible normalizada con 

.. r.especto a la aceleración del terreno, w~ IX . Los espectros de 
e e O 

respuesta as1 obtenidos son realmente las funciones de trasferencia del 

sistema equivalente, definidas por la aceleración total de la.estructura 

con base flexible entre la aceleración del terreno. Las frecuencias y 

amplificaciones resonantes de estas funciones de trasferencia están 

asociadas con el periodo y amortiguamiento efectivos, respectivamente, 

de la estructura interactuando con el suelo. 

o 
:X 

t2r----------------------------------------------, 

10 
sin interaccion 

8 con interaccion 

~6 
X • 3 

2 

o~==~~~~~--~~--~~~~ 
.6 .8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 2.0 2.2 2.4 

T/T
0 

Fig.3 Espectros de respuesta del sistema equivalente 
con y sin interacción 
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El periodo y amortiguamiento efectivos pueden interpretarse, como los 

parámetros dinámicos de un oscilador de reemplazo cuyo cortante' basal 

resonante es igual al que se desarrolla en la estructura del sistema 

équivalente, para la misma excitación armónica estacionaria de la base: 

Este razonamiento conduce a igualar las seudoaceleraciones máximas y las 

frecuencias naturales asociadas del sistema y·el oscilador. 

Según la ec.19,' la magnitud del valor resonante· de la ·seudoaceleración 

del oscilador de reemplazo normalizada con respecto a la aceleraci~n del 

terreno es igual a 

-2-max 
w X 1 

e e (30) = 
x 21; o e 

Igualando esta magnitud con la de la seudoaceleración correspondiente al 

pico resonante del espectro de respuesta del sistema equivalente, el 

amortiguamiento efectivo se determina como 

¿· 
~ 

1 x 
¡;e 

o 
(31) = 

2 ,,,?xmax 
e e 

Mientras que el periodo efectivo simplemente es igual al periodo de 

excitación correspondiente a la posición del pico resonante del espectro 

de respuesta. 

Con este enfoque (Veletsos, 1977), los espectros de respuesta en 

frecuencia para el sistema equivalente y el oscilador de reemplazo 

concuerdan en un amplio rango de frecuencias de excitación en ambos 

lados del periodo de resonancia. Esto sugiere que para movimiento 

sismlco las respuestas máximas del sistema y del oscilador serán 

parecidas, ya que la excitación transitoria se puede tratar como una 

combinación lineal de movimientos estacionarlos con diferentes periodos 

y amplitudes, y porque los componentes de excitación con periodo 
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semejante al resonante son los que producen la mayor respuesta. 

::. ··) r :;_'::;. -: · .. 
,·._. .. ,:.2.3. :.Calibración de la solución aproximada con respecto a la rigurosa 

·"""Con e objeto __ :de_._calibrar .la solución aproximada con respecto a la 
•....;"'-." . 

::.s, _rigur<?sa, .en. .1!'5·.·-f"igs. 4 y 5 se muestran .. variaciones . . ' .. del periodo y 

. amorllguamiellto_ efectivos, respectivam~l"!t~ ... .calc;~lados con las técnicas 
~~: .:.. :~ ~. 

. rigurosa (lh-iea continua) y aproximada (linea discontinua) para sistemas 
, fr·"·.-:::. :·, "'·.: ,. ·: 
r:o!:oSuelo:-estruct1,1I"a .:·~'cuyos ,,,_parámetros . caracteristicos son: iñ_ ': O. 2, 

·rs~' .. a':;_:O.o5, ¡; _=.0~15, ~:. = <.;"" o.~s. v. = 0:4~.---~.~:= 5, a '7 o.25 y ,fíe= 1 
y 5; el significado de cada una de estas ·cantidades se presenta en el 

siguiente inciso. Estos resultados se calcularon empleando funciones de 

impedancia aproximadas (Avilés y Pérez-Rocha, 1992), sin que por ello se 

:.· .. ·,·pierda generalidad en las conclusiones·. 

2.4 

2.2 

2.0 

t-. 1.8 ...... 
¡ .... • 

1.6 
ec.21_.--' 

1.4 
--

1.2 H0 /R=1 

1.0 
.O .4 .8 1.2 1.6 2.0 

4H./P,T. 

Fig.4 Periodos efectivos aproximados (-- -) y rigurosos (-----) para 
un sistema suelo-estructura típico 

~Con base en resultados similares se llegó a la 'conclusión de que las 

aproximaciones para el periodo y amortiguamiento efectivos resultan ser 
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··adecuadá.S' para aquellos sistemas suelo-estructura cuya rigidez relativa 

de la estructura respecto al suelo es 4H /f3 T < '2; 
e • e 

Asimismo, e se 
' 

encontró que los efectos de la interacción inercial en el periodo y 

··a:mort1guamiimto son despreciables cuando el contraste de rigidez entre 

la estructura y el suelo es 4H /f3 T < 0.2. 
e a e 

:~·-- : 
.30r---------------~--------------------~c--. 

--
--.. 25 

---
. 20 

ec.:}·/' .... 
/' ec.26 .................... .. 

,-· ,/ ec.~~- .. ----

--¡._: .15 - / ,. .... - ....... .. ..... 
H /R= 1 _.- _--' ---" 

-'~:;;~~~::::-----. 1 o 

H,/R=5 
.05 

.ooL---J---~--~----~--~--~----~--~--~--~ 
.o .4 .B 1.2 1.6 2.0 

4H,/P,T, 

Fig.S Amortiguamientos efectivos aproximados (-- -) y rigurosos 
(-----) para un sistema suelo-estructura típico 

3. PARAMETROS CARACTERISTICOS DE LA INTERACCION 

La interacción inercial depende de numerosos parámetros tanto del suelo 

como de la estructura. Para fines de aplicación práctica.es conveniente 

identificar -los parámetros adimensionales que son caracteristlcos de los 

sistemas suelo-estructura, asi como conocer la importancia y los rangos 

de variación de cada uno de ellos. En lo que sigue se especifican tales 

·parámetros y se fijan los valores adecuados a fin de determinar periodos 

y amortiguamientos efectivos de utilidad.en.el disefio. 

Los efectos de la interacción inercial en el periodo y amortiguamiento 
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.se encuentran .controlados por los parámetros caracte.risticos que se 
~--. . 
indican a continuación: 

:-:~ 

Relación de masas entre la cimentación y. la estructura, def'inida 

como 

'·.~······--·· M 
e m = -- (32) 

M 
.. ·.; ,_ . ,_ e 

la c·ual :,,_generalmente varia ·entre 0.1 y 0.3. Este parámetro 
.. 

prácticamente no - influye en la respuesta de sistemas 

suelo.:..estructura, como se observa en la fig. 6, de suerte que al 

despreciarlo se introducen errores insignificantes; sin embargo, se 

considerará el valor intermedio m= 0.2 . 

. 25 
2.4 

2.2 .20 

2.0 
.15 

~ 1.8 1~ ¡,..• 
1.6 .1 o 

1.4 
.05 

1.2 

1.0 .00 
.O .4 .8 1.2 1.6 2.0 .O .4 .8 1.2 1.6 2.0 

4H,/,8, T, 4H,/,8,T, 

Fig.6 Influencia de la relación de masas en el periodó y amortigua-
·miento efectivos; m =o (-- -), 0.2 ( ) y 0.4 (-- -) 

2. Relación de momentos de .inercia de masa entre la cimentación y la 

estructura, definida por 
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(33) 

·cuyos valores son en general menores que 0.1. Ya que este parámetro 

tampoco influye significativamente en la respuesta de · sistemas 

suelo-estructura, como se observa en la fig. 7, se considerará el 

valor j = 0.05. 

.25.-----------------, 
2.4 

2.2 .20 

2.0 
.15 

~ 1.8 ¡.,: 
?~-~ 

1.6 .1 o 

1.4 
.05 

H./R=5 

1.2 

l.. O .00 
.o .4 .8 1.2 1.6 2.0 .o .4 .8 1.2 1.6 2.0 

4H 0 //i',T0 4H 0 //i',T0 

Fig.7 Influencia de la relación de momentos de inercia en el perio-
do y amortiguamiento efectivos; j = O (-- -), 0.05 ( ) y 
0.1 (- - -) 

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

M -p = e 
(34) 

la cual generalmente varía entre O. 1 y O. 2. La variación de este 

parámetro tiene poca influencia en la respuesta de sistemas 

suelo-estructura, como se observa en la fig.S, por lo que se 

considerará el valor intermedio p = 0.15. 
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[ :~·:. 2.4 

2.2 

2.0 

·.·.:-

1.4 

- / 

H,/R=5 / 
/ 

/ 
/ 

/ 
/ 

/ 

/ 

/ 

/ 

r-----, .. 2 
¡-~ 

j ~--~-.. Lo.·ol.:......r;=l!:~S:::.:.'--'---'---'--'----""-_j 
' 4 .. . .8 1.2 . 1.6 2.0 

4H,/{J,T, 

.25r------------------------. 

Fig.S Influencia de la densidad relativa en el periodo y amortigua-
miento efectivos; p = 0.1 (-- -), 0.15 ( ) y 0.2 (-- -) 

4. Coeficientes de amortiguamiento del suelo y la estructura, <. y <.· 
La influencia del amortiguamiento en la respuesta de sistemas 

suelo-estructura es determinante. Aunque su rango de variación está 

comprendido normalmente entre el 2 y 10 por ciento, tanto para el 

suelo como para la estructura usualmente se utiliza en la práctica 

un valor tipico de 5 por ciento. 

5. Relación de Poisson del suelo, v . La respuesta de sistemas 
• 

suelo-estructura depende significativamente de este parámetro. Los 

valores tipicos que comúnmente se emplean en la práctica son 1/3 

para suelos granulares, 0.45 para suelos plásticos y 1/2 para 

arcillas saturadas. 

6. Profundidad relativa del depósito de suelo, dada por 

H 
h = S (35) 
• R 

• Los efectos de sitio en la interacción· inercial son parcialmente 
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·~· ,. función de este parámetro. Por su importancia, se considerarán los 

valores h e 2, 3, 4, 5, 6, 8 y 10 . 
• 

7 .. Profundidad de desplante relativa de la cimentación, dada por 

(36) 

El alargamiento del periodo y el aumento del amortiguamiento de 

estructuras con base flexible son función. decreciente de .este 

parámetro. Por su importancia, se considerarán los valores d = O, 

1/4, 1/2, 3/4 y 1. 

B. Relación de esbeltez de la estructura, definida como 

H 
h = • (37) 
• R 

cuya influencia en la respuesta de sistemas suelo-estructura es 

fundamental. El perlado efectivo es función creciente de este 

parámetro, mientras que el amortiguamiento efectivo es función 

decreciente. En virtud de su importancia, se' considerarán 'los 

valores h = 1, 2, 3, 4 y 5 . 
• 

9. Rigidez relativa de la estructura respecto al suelo, definida como 

4 H 
r = • (38) 

Con este parámetro se mide la l.mportancla de la Interacción 

inercial. Por ello, se presentarán resultados que cubren el 

intervalo O "' r "' 2 en el que caen la mayor parte de los sistemas 

suelo-estructura reales. 

4. COMPENDIO DE PERIODOS Y AMORTIGUAMIENTOS EFECTIVOS 
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Aplicando la solución rigurosa para la determinación del periodo y 

amortiguamie.nto efectivos de estructuras con base flexible y utilizando 

las tablas de rigideces dinámicas de cimentaciones que se reportan en el 

trabaJo de Avilés y Pérez-Rocha (1992), se elaboró un compendio de 

j:.erlodos y amortiguamientos efectivos de sistemas suelo-estructura que 

son de gran utilidad cuando se recurre a los métodos estático y dinámico 

·de-análisis s1smico para evaluar los efectos de la interacción inercial 

en el ·modo· fundamental . 

Los resultados que se presentan están en función de los parámetros 

adimenslonales que· se identificaron como los caracter1sticos de los 

sistemas suelo-estructura. Los valores considerados pretenden cubrir el 

intervalo de interés en las aplicaciones prácticas. Para valores 

intermedios,vale interpolar linealmente. 

Considerando que iñ = 0.2, J = 0.05, p = 0.15 y <; = <; = 0.05, en las 
a e 

flgs.l. J (1 = 1-3; J = 1-7) se presentan periodos y amortiguamientos 

efectivos de sistemas suelo-estructura para los siguientes valores: 

V = 1/3(1=1), 0.45(i=2) y 1/2(i=3). y fi = 2(j=1), 3(j=2), 4(j=3), 
8 S 

5(J=4), 6(J=5), 8(J=6) y 10(J=7). En cada figura se muestran resultados 

para a = o, 1/4, 1/2, 3/4 y 1 y fi = l. 2, 3, 4 y 5, asi como para las 
• 

dos condiciones de frontera extremas que se pueden presentar en la 

interfaz suelo-cimentación: contacto de la pared lateral del cimiento 

.con el suelo total_y nulo. Los periodos efectivos de la estructura con 

base flexible están normalizados con el periodo fundamental de la 

estructura con base rigida en cuest 16n, En los amort iguam'ientos 

efectivos, la curva inferior corresponde a fi = 5 mientras que la 
e 

superior a fi = 1; lo contrario sucede con los periodos efectivos. 
e 

5. RECONOCIMIENTOS 

Se agradece a E Rosenblueth la revisión critica del manuscrito y sus 

valiosas sugerencias. Este trabaJo fue patrocinado parcialmente por el 

40 



' 

: ~· 

Consejo Nacional de Ciencia y Tecnolog1a y la Secretaria General de 

Obras del Departamento del Distrito Federal. 

-6. REFERENCIAS 

- . 
Avilés J y Pérez-Rocha E !1992), "Resortes y amortlguadorestequivalentes 

- - ·- -· - . 
del suelo", BoleUn del Centro . de Investigación Sismica, Fundación 

Javrer Barros Sierra, Vol. 2, No. l. 

-.-. 

Clough R W y Penzien J (1975), Dynamics of Structures, McGraw-Hill, 

Inc. , Nueva York. 

Rosenblueth E y Reséndiz D (1988), "Disposiciones reglamentarias de 1987 

para tener en cuenta interacción dinámica suelo-estructura", Series del 

Instituto de Ingenleria, No. 509. 

Veletsos A S ( 1977), "Dynamics of structure-foundat ion systems", 

Structural and Geotechnical /1echanics, Ed. W J Hall, Prent1ce-Ha1Íl, 

Inc., Englewood Ciffs, Nueva Jersey. 

Wol~ J P (1985), Dynamic Soil-Structure ·Interaction, Prentice-Hall, 

Inc., Englewood Cllffs, Nueva Jersey. 

41 

' ... 

•, 



\ 

; .: ·: _.;_- : PERIODOS EF!CllVOS AMORTIGUAMIENTOS EfECTIVOS 
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1. I NTRODUCCI ON 

Para el análisis sísmico de estructuras desplantadas en depósitos de 

suelo blando es necesario considerar dos fenómenos debidos a la 

flexibilidad del· suelo respecto a la roca basal, conocidos como: a) 

efectos de sitio y b) interacción suelo-estructura. 

Con respecto a terreno firme, las condiciones de si tío' amplifican la 

intensidad, reducen el contenido de frecuencias y alargan la duración 

del movimiento sísmico, mientras que la interacción suelo-estructura 

modifica las características del movimiento del terreno en la vecindad 

de la cimentación (interacción cinemática) asi como los parámetros 

dinámicos de la estructura (interacción inercial). Para fines de diseño, 

' los efectos de interacción más importantes son los inerciales, esto es, 

el alargamiento del periodo y el aumento o la reducción del 

amort iguami'ento de la estructura respecto a los valores correspondientes 

a la condición de base rígida. 

Los efectos de si tia se traducen generalmente en incrementos de la 

respuesta estructural. En cambio, las modificaciones por interacción del 

periodo y amortiguamiento pueden dar 1 ugar a respuestas estructurales 

mayores o menores, dependiendo de la posición del periodo resonante del 

espectro de respuesta y el nivel de amortiguamiento. 

En general, los efectos de sitio e 'interacción suelo-estructura se 

tienen en cuenta mediante el espectro de respuesta aplicable al sitio de 

interés utilizando el periodo y amortiguamiento efectivos de la 

estructura en cuestión. El espectro de sitio es la curva de respuestas 

máximas de un oscilador elemental con frecuencia natural variable, 

sometido al movimiento sísmico en el sitio de interés; en tanto que el 

periodo y amortiguamiento efectivos son los parámetros dinámicos de un 

oscilador de reemplazo cuyo cortante basal resonante es igual al que se 

desarrolla en el sistema suelo-estructura, para excitación armónica 

estacionaria de la base (Avilés y col, 1992). 

El objetivo de este trabajo es presentar un procedimiento de aplicación 

práctica para representar los efectos de la interacción suelo-estructura 
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en el periodo y amortiguamiento del modo fundamental de vibración, 

teniendo en cuenta los efectos de las condiciones de sit lo, as 1 como 

aplicarlo a diferentes configuraciones de sitio y estructura ti.picas del 

valle de México, a fin de conocer la influencia de los parámetros 

característicos dominantes. 

Primeramente, se describe un enfoque ingenieríl para representar los 

efectos de sitio e interacción sue"lo-estructura simultáneamente, en 

términos del periodo fundamental de·la estructura y el periodo dominante 

del sitio. Para ello, se recurre a una forma de expresar la respuesta 

estructural mediante contornos de respuesta con interacción, los cuales 

son aplicables a configuraciones de si tlo y estructura con periodos 

naturales de vibración variables. La estructura se modela como un 

oscilador ·simple definido por el periodo y amortiguamiento asi como la 

masa y altura efectivas correspondientes a su modo fundamental, lo cual 
' 

es apropiado para estructuras con varios grados de libertad que en su 
' 

condición de base rígida responden esencialmente como un oscilador 

elemental. El suelo se ideal iza como un estrato homogéneo sobre un 

semiespacio caracterizado con el periodo dominante y la velocidad 

efectiva, en ondas de cortante, del sitio. Considerando que el valle de· 

México mide cerca de 30x70 km y el espesor de las formaciones de arcilla 

alrededor de ·100 m, el modelo de propagación de ondas unidimensional 

resulta adecuado para tomar en cuenta los efectos de sitio en la ciudad 

de México (Seed y col, 1988), puesto que la extensión del valle con 

respecto a su profundidad es extremadamente grande. Los efectos de 

interacción se tienen en cuenta al analizar de man~~a exacta el sistema 

acoplado, utilizando funciones de impedancia ~:gurosas (Avilés y 

Pérez-Rocha, 1992). 

Finalmente, postulando como movimiento de control al temblor de 

Michoacán de 1985 registrado en una estación representativa de los 

sitios de terreno firme en· la ciudad de México, se calcula una gama 

amplia de contornos de respuesta con interacción que· cubre la mayor 

parte de casos de interés práctico; los parámetros característicos 

considerados son la profundidad del depósito de suelo, el enterramiento 

de la cimentación y la esbeltez de la estructura, los cuales controlan 

los efectos de interacción suelo-estructura. A partir de estos contornos 
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se determinan espectros de respuesta con interacción para algunos sitios 

representativos de las zonas de transición y blanda en el valle de 

México, a fin de evaluar la variación del cortante basal en "estructuras 

con diferentes condiciones de interacción. 

2. REPRESENTACION 

SUELO-ESTRUCTURA 

DE LOS EFECTOS DE SITIO E INTERACCION 

En la fig 1 se muestra el modelo adoptado para considerar los efectos de 

si ti o e interacción suelo-estructura. Se supone que el movimiento de 

control tiene lugar en el afloramiento de la roca basal, a la vez que se 

desprecia la difracción de ondas que ocurre por la frontera lateral del 

depósito de suelo. Los parámetros del oscilador elemental deben 

interpretarse como los parámetros modales de la estructura de varios 

grados de libertad con base ríg.ida vibrando en su modo fundamental, es 

decir: T
0 

y<. son el-periodo y amortiguamiento mientras que M
0 

y H
0 

son 

la masa y altura efectivas correspondientes al modo fundamental (Avilés 

y col, 1992). En tanto que los parámetros del estrato homogéneo, T y 
S 

13 , deben interpretarse como el periodo dominante de vibración y la 
S 

velocidad efectiva de propagación, en ondas de cortante, del depósito de 

suelo estratificado (Avilés y Pérez-Rocha, 1992). 

Si el suelo se reemplaza por funciones de impedancia, el sistema 

suelo-estructura por analizar se reduce al oscilador simple apoyado 

sobre resortes y amortiguadores dependientes de la frecuencia de 

excitación que se muestra en la fig 2. Como se desprecian los efectos de 

la interacción cinemática, este oscilador con base flexible se somete al 

movimiento de campo libre que tiene lugar en la superficie del depósito 

de suelo. 

Dado un temblor característico de diseño en terreno firme, los efectos 

de sitio e interacción suelo-estructura que se presentan en terreno 

blando pueden considerarse mediante espectros de si ti o con interacción 

obtenidos a partir del oscilador con base flexible. Sin embargo, como 

sería necesario conocer tantos espectros como sitios se tengan, parece 

conveniente representar tales efectos considerando simultáneamente el 
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Modm1ento de control 

:--::::-'1 .................. '-....¡t. t¡ . '·/!......_!, ,,, ,,, ........ ' 
1/1 ... 1 ..... ' /1 1

1 1 ..... ' ' '~ 1,1 , 
1¡1 

Fig. 1 Modelo para considerar los efeclos de silio e · inleracción suelo-eslruclura 
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pertodo fundamental de la estructura y el periodÓ dominante del siti?• 

de modo que se cubra cualquier configuración de si tlo y estructura 

dentro de un rango establecido. 

(· 
. e 

2 R 

Fig. 2 Sistema suelo-estructura 

Para llevar· a cabo lo anterior, se encontró que una forma adecuada de 

representar los efectos de sitio e interacción suelo-estructura 

simultáneamente consiste en la determinación de curvas de isoaceleración 

referidas a dos ejes ortogonales correspondientes a los periodos 

naturales de vibración de la estructura y el sitio. A estas curvas de 

respuestas máximas de un oscilador elemental sobre un estrato homogéneo, 

en función del periodo fundamental de la estructura y el periodo 

dominante del sitio, se les ha definido como contornos de respuesta con 

interacción. 
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Este enfoque--ingenieríl para evaluar los efectos debidos a las 

condiciones de si ti o y la interacción suelo-estructura consta de los 

siguientes pasos: 

2.1 Movimiento de control 

Como movimiento de control se toma un temblor característico en el 

afloramiento de la roca basal, el cual se caracteriza por su espectro de 

amplitudes de Fourier IFt(wll. La excitación considerada corresponde al 

componente EW del temblor de Michoacán de 1985 registrado en la estación 

de Ciudad Universitaria (CU), representativa de los sitios de terreno 

firme en la ciudad de México. En la fig 3 se muestran los espectros de 

respuesta y de amplitudes de Fourier correspondientes al movimiento de 

control considerado. 

1.2.-------------------, 
1.0 (a) 

.8 

4 

0~--~---~---~------~ o 2 3 4 5 
T, (s) 

Br------------------, 
7 (b) 

6 

~ .4 

ª " E .3 

"' 
2 

oL_--==::::::===:::::=J 
o 2 3 4 5 

f (Hz) 

Fig. 3 Espectros de respuesta (a) y de amplitudes de Fourier (b) para 
el componente EW del temblor de Michoacán de 1985 registrado 
en la estación CU de la ciudad de México 

40 

---



2.2 Condiciones de sitio 

A partir de las propiedades del estrato homogéno con base deformable, se 

determina la función de trasferencia para la aceleración del terreno en 

la superficie del depósito de suelo ante la incidencia vertical de ondas 

de cortante, de acuerdo con la expresión (Newmark y Rosenblueth, 1971) 

1 
H (w) = ----------- (1) 
• 

en donde 

p = (2) 

es la relación de impedancias entre el estrato y la roca basal, la cual 

representa al amortiguamiento geométrico por radiación de ondas; 

k = w/13 es el número de onda de cortante del estrato mientras que p 
S S O,S 

y 13 son la densidad y la velocidad de ondas de cortante del suelo, 
o,s 

respectivamente. El amortiguamiento material 

histerét ico se introduce reemplazando a 13 por 
o,s 

por comportamiento 

13 (1+ic:; ) , siendo 
o,s o,s 

e:; el coeficiente de amortiguamiento del suelo. Los índices s y o 
o,s 

indican el estrato y la roca basal, respectivamente. 

2.3 Interacción suelo-estructura 

En el dominio de la frecuencia, se planfea la ecuación de movimiento del 

oscilador con base flexible de tres grados de libertad, la cual resulta 

ser (Avilés y col, 1992) 

= - x H 
o o 

( 3) 

donde "' es la frecuencia de excitación y X = {X ,X.~ }T el vector de 
a e e e 

c9ordenadas generalizadas del sistema suelo-estructura, siendo X la 
• 

deformación de la estructura, X el desplazamiento de la base de la 
e 

cimentación relativo al movimiento de campo libre X o y ~ la rotación de 
e 

t 
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la cimentación. 

amortiguamiento, 

El vector de 

e • y la de 
8 

las siguientes formas: 

cargas, M
0

, 

rigidez, K , 
8 

la matriz de masa, K , · la de 
8 

del sistema aco:olado tienen 

{ . . l e 

K = M +M o 
Me (He +;)_+~eD/2 

( 4) 

~•.(:: •o) 

M M (H +D) 

l e e e 
-K = M +M M (H +D) +M D/2 

8 e e e e e 
MJH.+D)+MeD/2 Me (He+D)2+Je 

(5) 

[ :· 
o o 

l e = e e 
S h hr 

e e 
rh r 

(6) 

[ :· 
o o 

l K = K K 
S h hr 

K K 
rh r 

(7) 

donde M es la mas;,. de la cimentación, J el momento de inercia de la 
e e 

masa del cimiento con respecto al eje de rotación de su base y D la 

profundidad de desplante de la cimentación; mientras que K y e son la 
· e e 

rigidez y •·! amortiguamiento, respectivamente, de la estructura con base 

rígida. A su vez, K y e representan la rigidez y el amortiguamiento 
h h 

del suelo en el modo de traslación de la cimentación, K y e la rigidez 
r r 

y el amortiguamiento del suelo en el modo de rotación de la cimentación 

y K = K y e = e la rigidez y el amortiguamiento del suelo 
hr rh hr rh 

acoplados; estos resortes lineales y amortiguadores viscosos se obtienen 

a partir de una base de datos para rigideces dinámicas rigurosas (Avilés 

y Pérez-Rocha, 1992), usando una cimentación circular equivalente de 

radio R. 

Resolviendo la ec 3, se determina la función de trasferencia para la 

seudoaceleración de la estructura interactuando con el suelo como 

H (w) = .,2-y. /X , siendo w la frecuencia fundamental de la estructura 
e e e O e 

supuesta con base indeformable. 
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2.4 Contornos de respuesta 

Conocidos el espectro de amplitudes de Fourier de la excitaclón asi como 

las funciones de trasferencia del suelo y la estructura, se obtiene el 

espectro de amplitudes de Fourier de la. respuesta estructural mediante 

el producto 

IF (w) 1 = IF (w) 1 IH .(w) 1 IH (w) 1 
e t. a e 

(8) 

Finalmente, con base en el espectro de ampll tudes de Fciurier de la 

respuesta estructural y la duración estimada de la excitación en terreno 

blando, se calculan los valores esperados de las respuestas máximas 

mediante la teoría de vibraciones aleatorias (Boore, 1983; Boore y 

Joyner, 1984), los cuales representan las magnitudes de los contornos de 

respuesta con interacción para las coordenadas 

periodos naturales de vibración. 

(T , T ) en el plano de 
e S 

3. CONTORNOS DE RESPUESTA CON INTERACCION 

Los contornos de respuesta con interacción pueden expresarse en términos 

de parámetros adimensionales que son caracteristicos de los sistemas 

suelo-estructura, los cuales se definen como sigue: 

M 
a) Relación de masas de la cimentación entre la estructura: m = e 

M 
e 

b) Relación de momentos de inercia de masa· de la cimentación entre la 
J 

estructura: J = e 

M (H +D) 2 
e e 

M 
e) Densidad relativa de la estructura respecto al suelo: p = e 

d) Coeficientes de amortiguamiento del·suelo y la estructura: ~s y~. 

e) Relación de Poisson del suelo: v 
• 
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f) 

g) 

h) 

Profundidad relativa del depósito de suelo: h = 
a 

H 

R 
• 

D 
Profundidad de desplante relativa de la cimentació: a = ~ 

Relación de esbeltez de la estructura: h = 
• 

H 

R 
• 

Para estructuras de edificios, las variaciones de m, j y p no influyen 

significativamente en la respuesta estructural (Avilés y col, 1992), por 

lo que se adoptaron los valores representativos iií = O. 2, J = O. 05 y 

p = O. 15. Asimismo, por tratarse de estructuras y suelos tipicos del 

valle de México, se tomaron los valores usuales 1; = 0.05 y 1; = .0.05 
s e 

aplicables en situaciones prácticas. 

Los parámetros característicos que controlan la respuesta estructural 

son .la profundidad del depósito de suelo, el enterramiento de la 

cimentación y la esbeltez de la estructura, por lo que se consideraron 

los siguientes valores a fin de cubrir la mayor parte de casos reales: 

fi = 2. 3, 4. s. s. s Y 1o; a = o. v2 Y 1; Y fi = 1. 3 y s. 
s · e 

Es conocido que los periodos dominantes en si ti os del valle de México 

alcanzan valores hasta de cinco segundos. Similarmente, las estructuras 

ahí desplantadas pueden llegar a tener periodos fundamentales del mismo 

orden. Esta situación sugiere evaluar los efectos de sitio e interacción 

suelo-estructura en el intervalo de periodos naturales de vibración 

comprendido entre O y 5 s. 

La forma de los contornos de respuesta sin efectos de interacción 

suelo-estructura se muestr<. en la fig 4, la cual se caracteriza por el 

hecho de que las respuestas resonantes asociadas al modo fundamental del 

sitio se presentan a lo largo de la recta con pendiente igual a uno, es 

decir, cuando el periodo fundamental de la estructura coincide con el 

i>eriodo dominante del sitio; las respuestas resonantes asociadas al 

primer modo superior del sitio se presentan a lo largo·de la recta con 

pendiente igual a tres. Los contornos de respuesta son de gran utilidad 

para identificar los sitios con mayor amplificación dinámica ante un 
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temblor caracteristico postulado ·en terreno firme; en este caso, tales 

sitios resultan ser los que tienen periodos dominantes de T = 2 s, ·como • 
ocrrió en la realidad. 

Para fines de calibración, se seleccionaron los sitios de SCT y CAO en la 

zona blanda y el sitio VI en la zona de transición (Seed y col, 1988). 

Los perfiles estratigráficos de estos sitios ·se idealizaron mediante 

estratos.homogéneos cuyas propiedades son las siguientes: 

Sitiá 

VI 
SCT 
CAO 

Profundidad 

12 m 
38-iñ 
56 m 

Velocidad efectiva 

87 m/s 
76 m/s 
64 m/s 

Relación de Poisson 

0.45 
0.45 
0.50 

Según el modelo unidimensional de ondas de cortante, el periodo 

fundamental de un manto simple es igual a 

4 H 
S 

T = --= (9) 
s 

13 
S 

lo que implica que los periodos dominantes sean T · = O. 55 s para VI, 
• 

T = 2 s para SCT y T = 3. 5 s para CAO. 
S S 

Realizando cortes en la fig 4 a lo largo de T = 0.55, 2 y 3.5 s, se 
S 

pueden inferir los espectros de respuesta sin efectos de interacción 

suelo-estructura (- - -) que se esperarian en los sitios VI, SCT y CAO, 

respectivamente, los cuales son una buena aproximación de los espectros 

de sitio sin interacción calcula~os con las excitaciones resgistradas en 

esas estaciones (-----), como se muestra en la fig 5. Las relaciones de 

impedancias para estos sitios se ajustaron de tal forma que se lograra la· 

concordancia mostrada. Los valores que resultaron del ajuste VI, SCT y 

CAO se tomaron como representativos para los sitios cuyo periodo 

dominante fuera O < T < 1 
S 

S, 1 < T < 3 
S 

S y 3 < T < 5 
S 

S, 

respectivamente. 

En las flgs 6, 7, 8, 9, 10, 11 y 12 se presentan los contornos de 

respuesta con interacción para h = 2, 3, 
S 

4, s. 6, 8 y 10, 

respectivamente; en cada figura se muestran resultados para d = O, 1/2 y 
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1, en renglones, asi como para ií = 1, 
• 

3 y 5, en columnas. Estos 

contornos permiten predecir el escenario de interacció!f que tendría 

lugar en el .valle de México ante un temblor caracteristico postulado en 

terreno firme. El comportamiento observado es complejo, dependiendo de 

la configuración de sitio y estructura"definida por los valores de ií. a 
• 

y ií . Sin embargo, se pueden apreciar algunas tendencias generales 
• 

debidas a los efectos de interacción suelo-estructura. 

Como consecuencia del alargamiento del periodo, las respuestas 

resonantes asociadas al modo fundamental del si ti o se presentan a lo 

largo de rectas con pendiente mayor que uno, esto es, cuando el periodo 

fundamental de la estructura es menor que el periodo dominante del 

si ti o; cuanto mayor es la pendiente de estas rectas mayores son los 

efectos de interacción en el periodo. Debido a la modificación del 

amortiguamiento, las. respuestas con interacción se amplifican o atenúan 

con respecto a las respuestas sin interacción. Los efectos de 

interacción se intensifican a medida que aumenta la esbeltez de la 

estructura y disminuye tanto la profundidad del depósito de suelo como 

el enterramiento de la cimentación, de suerte que para ií = 2, a = o y 
S 

ií = 5 se presenta el caso de mayor interacción, mientras que para 
• 

ií = 10, a = 1 y ií = 1 se tiene el caso de menor interacción. 
S e 

. 4. VARIACION DEL CORTANTE BASAL EN DIFERENTES SITIOS 

A partir de los contornos de respuesta presentados pueden estimarse los 

espectros de respuesta con efectos de sitio e interacción 

suelo-estructura para los sitios VI, SCT y CAO, a fin de evaluar .la 

variación del cortante basal en estructuras con diferentes condiciones 

de interacción. 

En las figs 13, 14 y 15 se muestran los espectros de sitio con 

interacción correspondientes a los sitios VI, SCT y CAO, 

respectivamente, para ií = 2, 5 y 10 en renglones y a = o, 1/2 y r en 
S 

columnas; en cada ~!gura se muestran resultados para ií = 1 (-----), 3 y 
• 

5 (-- -). Además, se anexan: los espectros de sitio sin interacción 

(· · ·)como referencia. 
' 
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Independientemente del sitio, los efectos de interacción son muy 

pronunciados para cimentacione.s superficiales en depósitos de suelo poco 

profundos (h = 2 y a = O); en el caso contrario son casi despreciables 
S 

(h = 10 y a = 1). ya que los picos resonantes prácticamente coinciden 
S . 

en .posición y amplitud con el pico resonante del espectro de sitio sin 

interacción. Asimismo, tales efectos: se incrementan con la esbeltez de 

la estructura que resulta ser el parámetro característico dominante; 

este incremento ·es más importante cuando se reduce la profundidad del 

depósito de suelo que cuando se reduce el enterramiento de la 

cimentación. 

Adicionalmente, los espectros de sitio con interacción tienden a 

ensancharse a medida que los efectos de interacción son más acentuados. 

Los picos resonantes se amplifican o atenúan con respecto al pico 

resonante del espectro de sitio sin interacción debido a la modificación 

del amortiguamiento, a la vez que se corren hacia periodos menores que 

el correspondiente a dicho pico como consecuencia del alargamiento del 

periodo. Las ordenadas espectrales para ~riodo cero son mayores que la 

ordenada respectiva del espectro de sitio sin interacción, ya ·que 

representan las aceleraciones de una estructura rígida sobre suelos 

flexibles. 

Con base en estos resultados se pueden evaluar los efectos de 

interacción en el cortante basal debidos a la influencia del contraste 

de rigidez entre la estructura y el suelo. La interacción 

suelo-estructura se intensifica a medida que disminuye la rigidez del 

suelo, de modo que los efectos de interacción son más importantes en los 

sitios CAO y ser de la zona blanda que en el sitio VI de la zona de 

transición. A su vez, el fenómeno de interacción es menos importante en 

ser que en CAO, lo que es congruente con los valores de las velocidades 

efectivas de ambos sitios. 

5. CONCLUSIONES 

Se ha presentando un procedimiento de aplicación práctica para 
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representar los efectos de la interacción suelo-estructura en el periodo 

y amortiguamiento del modo fundamental de vibración, teniendo en cuenta 

los. efectos de las condiciones de si ti o, el cual se ha apl_icado a 

diferentes configuraciones de ,sitio y estructura típicas del valle de 

México. 

Se determinaron contornos de respuesta con interacción que permiten 

·predecir las respuestas máximas de sistemas suelo-estructura, en función 

del periodo dominante del sitio y el periodo fundamental de la 

estructura, que ocurrirían en el valle de México ante un temblor 

·característico ·postulado en terreno firme. En general, se encontró' que 

los efectos de interacción se intensifican a medida que aumenta la 

esbeltez de la estructura y disminuye tanto la profundidad del depósito 

de suelo como el enterramiento de la cimentación. 

A partir de estos contornos se obtuvieron espectros de respuesta con 

interacción para ·algunos sitios representativos de las zonas de 

transición y blanda en el valle de México, ante diferentes condiciones 

de interacción. Se confirmó que los efectos de interacción dependen 

esencialmente del contraste de rigidez entre la estructura y el suelo, 

de suerte que se atenúan conforme aumenta la rigidez del suelo. 
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c. 1 

3. 6 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA 

3.6.1 Introducción 

En el diseflo sismico de estructuras de edificios ubicadas en terrenos 

tipo 11 o 111 se recomienda tener en cuenta los efectos de la 

interacción entre el suelo y la estructura. Cuando asi se proceda, se 

aplicaré.n solamente los métodos esté.lico y .diné.mlco de ané.lisis sismico 

que se especifican para este tipo de estructuras junto con las 

recomendaciones que se estipulan en el presente capitulo. 

Estas recomendaciones pueden ser empleadas para incorporar los efectos 

de la interacción inercial en la determinación de las fuerzas sismicas y 

los desplazamientos de disefío de la estructura. Los efectos inerciales 

considerados son el alargamiento del periodo fundamental de vibración y 

el aumento del amortiguamiento de la estructura, con respecto .a los 

valores que tendrian suponiendo que la estructura se apoya rigidamente 
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en su base. En general, el uso de estas recomendaciones re,duclré. los 

valores de las fuerzas laterales, el cortante basal y ~os momentos de 

volteo calculadoS para la estructura supuesta con base Indeformable, e 

Incrementaré. Jos desplazamientos laterales. 

En general, sólo se Justificaré. tomar en cuenta Jos efectos de la 

Interacción suelo-estructura cuando se tenga: 

13 T 
• e < 20 (6. 1) 

H 
• 

donde 13 es la velocidad efectiva de propagación del depósito de suelo 
• 

en cuest lón, en tanto que T y H son el periodo fundamental de 
• • 

vibración y la altura efectiva, respectivamente, de la estructura de 

Interés supuesta con base rlglda. 

3.6.2 Caracterización del Sistema Suelo-Estructura 

Para estructuras con varios. grados de libertad y depósitos de suelo 

estratificados, el sistema suelo-estructura se puede Idealizar 

adecuadamente como se muestra en la flg. 6. 1. Se trata de una' estructura 

con N grados de libertad en traslación horizontal que se apoya sobre una 

cimentación superficial, circular e infinitamente rigida con dos grados 

de libertad, uno en traslación horizontal y otro de rotación o cabeceo. 

La cimentación se desplanta en un depósito de suelo con base 

Indeformable y estratificado horizontalmente con M estratos. Los grados 

de libertad correspondientes a traslación vertical y torsión de la 

cimentación se desprecian, a pesar de que pueden ser muy Importantes 

cuando se tengan sistemas de piso flexibles o en estructuras 

Irregulares, respectivamente. Los grados de libertad de la cimentación 

esté.n referidos a la subrasante, por lo que el momento de Inercia de la 

masa del cimiento se toma con respecto al eje de rotación de la base de 

la cimentación. 
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H, 

Fig 6.1 Sislema suelo-eslruclura complelo 

SI la estructura con varios grados de libertad responde esencialmente 

como un oscilador de un grado de libertad en su condición de base rlglda 

y el depósito de suelo estratificado se comporta fundamentalmente como 

un manto homogéneo, el sistema suelo-estructura se puede reemplazar por 

el sistema equivalente que se Indica en la flg. 6. 2, en donde la 
' estructura y el estrato representan elementos equivalentes a la 
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estructura con varios grados de libertad y el depósito de suelo 

estratificado, respectivamente, con los que se obtiene Igual respuesta 

ante una perturbación dada. Para ello·, la estructura real se 

caracterizará mediante el periodo fundamental, la masa y la altura 

efectivas; mientras que el depósito original se caracterizará a través 

del periodo dominante y la velocidad efectiva. 

H. 

Fig 6.2 Sistema suelo-estructura equivalente 

Este modelo de interacción suelo-estructura se puede aplicar como una 

aproximación unimodal, reemplazando la masa, la rigidez, el 

amortiguamiento y la altura del oscilador por parámetros modales 
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equl val entes de la estructura. En consecuencia, H , K y C se deben· 
e e e 

Interpretar respectivamente como la masa, la rigidez y el 

amortiguamiento efectivos de la estructura supuesta con base 

Indeformable vibrando en su modo fundamental, y H como la altura del 
e 

centrolde de las fuerzas de Inercia correspondientes. 

Las expresiones que definen los par~etros modales. del oscilador 

elemental se obtienen a partir del periodo y amortiguamiento del modo 

fundamental de la estructura e Igualando el cortante basal y momento de 

volteo del modo fundamental de la estructura con el cortante basal y 

momento de volteo del oscilador, lo que conduce a: 

(z~ M J) 2 
e 

M = (6.2) 
• zr M z 

1 • 1 

H 
K 4n

2 • = --
e T2 

(6.3) 

e 

H 
e 4.nl; 

e = --• e T 
(6.4) 

e 

ZT M H 
H 

1 e = e ZT M J 
(6.5) 

1 e 

donde Te y l;e son el periodo y amortiguamiento, respectivamente, del 

modo fundamental de la estructura supuesta con base rlglda; J es un 

vector formado por unos y H un vector que tiene como componentes las 
T 

alturas de desplante de cada nivel, es decir H = {h ,h, ... ,h} . 
1 2 N 

Cuando el análisis slsmlco de una estructura se reallza con el método 

estático no se requiere de su modo fundamental. En este caso, la masa y 

altura efect! vas se pueden aproximar razonablemente de acuerdo con las 

siguientes expresiones: 
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(xr M J)2 
• H = (6.6) 

• XT M X 
• 

XT M H 
H • = 

e XT M J 
(6.7) 

• 

donde X es un vector formado con los desplazamientos de la estructura 

supuesta con base Indeformable correspondientes a las fuerzas s1sm1cas 

calculadas según el método esté.l!co. La masa y altura efect 1 vas as! 

calculadas en ningún caso se tomaran menores que O. 7 veces la masa y 

altura de la construcción, respectivamente. 

El periodo y amort!guanüento del modo fundamental del sistema 

equivalente con tres grados de libertad representarán el periodo y 

amortiguamiento efectivos 'f y <. del modo fundamental de la estructura 
• 

Interactuando con el suelo, los cuales se podré.n calcular 

aproximadamente como se especifica en la sección 3.6.5 o rigurosamente 

como se estipula en la sección 3.6.6. 

Los efectos de Interacción en los modos superiores resultan 

despreciables cuando el modo fundamental que tendrla la estructura con 

base rlg!da se parece a una recta que pasa por su base. En vista de que 

esta forma del modo fundamental se presenta en la mayor!a de los casos 

prácticos, vale despreciar los efectos de interacción en los modos 

superiores cuya contribución se puede determinar mediante procedimientos 

estándar. 

3.6.3 Análisis Estático 

51 se opta por el análisis estático, para tomar en cuenta los efectos de 

interacción suelo-estructura se procederá como sigue: 

l. 51 el perlodo·efectlvo 'f es menor que el periodo caracter1stico T, 
• b 
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el cortante basal de la estructura con base flexible se calcularé. 

corno el ·de la estructura con base riglda menos la reducción en el 

cortante basal que ocurre en el sistema equivalente. Esto es: 

V e a [ 
Q' w-

a ~ ~) w a· e 

(6.8) 
Q' 

donde a :; Q' son la ordenada espectral :; el factor reductlvo por 

ductl lldad valuados para T , mientras que ií. :; Q' son los mismos 
• 

parámetros pero calculados para T ; W :; W son los pesos total :; 
• • 

efectivo, respectivamente. Además, ~ es el factor de amortiguamiento 

por el que se multiplican las ordenadas del espectro de diseño con 

amortiguamiento original 1;
0 

con objeto de 

corresponden a un amortiguamiento modificado ~ . 
• 

obtener las que 

Para movimientos de banda ancha, tlplcos de terreno firme, las 

esperanzas de, las 

proporcionales a 

respuestas espectrales máximas 

¡;-o.t (ref. 48). En cambio, 
• 

son aproximadamente 

las respuestas en 

resonancia para movimientos armónicos son proporcionales a <:1 

(ref. 48). De esta forma, para movimientos de banda estrecha, 

t !picos de terreno blando, que poseen caracterist leas l ntermedlas 

entre las correspondientes a los movimientos de banda ancha ~ 

armónicos, 

respuestas 

es consistente suponer que las esperanzas de las 
-k 

espectrales rnaximas varlen proporcionalmente a ¡; en 
• 

donde O. 4 < k < l. Esta teorla ya ha sido validada para diferentes. 

tipos de suelo en el Distrito Federal. (ref. 60). Con base en estos 

resultados se propone que para la República Mexicana se adopten los 

siguientes valores: k= 0.4 para terreno firme (tipo I), k= 0.5 

para terreno Intermedio (tipo 11) :; k= 0.6 para terreno blando 

(tipo I I Il. 

Por otra parte, la aceleración de estructuras perfectamente rlg!das 

es en todo Instante Igual a la del terreno, cualquiera que sea el 

valor de 1; , :; en consecuencia las ordenadas espectrales· no se 
• 

reducen con el amortiguamiento. Entonces, parece razonable 

l. 3. 59 



C. I 

Interpolar linealmente el efecto de é. en función del· periodo 

natural entre cero y el periodo carecteristlco T . • 

Con base en estos razonamientos y considerando que el 

amortiguamiento para los espectros de dlsefio adoptados es del 5 por 

ciento, <. = 0.05, se concluye que las reducciones espectrales 

adecuadas por efectos de Interacción se obtienen mediante los 

factores de amortiguamiento dados por las expresiones: 

( ( 
o. os 

1;=1+ -

<. r -1 J 
e 

si 'f < T 
e o 

(6.9) --; 
T 
• 

0.05 r si 'f > T 
o • 

(6. 10) 1; = [ 
é. 

Según la ec. 6. 8, las fuerzas sismlcas para la estructura 

Interactuando con el suelo estarán dadas por la ec. 4.5 

correspondiente a la estructura con base Indeformable, 

reemplazando aiQ' por a!Q'-(a!Q'-(8/Q'li;)W
0
/W. 

pero 

2. SI el periodo efectivo T
0 

es mayor que el periodo caracteristlco Tb, 

las fuerzas sismlcas se calcularán con la ec. 4.6 pero reemplazando 

a/Q por a/Q-(!a-a~)/Q)W /W . 
• 

En general, bastará multiplicar por el cociente V/V cualquier respuesta 

calculada sin Interacción para obtener ia respuesta con Interacción. 

Este cociente en ningún caso se tomará me·nor que 0.8. Asimismo, el valor 

calculado para el amortiguamiento efectivo en ninguna situación se 

tomará menor que 0.05. 

Los desplazamientos laterales modificados por Interacción, incluyendo la 

rotación de la base pero despreciando su traslación, se pueden 

determinar como 
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v [ '· . ( "· H'" 
x + D ) o 

m 

n 
V K 

r 

momento de vol leo en le. base de 

desplazamiento lateral del n-éslmo nivel 

l (6.11) 

la cimentación y X el 
n 

correspondientes e. le. 

estructura con base Indeformable; K es le. rigidez de rotación de la 
r 

cimentación que se determine. como se Indica en la sección .3.6.7. Estos 

desplazamientos deberán ser empleados en el cálculo de los efectos 

P-delta y la revisión del estado limite por choques contra estructuras 

adyacentes. 

3.6.4 Análisis Dinámico 

SI. se recurre al análisis modal espectral, los desplazamientos laterales 

de la estructura con base flexible correspondientes al modo fundamental, 

sin Incluir la rotación de la base, se determinarán como los de la 

estructura con base rlglda, según la ec. 4.21, pero reducidos por 

Interacción como 

(6. 12) 

En los comentarios se demuestra que D(T
1

) = A(i')lw:. ·siendo T
1 

el 

periodo efectivo de la estructura 

fundamental de la estructura con 

con base flexible· y w la frecuencia 
1 

base. rlglda; D y A representan los 

espectros de diseño de desplazamiento y .aceleración, respectivamente. 

Esto conduce a que la respuesta con Interacción reducida por ductilidad 

tome la forma 

x = 
1 

1; z 
1 

(6. 13) 

Ahora bien, el cortante basal reducido por Interacción se puede expresar 

en términos de masa y aceleración como 
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v = ,} JT " x
1 t t • 

(6.14) 

Sustituyendo en esta expresión la ec. 6.13 y recurriendo a la vez a las 

ecs. 4.20 y 6.2, el cortante basal reducido por Interacción se 

transforma en 

v = 
t 

-a t; w 
t 

(6. 15) 

en donde W es el peso efectivo. Cabe destacar que el cortante basal que 
t 

se obtiene con el método dinámico, ec. 6. 15, es el mismo que se 

encuentra con el método estático, ec. 6:8, siempre y cuando se reemplace 

el peso de la estructura por su peso efectivo que participa en el modo 

fundamental. 

Conocidos los desplazamientos de la estructura con base flexible y la 

matriz de rigidez de la estructura con base r!gida, las fuerzas sism!cas 

reducidas por interacción se calculan mediante la expresión 

Los efectos de interacción so lamente se tendrán en cuenta en e 1 modo 

fundamental; la contribución de los modos superiores se determinará como 

en el caso de estructuras con base Indeformable. 

En general, bastará mul t!plicar por el 

respuesta calculada sin interacc!"ón para 

coc!'ente V /V cualquier 
t t 

obtener la respuesta con 

interacción. Este cociente en ninguna situación se tomará menor que 0.8. 

Asimismo, el valor calculado para el amortiguamiento efectivo en ningún 

caso se tomará menor que 0.05. 

Los desplazamientos laterales modificados por interacción, Incluyendo la 

rotación de la base pero despreciando su traslación, se pueden 

determinar como 
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[
X +(h+D) 

ni n 
H• l 01 

~ 
(6.17) 

donde H• 
01 

es el momento de volteo en la base de la cimentación y X el 
ni 

desplazamiento lateral del n-éslmo nivel correspondientes al modo 

fundamental de la estructura con base Indeformable; K es la rigidez de 
r 

rotación de la cimentación que se determina como se Indica en la sección 

3.6.7. Estos desplazamientos deberán ser empleados en el cálculo de los 

efectos P-del ta y la revisión del estado llml te por choques contra 

estructuras adyacentes. 

Las respuestas modales con 1nteracc16n se combinarán con los mismos 

criterios que se especifican para estructuras sin Interacción a fin de 

obtener la respuesta total. 

SI se opta por el análisis paso a paso, en el dominio del tiempo se debe 

resol ver adecuadamente la ecuación de equlll brlo dinámico ~el sistema 

equivalente, teniendo en cuenta lo estipulado para estructuras sin 

Interacción. 

'3.6.5 Determinación Aproximada del Periodo y Amortiguamiento Efectivos 

de Sistemas Suelo-Estructura 

El periodo efectivo f del modo fundamental de la estructura 
• 

'Interactuando con el suelo se puede' determinar aproximadamente de 

acuerdo con la siguiente expresión 

(6. 18) 

la cual se obtiene al despreciar la masa de la cimentación y su momento 

de Inercia en el sistema equivalente, como se demuestra en los 

comentarios. En esta ecuación, 
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H 
• (6.19) 

es el periodo natural que tendrla la estructura si fuera Infinitamente 

rlglda y su base solamente pudiera trasladarse, y 

T r = 2rr [ _H_._(_:-• +_D_)_2 r2 
r 

(6.20) 

el periodo natural que tendrla la estructura si fuera Infinitamente 

rlglda y su base solamente pudiera girar. K !'epresenta la rigidez 
h 

lateral de la cimentación, definida como la fuerza horizontal necesaria 

para producir un desplazamiento unitario en la dirección de dicha 

fuerza, y K la rigidez de rotación de la cimentación, definida como el 
r 

momento necesario para producir una rotación unitaria en la dirección de 

dicho momento; estas rigideces se obtienen como se establece en la 

sección 3.6.7. 

Como primera aproximación, el periodo efectivo T se puede calcular 
• 

u»ando las rigideces estáticas. 51 en lugar de ellas se emplean las 

rigideces dinámicas evaluadas para la frecuencia fundamental "' de la 
• 

estructura con base rlglda se mejora la aproximación. Es posible obtener 

una aproximación todavia mejor si la ec. 6.18 se resuelve mediante 

Iteraciones, empezando con la frecuencia fundamental "' y terminando con 
• -la frecuencia efectiva "' . 

• 

El amortiguamiento efectivo 1:. del modo fundamental de la estructura 

Interactuando con el suelo se puede determinar aproximadamente de 

acuerdo con la siguiente expresión 

[ ;h r . 
e 

(6.21) 
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'la cual se obtiene al despreciar la masa de la cimentación y ·su momento 

de tnercla en el sistema· equivalente, como se demuestra en los 

comentarlos. En esta ecuación, 

¡;; e 
• h (6.22) 

es el amortiguamiento del suelo en el modo de traslación de la 

cimentación, y 

-"' e 
• r (6.23) 

2 K 
r 

el amortiguamiento del suelo en el modo de rotación de la cimentación. 

Los coeficientes de amortiguamiento ¡;h y <.. que Incluyen tanto el 

amortiguamiento por dlslpaclón como el amortiguamiento por radiación; se 

calculan a partir de Jos amortiguamientos de la cimentación e y e en 
h r 

traslación y rotación, respectivamente, cuyos valores se obtienen como 

se establece en la sección 3.6.7. 

En vista de que tanto los resortes como amortiguadores equivalentes del 

suelo dependen de la. frecuencia de excitación, el amortiguamiento 
•. 

efectivo < se debe calcular en rigor usando las funciones de impedancia 
• 

evaluadas para la frecuencia efectiva w . 
• 

3.6.6 Determinación Rigurosa del Periodo. y Amortiguamiento Efectivos de 

Sistemas Suelo-Estructura 

El periodo y amortiguamiento efectivos T
0 

y <. del modo fundamental de 

la estructura interactuando con el suelo se pueden determinar 

rigurosamente analizando el sistema equivalente mediante el método de la 

respuesta compleja en la frecuencia. El desarrollo de esta solución se 

presenta en los comentarlos. 
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El periodo y amortiguamiento efectivos se obtendrán al resolver la 

ecuación matricial de equilibrio dinámico en el dominio de la frecuencia 

del sistema equivalente, definida como 

2 - .., "· ) x. = 
(6.24) 

la cual representa un sistema complejo de ecuaciones algebraicas que se 

resuelve con procedimientos estándar de eliminación gausslana. En esta 

ecuación, w es la frecuencia 

movimiento de campo 11 bre y X = 
• 

las coordenadas generalizadas del 

de excitación, X la amplitud del 
T O 

{X , X , t ) el vector de ampll tudes de 
e e e 

sistema equivalente. Además, 

{ 
H 

) e 

K = H +H o • e 

H (H +D) +H D/2 
e e e 

(6.25) 

es un vector de carga, y 

[ 
H H H (H +D) 

l • • • • 
M = H H +H H (H +D) +H D/2 

S • • e e e e 

H (H +D) M (H +D) +H D/2 M (H +D)
2

+J 
• • e e e e e e 

(6.26) 

[ ~· 
o o 

l e = e e 
S h hr 

e e 
rh r 

(6.27) 

[ 
K o o 

l • 
K = o K K 
• h hr 

o K K 
rh r 

(6.28) 

son las matrices de masa, amort.lguamlento y rigidez, respectivamente, 

del. sistema equivalente. M representa la masa de la cimentación, J el 
e e 

momento de Inercia de dicha masa con .respecto al eje de rotación de la 

base del cimiento y D la profundidad de desplante de la cimentación. Kh 

Y eh son la rigidez y el amortiguamiento del suelo, respectivamente, en 

1. 3. 66 



c. 1 

el modo de traslación de la cimentación, K y C la rigidez y .el 
r r 

amortiguamiento del suelo, respectivamente, en el modo de rotación de la 

cimentación y Khr e K y C e C la rigidez y el amortiguamiento del 
rh hr rh 

suelo acoplados, respectivamente; estos amortiguamientos y rigideces se 

calculan como se establece en la sección 3.6.7. 

Resolviendo la ec. 6.24 se construyen espectros de· respuesta en 

frecuencia que tengan como abscisas el periodo de excitación normalizado 

con respecto al periodo de la estructura con base rlglda, TIT , y como 
• 

ordenadas la seudoaceleraclón de la estructura Interactuando con el 
2 •• 

suelo normalizada con respecto a la aceleración del terreno, w X /X. La • • o 
posición y magnitud de los picos resonantes de los espectros de 

respuesta asl obtenidos están asociados con el periodo y amortiguamiento 

efectivos, respectivamente. 

El periodo efect 1 vo 'f se determl na dl rectamente como el 
e 

periodo de 

excitación correspondiente a. la posición del pico resonante del espectro 

de· respuest9;. En tanto que el amortiguamiento efectivo C · se obtiene a 
e 

partir de la seudoaceleraclón correspondiente a la magnitud del pico 

resonante del espectro de respuesta mediante 

1 
(6.29) ¡;e = 

2 

En las ayudas de diseño se presenta un programa de cómputo para la 

determinación rigurosa del periodo y amortiguamiento efectivos del 

sistema equivalente. 

3.6.7 Funciones de Impedancia 

Las funciones de Impedancia o rigideces dinámicas se definen como la 

relación en estado estacionarlo entre la fuerza (momento) aplicada y el 

desplazamiento (rotación) resultante en la dirección de la fuerza, para 

una cimentación r!glda carente de masa y excitada armónicamente. Estas 
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funciones son de tipo complejo y dependientes de la· frecuencia de 

excitación. Matematlcamente expresan, la parte real, la rigidez e 

Inercia del suelo, y la Imaginarla, el ·amortiguamiento material por 

comportamiento hlsterétlco y el amortiguamiento geométrico por radiación 

de ondas. Flslcamente representan los resortes y amortiguadores 

equivalentes del suelo. 

La rigidez dlnamlca de un sistema suel<'-clmentaclón, para el modo de 

vibración m de la cimentación, se acostumbra expresar mediante la 

función compleja 

(6.30) 

la cual es dependiente de la frecuencia de excitación ~En esta 

ecuación, K0 es la rigidez esta ti ca, k y e son respect 1 vamente los 
• • • 

coeficientes de rigidez y amortiguamiento dependientes de la frecuencia 

normalizada~. y c. es el amortiguamiento efectivo del sitio. 

El resorte K y el amortiguador C equivalentes del suelo se relacionan 
• • 

con los coeficientes de rigidez y amortiguamiento por medio de las 

expresiones 

K,. = K~ ( \ - 2 C • ll,. e,. ) (6.31) 

(6.32) 

Para estructuras que se apoyan sobre zapatas corridas con dimensión 

mayor en la dirección que se analiza o sobre cajón que abarque toda el 

area de cimentación, y que posean suficiente rigidez y resistencia para 

suponer que su base se desplaza como cuerpo rlgldo, las rigideces 

dlnamlcas se obtendran a partir de cimentaciones circulares equivalentes 

·empleando las aproximaciones analltlcas que se presentan en esta sección 

o bien las tablas rigurosas que se encuentran en las ayudas de diseño, · 

para cimentaciones superficiales. 
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3.6.7.1 Rigideces estáticas 

Las. rigideces estáticas para los modos de traslación horizontal, 

rotación y acoplamiento de cimentaciones circulares enterradas en un 

estrato elástico con base rlglda se pueden obtener mediante las 

siguientes expresiones (ref. 42): 

BG R [ 1 R )[ 2 :J[ 5 D 

) K o • h 1 h 1 + 1 + = + 
h 

2 - " 2 H 3 4 H 
• • • 

(6.33) 

BG R3 1 R D D [ )[ )[ ) Ko = a r 1 + 
r 1 + 2 1 + 0.71' -- (6.34) 

r 
3(1-v) 6 H R H 

• • r • 

K o K o 
Rh [ 

2 D - 0.03 ) = 5 R hr h 
h 

(6.35) 

. 2 
donde G = 13 p es el módulo de rigidez efectivo del depósito de suelo 

S 8 8 

en cuestión, siendo 13
8 

la velocidad efectiva de propagación y p
8 

la 

densidad efectiva del sitio; v es el coeficiente de Polsson efectivo 
S 

del sitio, H la profundidad del·depóslto de suelo y D la profundidad de 
S 

desplante de la cimentación. Cabe mencionar que sl las paredes laterales 

de la cimentación no se pueden considerar en contacto perfecto con el 

suelo, es conveniente tomar D menor que su valor aparente. Además, R y 
h 

R son los radios de clrculos equivalentes a la superficie de desplante 
r 

con Igual área e Igual momento de Inercia que dicha superficie, 

respectivamente, es decir: 

\ = [ 
A 
JI 

4 I 
JI 

(6.36) 

(6.37) 

en donde A es el área de la superficie neta de cimentación e 1 el 

momento de Inercia de dicha superficie neta con respecto a su eje 

centroldal de rotación. En términos de estos radios equivalentes, la 

frecuencia normalizada se.deflne como 
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c. 1 

w R 

= h,r (6.38) TI h,r 
/3 • 

Para el modo de traslación horizontal se empleará Tlh' en el modo de· 

rotación se usará TI y para el acoplamiento entre la traslación Y 
r 

rotación se empleará TI . 
h 

3.6.7.2 Coeficientes de rigidez~ amortiguamiento 

'Los coeficientes de rigidez y amortiguamiento para los modos de 

traslación horizontal, rotación y acoplarclento de cimentaciones 

circulares enterradas en un estrato viscoelástlco con base rigida se 

pueden aproximar mediante las siguientes expresiones (re f. 42): 

k = h 
1 (6.39) 

r,, TI ; si lJ :S 2.5 
r r 

k = o. 5; si TI 2:: 2.5 y V :S 1/3 
r r • 

1 - 0.2 TI ; si TI 2:: 2.5 y V 2:: 0.45 
r r • 

(6.40) 

k = k 
hr h 

(6.41) 

0.65 e:; llhs S 
si TI /TI 1 TI = :S 

{ 1 - ( 1 - , '· ) 
2 ha h • 

(6.42) e = Tlha h 
0.576; Si TI = TI /TI > 1 

· ha h • 

0.5 e:; TI • rp ¡ 1 - ( 1 - 2 <. ) 2 
TI 

e = rp 
r 

0.3 2 
TI r 

1 + 
2 

lJ 

Si TI = TI /TI :S 1 
rp r p 

(6.43) 

Si TI = lJ /lJ > 1 
rp r p 

r 

e = e 
hr h 

(6.44) 
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donde 11 Y 
• 

l), 
p 

que 

c. 1 

representan las frecuencias fundamentales 

adl mens lona les de 1 depós !lo de suelo en vibración trasversal y vertical, 

respectlva~ente. son: 

" R h 
ll = (6.45) 
• 2 H 

• 
" R ex 

r • ll = (6.46) 
p 

2 H 13 • • 

en donde 

ex [ 2 ( 1 - V ) r2 • • = 

13 1 - 2 V 
• • 

(6.47) 

es la relación de velocidades efectivas de propagación de ondas de 

compresión y cortante del sitio. 

Por otra parte, tratándose de estructuras suficientemente rígidas y 

resistentes cimentadas sobre zapatas corrldas'con dimensión corta en la 

dirección que se analiza o sobre zapatas aisladas, flg. 6.3, las 

rigideces estáticas del conjunto se podrán determinar utilizando las 

ecuaciones 

K o = 1: K o 
h hn 

(6.48) 
n 

K o 1: K o 2 
= e 

r vn n 
{6.49) 

n 

las cuales se obtienen al despreciar las rigideces en rotación de las 

zapatas. El lndice n denota valores correspondientes a la n-éslma 

zapata; e es la distancia en la dirección de análisis entre el 
n 

centrolde de la zapata y el eje centroldal de rotación de la planta de 

cimentación y K0 y K0 son las rigideces estáticas horizontal y 
hn vn 

vertical de la zapata, respectivamente. 
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c. 1 

rotación 

Fig. 6.3 Modelo para cimientos con zapatas 

La rigidez est~tica para el modo de traslación vertical de una 

cimentación.circular enterrada en un estrato el~tico con base rigida se 

puede obtener como (ref. 33) 

D/H8 ) 

1 - D/H 
B 

(6.50) 

en donde Rv = Rh debido a que se trata qe un efecto de traslación. 

Actualmente no se conocen expresiones para los coeficientes de rigidez y 

amortiguamiento para el modo de traslación vertical de una cimentación 

circular enterrada en un estrato viscoel~stico con base rigida. En vista 

de esta situación, se justifica que tales coeficientes de impedancia se 

tomen como ( ref. · 33): 

k = 1 (6.51) 
V 
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cv = ¡ O; 

0.85 

c. 1 

1 + 1. 85 ( 1 - v • ) D/R~ 

1 + 0.5 D/R 

si 11 < 11 
y p 

(6.52) 

si 11 " 11 
y p 

en donde 11 = 11 por la misma razón de que se trata de un efecto de 
y h 

traslación. 

Para estructuras cimentadas sobre pilotes o pilas se dispone de pocas 

soluciones confiables que permitan evaluar sencilla y racionalmente los 

Incrementos en las rigideces y los amort lguam1entos de la cimentación. 

En el caso de cimentaciones sobre pilotes flotantes, flg. 6. 4, las 

rigideces estáticas del conjunto se podrán determinar ut!llzando las 

ecuaciones 

K o = E K o 
h hn 

(6.53) 
n 

K o E K o 2 = e 
r Yn n 

(6.54) 
n 

las cuales se obtienen al despreciar las rigideces en rotación de los 

pilotes. El !nd!ce n denota valores correspondientes al n-éslmo pilote; 

e es la distancia entre el centro!de del pilote y el eje centro!dal de 
n 

rotación de la planta de cimentación y K~n y K: son las rigideces 

estáticas horizontal y vertical del pilote, respectivamente. 

Las rigideces estáticas para los modos de traslación horizontal y 

vertical de un pilote flexible enterrado en un estrato elástico con base 

r!g!da se 

(ref. 34): 

pueden aproximar mediante 
' 
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c. 1 

• ( -
LdP ]o.e7 

K
0 

= l. 9 d E 
V 

(6.56) 

donde d, E y L representan el dl~metro, el módulo de elasticidad y la 
p p 

longitud del pilote, respectivamente; E• = 2(1+v.)G
8 

es el módulo de 

elasticidad efectivo del depósito de suelo en cuestión. 

. . • • 

Eje cenlroidal de rolaci6n 

• 
. . . . . 

Fig. 6.4 Modelo para cimientos con pilotes 

Los coeficientes de rigidez y amortiguamiento para los modos de 

traslación horizontal y vertical de un pilote flexible enterrado en un 

estrato vlscoel~stlco con base riglda se pueden aproximar mediante las 

siguientes expresiones (ref. 34): 

kh = 1 (6.57) 

k = 1 (6.58) 
.Y 
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= { 0.8 
eh 

0.8 

c. 1 

<;; 
• 

si y¡ :s Tl 
• 

< + 0.175 (E /E )
0

'
17 

y¡; 
• p • 

si y¡ > Tl 
• 

-0.2 
Tl Tl • 

si y¡ > Tl 
p 

. (6. 59) 

(6.60) 

en donde las frecuencias normal'izadas y¡, 

siguientes formas: 

definen de las 

... d 
Tl = --- (6.61) 

f3 • 

" d 
Tl = --- (6.62) 
• 2 H 

• 

" d ex 
• Tl = --- (6.63) 

p 
2 H f3 • • 

Estas funciones de Impedancia solamente son aplicables a pilotes 

flexibles, qÚe se llenen cuando 

L > L (6.64) 
p e 

en donde 

L = 2 d [ + r25 e 

• 

(6.65) 

es la longitud activa del pilote, es decir la longitud a lo. largo de la 

cual el pilote trasmite carga al suelo. 
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Problema: 

Datos: 

EJEMPLO DE APLICACION 

Determinar las rigideces estáticas y ros coeficientes de 

rigidez y amortiguamiento del sistema suelo-cimentación 

mostrado en la figura, para una frecuencia de excitación 

f = 1 Hz (w = 2n rad/s); utilizar las tablas de funciones de 

impedancia. 

Los parámetros geométricos y mecánicos que se requieren son 

los siguientes: 

D = 5 m y R = 10 m; Cimentación 

~ = 80 mis, v = 1/3 y H = 60 m; Suelo 

1 
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Resultados: Co.., v • 1/3, 1VR • 6 y D/R • 1/2, se debe utilizar la 

tabla 1.3.3. Para obtener los coeficientes de lapedancla es 

necesario conocer la frecuencia ll?r-llzada, la cual es 

igual a 

wR 
'4. -IJ-. 2 X • X 10 O 785 80 • • 

Para '412• • O. 125 se encuentran flnalaente los siguientes· 

valores: 

Pared lateral en contacto total 

,_o .. 
• 9.027 k • 0.8788 • 0.6892 

GR 
.. eh 

,.o 
r 

8.729 k = 0.8590 • 0.2148 --- e 
GR

3 r r 

,_o ... 
1.024 k • 0.8047 • 1. 2964 --· e 

GR2 .... ·br 

Pared lateral en contacto nulo 

E 

,.o 
b 

7.537 k • 0.9374 - 0.5802 = e 
.GR b b 

,.o 
r 

5.315 k - 0.8381 --= e - o. 1704 
GR

3 r r 

K o 
hr 

-0.680 k ---
GR

2 br 
= 0.8904 e 

br 
- o. 1838 

2 



Figure S\otic stiffnesses ond impedonce coeff1cien\s for a soil-foundo\ion 

sys\em wi\h v5 =1/2, D/R=1/2 ond HJR=3; \he sidewall ex\ends 

\hroughou\ \he entire founda\ion dep\h 
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·Figure Stotic stiffnesses ond impedonce coeff,cients for o soil-foundo\1on 

system w1\h v
5
=1/2. D/R=1/2 ond H

5
/R=10; \he sidewall extends 

throughout \he entire foundotion depth 



3. 3 ANALISIS DE IIITERACCION SU.;Lr ·ESTRUCTURA DE UN EDIFICIO 

En la flg. 3.1 se muestra un edificio de 10 niveles estructurado eo& 

marcos de concreto que se desplanta en un depósl lo de suelO> 

. estratificado con profundidad a la roca basal igual a 56 •· La 

construcción se ubica de acuerdo con la reglonallzaclón slsmlca del pals 

en la zona slsmlca B, y pertenece .según sus destino 'y estructuración al 

grupo B y tipo 1, respectivamente. Como parte del ailé.llsls de 

interacción suelo-estruclUr4 se pide determinar el periodo y 

aaortlguaalento efectivos de la estructura interactuando con el suelo. 

Asiaisao, se requiere obtener el factor reductivo por interacción 

d~finido aediante el cociente V /V siendo V y V los cortantes basales 
l 1 1 1 

con y sin interacción, respectivamente, correspondientes al modo 

fundaaental de la estructura. 

En vista de que la construcción posee las mismas caracterlstlcas en las 

dos dlre¡:clones ortogonales en que se debe analizar, el ané.llsls de 

Interacción suelo-estructura se reduce solamente a una dirección. 

3.3.1 Características del Sistema Suelo-Estructura 

La estructura se modela coao una viga de cortante cuya rigidez se define 

en téralnos de las rigideces de entrepiso que se Indican en el esquema 
2 del edificio. Se considera que el peso en cada nivel es igual a 1 t/m y 

que el amortiguamiento de la estructura supuesta con base rlglda es de 5 

por ciento. 

La cimentación se modela como un cajón rígido que se desplanta a una 

profundidad de 5 m y cuya base de forma cuadrada .llene una superficie de 
2 contacto igual a 400 m . Por razones de sencillez se despreciaré. In 

contribución de los pilotes en la rigidez de la cimentación. 

1 
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f-- • m-+- • m-+- o 111 ___, 

.- G300 l/m 
3m 

+-
3m 

7800 l/m 

+-
3m 

8200 l/m 

-1- 9100 l/m 
3 m 

+- 9300 l/m 
3m 

+- 9500 l/m 
3m 

+-
3m 

'10100 l/m 

+-
3 on 

10600 l/m 

+- 11500 l/m 
3m Vista isomélrice 

i- 16500 l/m 
35 

o m_l Rigidez 

arena 
/ 

60 m/s 

5 m / 

arcilla 60 m/s 

42 m-------------------------------

limo arenoso y arcillé!. limosa p, 110 m/s 

52 m---------------------------------
arcilla dura (3,=110m/s 

56 m ~)Y/)~):Y)~)/))%':%--):'»)'l)%/))/)Y/)Y;-)'5:-):>/)Y/)V<)Y;-))'l)»}.»)Y/)0):>'/Si>/)>/)>/)Y':h:>/$'--'l)'»):»):»§~-:-/Y)~~>;~'>-/)>/~ 
estrato duro Po = 900 m/s 

Fig 3. 1 Sislema suelo-eslruclura 
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El suelo se modela como un depósito estratificado horizontalmente con 

estratos de velocidad y espesor variables que se indican en el. esquema 

del depósito de suelo. El peso volul06trico de los estratos se considera 
3 

constante e igual a 1. 5 t/a . Se suponen un coeficiente Ge Poisson de 

0.45 y un a.orticuaaiento de 5 por ciento coao parámetros efectivos del 

si tlo. Las propiedades mecánicas del subs10elo ae c;msideran c011pat lbles 

con los niveles· de deformación esperados durante temblores intensos por 

lo que se despreciarán los efectos no lineales del suelo·. 

3. 3. 2 Periodo Dominante J Yelocldad Efectiva del Suelo 

Para determinar el periodo dominante de vibración, T , y la velocidad 
• 

efectl va de propagación, 13 , del depósito de suelo se 
• 

aplicaré. la 

técnica aproxiaada basada en el concepto de lentitudes. En la tabla 3. 1 

se auestran los cálculos necesarios para obtener según la ec. l. 4 la. 

velocidad efectiva en términos del pro~~edio de las lentitudes de la 

foraación estratificada del sitio. 

Tabla 3.1 Deterainaclón de la velocidad efectiva de propagación 
MI sitio 

Estrato 
h 13 h /13 • • 

(•) (m/s) • • 
1 5 60 0.083 

JI 
2 37 60 0.617 13 • = 67.71 m/s = • " h 

E • 
3 10 110 0.091 --

•=1 13 • 
4 4 110 0.036 

l: h = H = 56 l: h /13 = 0.827 
• • • • • • 

De acuerdo con la ec. 1.6, el periodo dominante de vibración del sitio 

resulta ser igual a 

3 



T = • 
4 H 

• ---= 
13. 

4 X 56 
• 3.31 8 

67.71 

3. 3. 3 Parámetros llodal- J4o11valentes de la Ealruclura con aa- llici• 

El periodo f~ntal de vibración, T , de la estructura supuesta eoe 
• 

base rlglda se puede encontrar al resolver el problema de valorea 

caracteriatlcoa definido por la ec. 4. 19. Para ello, la matriz de masa 

de la estr"""tura se construye con las JOaSas de los pesos por nivel y 

está dada por la .. trlz diagonal 

H = • 

33.03 
33.03 

33.03 (ceros) 
33.03 

33.03 
33.03 

33.03 
(ceros) 33.03 

33.03 
33.03 

2 t-s /11 

En vista de que el edlflclo se modela co1110 una viga de cortante, la 

matriz de rigidez de la estructura se ensambla con las rigideces * 
entrepiso y está dada por la aatriz tridiagonal-

1120 -460 
884 -424 

828 -404 (ceros) 
784 -380 

752 -372 
736 -364 

692 -328 
(sillétrica) 640 -312 

564 -2'52 
2'52 

tia 

Resolviendo el problema de valores caracteristicos resultante se 

encuentra que el periodo y modo fundamentales de vibración de la 
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estructura en su condición de base rl&lda son: 

T • 1. 16 S • 

z
1

• {1 2.413 3.893 5.353 6.769 8.04 9.127 10.065 10.741 Ú.168r 

Secún -las ees. 6.2 y 6.5, la masa y altura efectivas de la estrw:hra 

con base indeformable vibrando en su'modo fundamental se deterainaa eoae 

(z: • .J) a (2264.834) 2 

• 2 
H • • • 265.11 t-s /a 
• T· • z 19348.751 z 

1 • 1 

ZT • H 48077.295 
Bl 

1 • = 21.23 a = = • zT • .1 2264.834 
1 • 

De acuerdo con los valores de los parámetros 13 , T y H del slsteaa 
• • • 

suelo-estructura, se tiene que 

13 T 67. 71 X 1. 16 
a e = = 3. 7 < 20 
H 21.23 
• 

ra26n por la cual se just lflca real! zar el ané.llsls de Interacción 

suelo-estructura. 

3. 3. 4 Periodo 7 .A.ortl&U&IIiento Efectl vos de la Estructura con ._. 

Flexible 

Para determinar el perlado y amortiguamiento efectivos, i' y ( • ctel • • 
modo fundamental de la estructura con base flexible_ se apllcará la 

técnica aproximada que se describe en la sección 3. 6. 5 de 

recomendaciones. Se optar~ por la alternativa que consiste en obtener el 

periodo efectivo mediante Iteraciones en la frecuencia usando para ello 

5 

J 



rigideces dlnáalcas aproxlaadas. 

En orden de aparición, las cantidades lnvarlantes con la frecuencia de 

excltacl6n que lntervlenen en el proceso de cálculo son: 

8G R 
K o • h 

= 
h 2 - V 

• 

8G R3 

K o • r = 
r 

3 (1-v ) • 

T = 1. 16 s 
• 

H • 265.11 t-s2/a • 

H = 21.23 a 
• 

G = ~2 p • (67.71) 2 
X 0.153 = 

• • • 

[ 
A Jt/2 R = --

h • 

[1 + 

1 ¿) [1 2 
• 

V = 0.45 
• 

W=56a 
• 

D = 5 a 

+ ~ :J [1 

2 701.45 t/a 

11. 28 • 

5 

:) + = 
4 

• 

[1 + 

1 ¿) [1 +J [1 
+ o. 71 : ) + 2 = 

6 
• r • 

<. = 0.05 

<. = 0.05 

6 

64733.67 t/a 

10422874 t-• 

/D 



w Rh W X 11.28 
11 - - - 0.318 
• 2 H 2 X 56 

• 

• R [ 2(1-v.) r2 
lt X 11.41 [: X (1-0.45) r/2 • • l. 061 11 " = 

p 2 H 1 - 2v 2 X 56 - 2 X 0.45 
• • 

El periodo efectivo def'1nido por la ec. 6. 18 se puede obtener al 

resolver la ecuación 

mediante aproxi.aciones sucesivas en la frecuencia. 

En la pri.era iteración se supone que la frecuencia efectiva es i1ual a 

la frecuencia fundaaental de la estructura con base rlgida. De esta 

-..era se puede llevar a cabo el proceso de cé.lculo ·que se detalla a 

corilll>l&C 16ol: 

2 X lt = 5. 417 rad/s "' = 1. 16 

"'R 5.417 X 11.28 
h • 0.902 11h = = 

/3 67.71 
• 

"'R 5.417 X 11. 41 
r 0.913 11 = = = 

r 
/3 67.71 
• 

11 = 0.913 < 2.5 .. le • 1 - 0.2 11 = 1 - 0.2 X 0.913 • 0.817 
r • r 

11h 0.902 
11hs = = = 2.854 > 1 .. e • 0.576 

0.316 h 
1'1 • 

1 

1! 



• 
0.5(; 11 

• rp " r . --· 0.913 
---. 0.861 < 1 

1. 061 
e • 

r 
1- (1-2(; )112 

• rp 

0.5x0.05x0.861 
e = ----------=- • O. 065 

r 1-(1-2x0.05)(0.861) 2 

K z K0 fk -2(; 11 e 1 • 64733.67(1-2x0.05x0.902x0.576) = 61370.42 tia 
h h~h ohttl 

K = K0 (k -2(; 11 e) • 10422874(0.817-2x0.05x0.913x0.065) • 8453633 t-. 
r r r err 

r :: r~ [ 265.11 r~ T • 2• • 2xn: • 0.413. .. 
61370.42 

[ M (H +D)
2 r/2 

2xx [ 
265.11 X (21.23+5)

2 ]l/2 • 
T • 2• • • 0.923. • 

r 
1: 8453633 

r 

Te • ( (1.16)2 
+ (0.413) 2 + (0.923) 2 

)
112 m 1.54 S 

En la segunda 1 te ración se toma co1110 frecuencia efect 1 va la 

correspondiente al periodo efectivo que se obtuvo en la priaera 

iteración. De esta forma se puede llevar a cabo el proceso de cálculo 

siguiente: 

(J = 

w R 
h 

" = h 
11. 

w R 
r 

11 = 
r 

11 • 

2 X X = 4.08 rad/s 
1. 54 

= 

= 

4.08 X 11.28 

67.71 

4.08 X 11.41 

67.71 

k = 1 
h 

= 

= 

0.68 

0,688 

'Ir = 0.688 < 2.5 • kr • 1 - 0.2 1)r = 1 - 0.2 X 0.688 • 0.862 
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'11 • ... 'llh 
-- • --- • 2. 152 • 1 

0.88 .. eh • 0.576 
'11 0.316 
• 

---- 0.648 < 1 .. o. 51; '11 
• rp e = ---::.....:-"-::-

• 1- (1-2/; )'11
2 

• rp 

= ---
'11 

r 
0.688 

1.061 

o. sxo. osxo. 848 
e = ----------=- • o. 026 

r 1-(1-2X0.05)(0.648) 2 

Kh = K0
(k -21; '11 e) • 64733.67tl-2x0.05X0.68x0.576) • 62198.18 t/a 

h h • h h 

K = K
0

(k -21; '11 e) = 10422874(0.862-2x0.05x0.688x0.0216) • 8965873 l-• 
r r r err 

T h = 21t [ HK•h . ] 112 • 2XIt [ _2_6_5_._1_1_ ] l/2 • O. 41 8 

62198.18 

Tr • 2• [ _"...:•c.._(_"K·=-·-D_)_2 )1'2. = 2xn [ _2_6_s_._1_t_x_C_2_1_._2_3_+s_>_2 ]112 • 0.896 8 

8965873 
r 

r. = e (1.16)
2

• co.41J
2

• co.896l
2 

)
112

• 1.s2 s 

En la tercera llerac16n se lo.a co110 frecuencia efectiva la 

correspondiente al periodo efectivo· que se obtuvo en la segunda 

iteración. De ~la for- se puede llevar a cabo el PI oceso de cé.lculo · 

siguiente: 

.. = 

.. Jt .. 
'llh = 

IJ • 
w R 

r 
'11 = 

r 
f3 • 

2 X lt = 4.134 rad/s 
1. 52 

-
• 

4. 134 X 11.28 

67.71 

4. 134 X 11.41 

67.71 

k = 1 
h 

9 

= 0.689 

- 0.697 

13 



~ a 0.697 < 2.5 ~ k = 1 -0.2 ~ a 1- 0.2 X 0.697 • 0.861 
r 

~h' 
'l) =--~ 

ho 

"· 

r r 

0.689 
--- = 2. 1'8 > 1 

0.316 

" 0.697 
r 

z -- z ~ 

~ eh= 0.576 

0.51;; ~ 
• rp 

~ ... 
' • 

--- .. 0.657 < 1 
1. 061 

e = 
r 1-(1-21;; )~2 

. • rp 

0.5x0.05x0.657 
e = ----,------::- = O. 027 

r 1-(1-2x0.05)(0.657) 2 

K • K0 (t -21;; ~e) = 64733.67(1-2x0.05x0.689x0.576) = 62164.62 t/• 
.. hh ahh 

K = K0
(k -2C ~e) = 10422874(0.861-2x0.05x0.697x0.027) ~ 8954480 t-• 

r r r arr . 

2• [ -:-·h- ) 1/

2 

= 2xn [ -
2
-
6
-
5
-· -

11
- ) 1/

2 
• o. 41 s 

... 62164.62 

[ 

M (H +0)2 )1/2 
e e r. = 2n ' ---'----'--- = 
. K . 

r 

2xn 
[ 

265.11 X (21.23+5)
2 

8954480 

T
0 

= ( (1.16) 2 + (0.41)2 + (0.897) 2 ) 1/ 2 = 1.52 S 

0.897 S 

El proceso iterativo se puede detener ya que la diferencia que se tiene 

en dos cifras significativas entre los periodos efectivos calculados en 

la segunda y tercera iteraciones es nula. 

Una vez conocido el periodo fundamental de la estructura con base 

flexible, el a.ortig~iento efectivo definido por la ec. 6.21 se puede 

obtener al resolver directaaente la ecuación 

[ :h r + 

• 
[ -t-r 

o 
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Sustituyendo valores se tiene: 

;;. e • K0 (ll e +21; k 1 = 64733.67(0.689x0.576+2x0.05x1J = 32163.83 ti• 
eh hhh .~ 

¡;, e • K0 (ll e +21; k ) • 10422874(0. 697x0. 027+2x0. 05x0. 861) = 1093558 t-• 
er rrr •r 

we 32163.83 
( . • h 

- 0.259 = .. 
2Kh 2 X 62164.62 

;;,e 1093558 

l;r 
• r = 0.061 = = 
21:: 2 X 8954480 

r 

o.o5( 
1. 16 r· 0.259 [ 0.41 f'· o. 061 [ o. 897 r <. = = 0.~ 
1.52 1+2(0.259) 2 1.52 1+2(0.061) 2 1.52 

3.3.5 Taclor Reducltvo por Inleracctón 

Segun la tabla 1.1 de recomendaciones, la velocidad y el periodo 

característicos para la zona sísmica B son Iguales a: 

f3 e = 400 10/s 

T = 5. 3 S 
e 

Los valores de los parámetros dinámicos del sitio y los paráaetros 

caracteristicos de la zona sismk:a satisfacen la desigualdad 

400 X 3.31 + 67.71 X 5.3 = 1682.9 < 400 X 5.3 = 2120 

Entonces, según la carta de mlcrozon!flcac!ón sísmica, el terreno de 

11 
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cimentación pertenece al tipo III. 

El espectro de diseno para un terreno de cimentación del tipo 111 en la 

zona slsalca·b ~~caracteriza por los siguientes valores: 

a = 0.1 o e = 0.4 T = o. 6 S 
a 

Tb = 3.9 S r • 1 

Las caracterlstlcas de la estructura son tales. que puede toaarse un 

factor de comportaalento slsmlco a= 4, para propósitos de reducción de 

las ordenadas espectrales por ductilidad .. 

Ahora bien, el cortante basal reducido por Interacción correspondiente 

al modo fundamental de la estructura con base flexible se determina con 

la ec. 6. 15, esto es: 

-v a 
1; w = 

1 Q' e 

T < Í < T .. a = a (T.) =e = 0.4 
a e b 

Í > T .. Q' = a· (Te) = a = 4 e • 

[ 0.05 r '( 0.05 rB Í > T .. 1; = = = 0.9 
e • <. 0.06 

v 0.4 
X 0.9 X 265. 11 X 9.81 234.07 t = -4- = 1 

En for- sial lar, el cortante basal sin reducir por Interacción 

correspondiente al aedo fundamental de la estructurá con base rlglda se 

obtiene coao: 

T < T < T 

V = 
1 

• • b 

·a 
Q' we 

a (r.) = e = o. 4 

12 



T > T 
• • 

.. a· (r.) • a = 4 

V 0 · 4 
X 265.11 X 9.81 - 260.07 l. --4-

Finalmente, el factor reductlvo por Interacción 

v 
1 

234.07 
=--- = 0.9 

V 260.07 
1 

es el valor por el que se debe multiplicar cualquier respuesta calculada 

sin Interacción para obtener la respuesta con Interacción, siendo 

aplicable exclusivamente en el modo fundamental. 
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3.6 ANALISIS SISHICO DE UNA CHIMENEA 

En la fi&· 6. 1, se auestra una chimenea de sección variable que se 

desplanta - terreno' firme con velocidad de propagación 13 - 700' als, • 
por lo ~ seaún la carta de microzonificación slsmica el suelo 

pertenece al tipo I. La estructura se ubica de acuerdo con la 

reaionallzaci6n slsaica del pals en la zona slsaica e, y pertenece seaú& 

sus destino y estructuración al grupo B y tipo 4, respectivamente. Se 

pide deterainar las fuerzas sismicas asi. como las fuerzas cortantes y 

los ao.entos de volteo de diseño. 

---f5+-

117.1 t 

IZII 8 t 

141 7 l 

155 9 l 

------- 60rn 

171 .. l 

188 6 l 

207.5 t 

220 3 l 

251 2 l 

Fig._ 6.1 Chimenea discrelizada 

Por razones de sencillez se lngnorará la presencia de orificios u 

aberturas en el fuste de la chimenea de manera que las direcciones de 

1 
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anállsls 11ás desfavorables son Indistintas. Aslals110, la velocidad de 

propagación del sitio se considera coapatlble con los niveles de 

deforaacl6n esperados durante teablores Intensos por lo que se 

despreciarán los efectos no lineales del suelo. 

3.6.1 Caracteri•tlca. Principales de la Chimenea 

La estructura es de concreto de· f' =·200 kg/cm2, 
e 

los dl~t.--

exteriores en la base y punta de la chimenea son D
0 

= 9.25 m y DH • 7.5 

... respectl-nte, las 118.585 de la estructura con y sin revestlmlente 
2 2 son H' • 172.99 t-s /m y M= 150.43 t-s /m, respectivamente, y se supone 

que el aaortiguamiento de la chimenea es ~ = 0.03. 
o 

Se considera aceptable dlscretlzar la chimenea de altura H = so m en 10 
r 

dovelas de la misma altura e Igual a 6 m, cuyos pesos se Indican en el 

esquema de la estructura. 

3.6.2 Periodo Fundaaental de la Chimenea 

En vista de que la altura de la chimenea no sobrepasa de 60 a se puede 

apllcar el aná.llsls estático que se describe en la seccl6n 3. 8. 3 de 

recomendaciones. Para ello se requiere conocer el valor aproxlaado del 

periodo funda.ental de la estructura el cual se determina con la 

ec. 8.5, esto es: 

1. 57 H2 
[ M' 

r2 T = 
• ( 3 D -D )VE' M o H e 

E 10000 .¡f" = 1oooo v2oo 141421 kg/cm 2 
= = 

e e 

1. 57 X (60) 2 

[ 172.99 r2 T = = 0.8 S 
• (3x9. 25 7. 5lv141421' 150.43 

2 



Los efectos de la lnteraccl6n suelo-estructura en el periodo y 

a.artlguamlento no se tendrin en cuenta debido a que se trata de terreno 

firme. Por tal raz6n, el periodo y a.ortlguamlento efectivos se toaarin 

iguales a los correspondientes a la condici6n de base rigida. 

3.6.3 Aceleración E8peelral y Factor de Incremento 

El espectro de disello para un terreno de cimentacl6n del tfpo 1 en la 

zona s1sm1ca C se caracteriza por" los siguientes valores: 

e • 0.36 T = o S r • 1/2 
a 

En vista de que se trata de una chimenea de concreto reforzado se puede 

to.ar .., faoctor de comportamiento sismlco Q = 2, para prop6sltos de 

reducción de las ordenadas espectrales por ductilidad. 

Ahora bien, el coeficiente de aceleraci6n espectral y el factor de 

incremento se obtienen co.a: 

T > T 
• • 

T > T 
• b 

a(T ) = e q 
e 

q = [ : b r = [ ::: r2 

= o. 866 
e 

.. 
a(r.J = o. 36 x o. 866 = o. 31 

~ = [ 0.05 

c. r = [ 
0.05 
0.03 )

0.4 --

3.6.4 Fuerzas Cortantes y Momentos de Volteo 

1.227 

Co•o T > T , la fuerza lateral que se debe aplicar en la dovela 
• b 

superior para tener en cuenta los efectos de los modos superiores de 
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vibración se obtiene con la ec. 8.4, esto es: 

a 
P

0 
= 0.15 W ( 1 + 0.5 r- 0.5 r q) -a-~ 

P = 0.15x1697.0x(1+0.5x0.'5-0.5x0.5x0.866)x(0.31/2)x1.227 ·• 50.03 t 
• 

En la tabla 6.1 se auestran los cálculos necesarios para obtener según 

la ec. 8. 2 las fuerzas slsalcas por dovela y· a partir de ellas las 

fuerzas cortantes ele dlse,.,. 

TMla 5. 1 r- zas aiaaleas y cortantes para la chimenea_ de la Cia. 6. 1 

Dovela h h2 w w h w h2 p V 
n n n n n n n n n 

(m) (m2) (t) (t-m) (t-m2 l ( t) ( l) 

10 57 3249 106.5 6070.5 346018.5 42. 19 92.22 
9 51 2601 117. 1 5972.1 304577.1 40.87 133.09 
8 45 2025 128.8 5796.0 260820.0 39.06 172. 15 
7 39 1521 141.7 5526.3 215525.7 36.66 208.81 
6 33 1089 155.9 5144.7 169775. 1 33.59 242.40 
5 27 729 171.4 4627.8 124950.6 29.73 272. 13 
4 21 441 188.6 3960.6 83172.6 25.02 297. 15 
3 15 225 207.5 3112.5 46687.5 19.34 316.49 
2 9 81 228.3 2054.7 18492.3 12.55 329.04 
1 3 9 251.2 753.6 2260.8 4.52 333,56 

SUHAS 1697.0 43018.8 1572280.2 

I W 
(1-r(1-q)) n n 

r 
= 

I 11 h 
p = 0.85 11 ( •, h + « h2 ) ~~ ft ft n .. 

n • n 2 n Q 
:1: 11 

l. 5r( 1-q) n n = 2 
:E 11 h2 
n n n 

« = (1;-0.5x(1-0,866))x1697,0/43018,8 = 0.036804862 
1 

« = 1.5x0.5x(1-0.866)x1697.0/1572280.2 = 0.000108472 
2 

4 

c2¡ 



En la tabla 6. 2 se presentan los cUculos necesarios para determinar 

según la ec. 8.9 .los .a.entos de volteo de disefto en diferentes 

secciones de la chiMenea. 

Tabla 6.2 Momentos de volteo para la chimenea de la fi&. 8.1 

Dovela h V M" 0.75+0.25h /H Hr 
• n n ft· n 

1•) ( t) (t-m) (t-m) 
' 

10 S1 92.22 o 0.988 o 
9 51 133.09 553.32 0.963 532.85 
8 45 172. 15 1351.86 0.938 1268.04 
7 39 208.81 2384.76 0.913 2177.29 
6 33 242.40 3637.62 0.888 3230.21 
5 27 272. 13 5092.02 0.863 4394.41 
4 21 297.15 6724.80 0.838 5635.38 
3 15 316.49 8507.70 0.813 6916.76 
2 9 329.04 10406.64 0.788 8200.43 
1 3 333.56 12380.88 0.763 94-t6.!1 

BASE 13381.56 ¡ 0.750 10031!L 17 

N 

M" = I: V ( h. - h ) n • •-1 
•=n+l 

.N 
Hr = ( o. 75 + 0.25 h /H ) E V ( h - h ) 

n n • • •-1 
•=n+1 

Final .ente, la estructura deberá diseñarse de acuerdo con lo 

especificado en la sección 3.8.3.4, es decir, para la superposición de 

100 X del componente del móviaiento del terreno paralelo a la dirección 

de análisis y 50 Y. del componente ortogonal. 
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3.7 ANALISIS SISHICO DE UN TANQUE ELEVADO 

En 1a f!g. 7.1 se •uestra un tanque elevado que se desplanta en terreno 

firme con vel< cidad de propagación {3
8 

= 700 llls, por lo que según la 

carta de •lcrozonlflcaclón slsmlca el suelo pertenece al tipo !. La 

estructura se ubica de acuerdo con la reglonallzaclón slsmlca del pals 

en la' zona sís•lca D, y pertenece según sus destino y estructuración al 

grupo B y tipo 5, respectivamente. Como parte del análisis slsalco del 

tanque elevado se pide determinar la fuerza cortante y el .a-nto de 

volteo de dlsefio en la base de la estructura de soporte. 

T 
H==7.5 m 

1 

Ftg 

2L=15 m----! 

Mp=~O l-s 2/m 

Kp = 1250 L/m 

7 1 Tanque elevado 

El recipiente y la platafor~~a poseen las 11.1smas caracterlstlcas en· las 

dos direcciones ortogonales en que se debe analizar la estructura, de 

1 



manera que el análisis sls•lco del tanque elevado se reduce solamente a 

una dirección. Asi•ismo, la velocidad de ·propagación del sitio se 

considera compatible con los ni veles de deformación esperados durante 

temblores Intensos por lo que se despreciarán los efectos no lineales 

del suelo. 

2.7.1 c.r.eteri•ticas Principales del Tanque Elevado 

El recipiente es de concreto con base de forma cuadrada; el tirante ~1 

liquido al.acenado es de Ha 7.5 m y la dimensión del recipiente es ~ 

2L • 15 •· La plataforma de soporte también es de concreto; la altura Y 

la rigidez lateral de tal estructura son H = 15 m y K = 1250 ti•. 
p p 

respectivamente. La masa del conjunto formado por el recipiente Y la 
2 plataforma de soporte es de M = 40 t-s /m. 

p 

5e · supone que el tanque elevado será destinado al ala~~ecenamiento de 
3 agua cuyo peso volllllétrlco es 1 t/m , por lo que la masa ~el fluido 

almacenado es Igual· a 

2 
H = 15x15x7.5x1/9.81 = 172.02 t-s 1• 

Por otra parte, los efectos de la Interacción suelo-estructura en el 

periodo y amortiguamiento no se tendrán en cuenta puesto que se trata de 

terreno firme. Además, en tanques elevados se puede despreciar la 

interacción liquido-recipiente lo que se justifica aún más en 

recipientes de concreto. 

3.7.2 Masas I~ulslva 7 Convectiva del Liquido 

Para propósitos de análisis, el liquido almacenado se debe reemplazar 

por las masas impulsiva y convectlva, colocadas a diferentes alturas 

sobre el fondo del recipiente y ligadas respectivamente de.forma riglda 

y elástica a las paredes del recipiente. Tales parámetros se determinan 

2 



con las ecs. 9.6-9.10 co-a sigue: 

H = tanh(1.7LIH)H = tanh(1.7x7.517.5Jx172 02 = 94 . 65 t-s2/a 
o 1. 7LIH 1. 7x7. 517. 5 . 

H = 0.83tanh(1.6HIL)H 
0 

0.83xtanh(1.6x7.5/7.5Jx172 _02 • 82 . 25 t-sz/a 
1 1. 6HIL 1. 6x7. 517. 5 

111. 7.s(1-o.33172.02[7.5)\o.63x27.5ro.28(7.5x172.02Jz-1)v2) .. 6.8 • 
82.25 7.5 7.5l 7.5x82.25 

3gH~Il 

HL2 
= 

2 3x9.81x(82.25) x7.5 
-------:::-- • 154.32 t/a 

172.02x(7.5) 2 

Coao interesa calcular el momento de volteo en la base de la estructura 

de soporte se tol06 • = 1.33 y f3 = 2, a fln de incluir el aoaento de 

volteo en el fondo del recipiente. 

3.7.3 Modos Naturales de Vibración del Sistema 

Los modos dominantes de vibración del tanque elevado se pueden 

determinar al resolver el problema de valores caracterlstlcos 

(K -w
2H Jz = e, cuyas .atrices de masa H y rigidez K se definen según 

• n • n • a 
las ecs. 9.26 y 9.27 co.a: 

[M +M 
o ] = [ 94. :5•40 o ] [ 134.65 o ] " 

o p 2 = = t-s /a 
• o H 82.25 o 82.25 

1 

[ ~ ·~ -:: ] [ 1250+154.32 -154.32 ] [ 1404.32. -154.32 
] t/10 K = p 1 = = • -~ -154.32 154.42 -154.32 154.32 

1 

Resolviendo el probleaa de valores caracterlsticos resultante se 
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encuentra que las frecuencias y los modos naturales de vibración son: 

"' = 1. 28 rad/s z = 
{ 7.:76} 1 1 

"z • 3.27 rad/s z2 = 
{ -0.:13} 

Los periodos ~at.rales de vibración asociados predominantemente a los 

modos c-wcu.-e e hopulsivo resultan ser T = 4.91 s y T = 1.92 s, 
1 2 

3.7.4 .. spueslaa Modales Máximas 

El espectro de disefio para un terreno de cimentación del tipo 1 e-111 la 

zona sis•ica D se caracteriza por los siguientes valores: 

e • 0.5 T =o S 
a 

T = o. 6 S 
b 

r = 1/2 

Las caracter1stlcas de la estructura de soporte son tales que puede 

tomarse un factor de comportamiento s1smico Q = 3, para propósl tos de 

reducción de las ordenadas espectrales por ductilidad. 

Los desplaza•ientos máximos que ocurren en el modo fundamental se 

determinan con la ec. 9.28, esto es: 

e a(T 
1
)g 

X. 
1 z = 1 2 

Q' (r 1) 
1 

"' 1 

ZT 
" J 766.0 

e 1 • o. 154 = = = 1 zT 
" z 4980.9 

1 • 1 

[ :: r 0. 5 X [ 

0.6 r2 T > T => a(r
1

) = e = = o. 17 
1 b 4.91 
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·x = 
1 

_o_._1_5_4-=- x _o_._1_1_xs_._8_1_ x { 1 } { o. 0523 } 

( 1. 28) 2 3 7. 676 .. o. 4011 • 

Los desplazaale.Dlos Jll6.xl.os que ocurren en el modo superl~~r se 

determinan ceA la ee. 9.29, esto es: 

.. 

X • 
2 

117. 13 
--- .. 0.846 

138.38 

a(T2) = C [ :: r = 0.5 X [ -:-::-
2
- ]1/Z • 0.28 

x
2 

= _o_._8_46_ x _o_._2_8x_s_._8_1_ x { 1 } = { o. 0724 } • 

(3.27)
2 

3 ' -0.213 -0.0154 

Las fuerzas de Inercia máximas correspondientes a los modos naturales de 

vlbraclón.del sistema se obtienen con la ec. 9.30 como sigue: 

p = JC X· • n = 1, 2 
n • n 

[ 1404.32 -154.32] { 0.0523 } = { 11.55 } p z t 
1 

-154.32 154.32 0.4011 53.83 

[ 1404.32 -154.32 
] { o. 0724 } = { 104.05 

} t 
p = 2 

-154.32 154. 32 -0.0154 -13.55 
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3.7.5 Fuerza Cortante y Momento de Volteo Basal•• 

Las fuerzas cortantes en la base de la estructura de soporte asociadas a 

cada uno de los modos naturales de vibración del slste- se obtienen 

sumando las fuerzas de Inercia del modo correspondiente. Asl se tiene: 

V
1 

= 11.55 + 53.83 = 65.38 t 

V = 104.05- 13.55 = 90.5 t 
2 

Los momentos de volteo en la base de la estructura de soporte asociados 

a cada uno de los aodos naturales de vibración del sistema se obtienen 

sumando los ao-nt.os flexlonantes originados por las fuerzas de inercia 

del modo correspondiente. Asi se tiene: 

40 94.65 H
1 

• 11.55x
134

_
65

x15 + 11.55x
134

_65x(15+5.95) + 53.83x(15+6.8) 

M
1 

= 1395.05 t-m 

40 94.65 M
2 

= 104.05x
134

_65x15 + 104.05x
134

_
65

x(15+5.95) - 13.55x(15+6.8) 

M = 1700.54 t-m 
2 

Cabe recordar que 1 as fuerzas de 1 nerc 1 a P = 11. 55 t y P = 104. 05 t 
11 12 

se deben tanto a la masa impulsiva como a la masa de la plataforma, 

razón por 1'\ cual se tuvieron que distribuir proporcionalmente a cada 

una de estas aasas a fin de calcular el momento de volteo en la base de 

la estructura de soporte. 

Para estimar la fuerza cortante y el momento de volteo basales debidos a 

la combinación de los 110dos naturales de vibración del sisteaa se 

recurre al criterio de la ralz cuadrada de la súma de los cuadrados de 

las respuestas modales. De esta foraa se llene que la fuerza cortante. y 

el 100-nto de volteo de dlsel\o en la base de la estructura de soporte 

resultan ser: 
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V = / (65.38) 2 
+ (90.5) 2 = 111.65 t 

o 

M = / (1395.05) 2 
+ (1700.54) 2 

• 2199.55 t-a 
o 

Por último, la Htruetura deberá dlsel\arse de acuerdo con lo 

especificado en la seccl6n 3. 9. S, e"!i decir, para la superposlcl6n de 

100 Y. del coaponente del aovlmlento del terreno paralelo a la d1reccl6n 

de análisis y 50 X de los coaponentes ortogonal y vertical. Cabe asentar 

que la fuerza cortante y el momento de volteo basales debidos a la 

acción del componente vertical son nulos. 
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ANALISIS Y DISE:FIO SISMICO DE CIME:NTACIONE:S EN EL VALLE: DE MEXICO 

l. INTRODUCCION 

El disefto de cimentaciones en la zona 
lacustre del valla de Héxico presenta 
dificultada• generalmente muy superiores a 
las que ee encuentran en otras grandea Areas 
urbanas del mundo. Las cimentaciones 
suparfielale• de eonatruccione• pesadas en 
eata zona pueden inducir asentamientos 
inaceptable& y, en condiciones extremas, 
provocar la falla por cortante del subsuelo 
arcilloso. Recurrir a ci11entaciones 
profundas tampoco garantiza en todos los 
~oooa un buen co~portamiento, debido al 
renomenn rte hundtml~nto regional' que ~omete 
loe pllot~lt o pllrulll " tdcoión n•Qattva y 
puedo couPDr le •un"r" 1 ón' epa r•nt'f'l de 1 o 
c-onat' I"'Ur.clón. llllport.Anttt• ••tuer~r.o• de 
lnveat.lgGelón y de do11arrollo tocnolOglco 
hnn f'ldo dedicado• en laa ll.ltlmas décedoa a 
l~rnr un •ejor conocimiento del subsuelo y 
al desarrollo de solucioneS! de cimentación 
adaptadas a astaa dl!iciles condiciones. 

Los sismos de 1985 pusieron en 
•videncia que, a las condiciones de dleet\o 
anteriores, de por si criticas, es 
Imprescindible oqreqor la• oollcltoclon~s 
din:\mh~l\8 oriqtnñrlt\8 por 1ontfl tlpo do 
event.on, ).C. 1ft OOIJOD da Qrsndos da rnnaftC' 1 onn" 
v dn fallll. d~l ouelo ~~~· •• prPIDIIt"ron, ni 
lolnn uu11oopun•llorun ft un porctnt~Jo ~o)u <.Id 
l~ta con""trucciones afectadas, ruaron 
a u r Le lentee para que reaul tara ev !dente la 
necesidad de dar al diseño aisraico de las 
ctmentaclont!S una importancia mucho mayor 
que la que tenia en el pa~a~o. 

Los geotecnistas se enfrentan por tanto 
al reto de asimilar rápidamente conceptos y 
tricnicas de la sismología y de la dinámica 
estructural con los que muchos no se 
encontraban familiarizados. Deben por otra 
parte obtener datoe relativos al 
comportamiento dinamico de loa aualoa del 
valle y establecer m~todos de evaluación 
confiables del comportamiento stsmico de 
cimentaciones para las condiciones 
espect !leas del Area. Lo anterior requiere 
una lobor de interpretaclOn da Oblervacionea 
directas basadaa en lnatrumentación, la 
roalilaoi6n de pruebe• de caapo r de 
lnboratoZ"io y el desarrollo de nuava1 
t~cn1cas de modelación. Eatoa hUevo• 
conocim(entoa deben ftdo~AD inQorporar•• 
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progresivamente al Reglamento de 
Conatruccionea para el Distrito Federal y a 
aus Normas Complementarias. 

El objetivo de este trabajo es 
presentar un panorama general de los logros 
alcanzados en la definición de la 
información requerida y de la metodoloq1a 
disponible_para el análisis y di5e~o s1smico 
de cimentaciones en el valle de México y 
sañalar los puntos oscuros todavia 
existentes, cinco a~oa después del sismo da 
1995. 

2. COHroRTAMIEHTO SISMICO OD9ERVADO 

r.t •1•mo de H4x1co dol 19 da aoptiembre 
da 190' (B.1 on la escala do nichter) 
constituyO una oportuni~ad dr~~ót1ca pero 
Unica do ob•ervar el comportamiento da 
eimantacionee en condiciones extremas 
(Auvinet y Hendoz:a, 1986). Fue posible 
evaluar la vulnerabilidad de los diferentes 
sistemas de cimentación comunes en-la ciudad 
de México (Fig 1) a este tipo de 
solicitaciones. Es !~portante que en el 
diseño de futuras cimentaciones se tomen muy 
E"n cuenta los lecciones aprendidas, en esta 
ocnsión. 

~. 1 Clmantnolono• •uporrlolal@a 

Se reportaron pocos caaoa d• 
comportamiento inadocuado d• c.l=entaoionea 
de construcciones ligeras sobre zapatas. Lo& 
dat\oa obaervodos pudieron asociara• a 
defectos constructivos obvio~t, a la 
\•xiotenctn al nivel ~e desplanto de 
materiales de rellE!no sueltos o o. lo. 
interacción con edificios vecino• mas 
pesados,· generalmente con cimentaeionoa de 
otro tipo. 

\ varia• conatruclonea cimentadas sobre 
losa 9eneral presentaron grandes 
aaentemientos no unit9rmea que condujeron a 
un desplo•• del edificio y, en alqunoa 
casos, a una falla por corte lncip1enta del 
suelo. Este comportamiento pudo relacionarse '· 
en la mayor parta da loa oaeoa ~on problemas 
previo• en condiciones estáticas. 
atribuible& a una prea14n da col'\t:.act:.o alt:.a 
ol nivel do dooplanto, a eooentricidodaa de 
car;a, hehr"9onoidodca del subsuelo y, an 
al9uno• caaoa, .a obraa da axoavaoiQn GGon 

bombeo roallzadae e poca dietanclo. 

1 
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1. Tlpo~ 
Ja zona 
HU leo 

de cimentacJones empleadas en 
lacustre de la ctudad de 

En giertaa •1tuacionea, la auper
poa1c10n de eatuer&o• óa cortante aostanidoa 
altos debajo de la loaa con aatuerzos 
deaviodore• ciclicoa debidos al ei•mo parece 
haber conduci~o a detormacionea permanentes 
del suelo que explican los asentamientos 
grandes y los desplomes de las 
e.d1f.~.c~ciones. Las pru~bas ele laboratorio 
9ve sl•u\ah estas condiciones da carga 
pate(f~ ap~yaY ~wta intcLpretaci6n (3.1.3). 

2.¡ C1Mentucionea compensadas 

Son comunes en la ciudad de México las 
construcciones cimentadas sobre cajones 
desplantados a varios ~etros de prorundidad. 
El peso del suelo excavado compensa parcial 
o totalmente el peao de la edificación lo 
que reduce o anula la magnitud de los 
incrementos de esfuerzos inducidos en el 
subsuelo. 

Se observaron asentamiento• importantes 
on variu gi••ntaoionu d• .. t. Upo, 
;eneralmenta oon trandea d1mona1onea on 
planta y oollpan .. cícln parcial. Talllb14n en 
••t• o•ao •• trataba t¡~enaralmant:.• de 
od1t1c1oa con una h1ator1o previa de 
aaantaaiantoa axoaa1vc• en cond1c1onea 
eat,ticaa, d•bidoa a una aobracar9a local o 
9enera1 del terr-ono, En variaD 

176 

construcciones, la in!iltración do agua en 
el cajón habla reducido en fo~a·importante 
la eticioncia do la compensAciOn. 

El aismo mostró asimismo que la 
solución de la compensación no ea 
generalmente adecuada para estructuras 
esbeltas, especialmente si exiet• unA 
excentricidad de carga&. Varias estructura& 
de eete tipo que ya prcoentaban un desplome 
permanente acusaron asentamiantoa d1!Q• 
rencialea adicionalaa bru5coa durante el 
aismo. Loa altos momentos d.e volteo o. loe 
que se encuentran somet1da5 estas 
construccionaa inducen esfuerzo• ciclicoa· 
critico• que produc•n de!ormacioneo 
permanentes del suelo. 

2.3 Cimontecionea eobre pilotea de punta 

En el caso c1e ed1C1c1os pesados sebra 
pilota• apoyadoa an un estrato reaiatent• 
profundo, el comportamiento aiemico fue 
generalmente ¡¡atura~torio, Bin emoarqo, Gl 
al&mo provocó a~gntamiwntos dol aualo an la 
parif•ria 4e 1• oon•truooión q~• •• 
atribuyen a la <11s1pac1ón do la tr1cc1ó 
naQatlva por movimiento• ralativoa ant:.ra 1 
oatructura y al aualo. Tambien •• roportaron 
g••o• de poeible panatrooion do la copa aura 
r da dalloa eatructunloa en pileta.: de lA 
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periferia de la construcción bajo el efecto 
de loe aoaentoe de volteo (Hendoza y Auvinet 
19881 Ovando et al, 1989). 

2.• Cimentaciones eobre pilotea de fricción 

Loa pilotes de fricción se usan 
frecuentemente como ~omplemento de 
cimentaciones compensadas para reducir 
asentamiento• (d!se~o en t4rminos de 
de'formación). Con •enos frecuencia, se usan 
coao sistema de cimentación principal 
(diseño en tOnainos de capacidad de carga, 
Auvinet y Menduza, 1987). 

Las cimentaciones del primer tipo 
fueron las mas afectadas por el sismo. Se 
e abe que 13.5 ' de loa edificio• de 9 a 12 
pisos. la mayor1a sobre pilotea de fricción 
sufrieron daftoe aevaroe on la zona central 
de la ciudad (Hendoza y Princef 1996). 

Nuevamente, dos tipos de comportamiento 
inadecuado fueron observados: asentamientos 

·de edificios peaadoa con qrandes dimensiones 
en planta y deaplo•e permanente de edificios 
esbeltos o con carga exc~ntrica .• incluyendo 
un ca•o da dolapao total por volcaMiento. 

2.5 Sistemas especiales de cimentaclOn 

Entra loa aiateaaa espaciales - de 
c:iaentación usadoe en la ciudad de liéxico, 
el maa eoa~n •• probablem~te el 41 •pilotea 
de control". !atoa pilotea ea tan equipadoa 
con un diapoaitivo que perJ~~ite .re9ular la 
c:arqa toaada por cada pilote y loa 
mov iaientoe de la conatruceion respecto al 
araa circundante. En varioe caeoa, ••toa 
eiate•a• fueron aeriamente dat&ados o 
rallaron, qeneralaente por !alta do 
mantanimlento. Loa problema• qua praaantaron 
otros tipos de cimentaciones eape;laleo como 
loa pilotea entrelazadoa, fueron semejantes 
a loa ya dlacutldoa para pilotea de 
fricción. 

J. ELEMENTOS PARA EL ANA LISIS SISHICO DE 
. CIMENTACIONES EN EL VALLE DE HEXICO 

j .1 Comportamiento din6mico de loa suelos 
blandos del valle de México 

Para la evaluación de loa movimientos 
olsmlcoo del auboualo y los anillolo de 
intaraeción auelo-eatruetura, •• nece•ario 
conocer las caracteristicas mecánica& 
din6m1caa de loa aueloa. Las invegtigacionaa 
realizadas en loa ultimoa añoa han arrojado 
reaultadoa experimentales ütilea para el 
diee~o de cimentaciones en el valle (Jaime, 
1988; Romo, 1990). 

l.l.l Pbrbetroa del modele vlocoo!Astico 
lineal equivalente 

Ba oo•Un repreeenta.r el oomportemlento 
del auelo con un modelo vlocoalaotico lineal 
•oquivalent.•, n dao\r qua. diaipe 
oproxl•ado~ente la •lomo enorqia que lo 
dlolpcda por ol ouelo por amortl~uamionto 
hioter4tlt'o (Roao"blueth y flor rora, 19641 
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Ly••er, 1975). Esta •odelo padece de cierta• 
11•1tacionea (no permite obtener 
directamente lae deformaciones permanentes 
del suelo) pero tiene la virtud de ser 
simple y de dar valores suficientemente 
precisos de las aceleraciones y de loa 
eatuerzoa en el suelo. Loa parAmetros de 
este modelo son el módulo secante al 
cortante y la relación de amortiguamiento, 
loa cuales presentan variaciones con el 
nivel de deformaciones y el número de ciclos 
de cargas aplicados. 

Para evaluar· estos par6metros es 
posible utilizar diversos dispositivos 
experimantale~ incluyendo el p4ndulo de 
torsión libre,. la columna resonante, la 
c6mara triaxial c1clica y el aparato de 
corta simple ciclico (Castillo, 1990). Lo• 
ensayes de. laboratorio pueden complementarse 
con mediciones de ca•po ele la velocidad de 
trana•i•i6n de ondas de cortante. 

Las pruebas de laboratorio muestran que 
la respuesta din"-mica de las arcilla• 
dependo fuertemente del nivel de detormoción 
inducido. Para deformacione3 peque~as, la 
respuesta es relativamente lineal, la 
arcilla tiene poca capacidad para disipar· 
enerqia y la degradación con el nUmero de 
ciclos es despreciable. Para grandes 
detormaciones, ·la respuesta es fuertemente 
no lineal, el amortiquami•nto aumenta 
notablemente y la de9radaQiOn do la r1Q1~oz 
puede ser importante. 

Se cuenta con intormación cada vez mas 
completa respecto a estos tenoménos para las 
arcillas del valle da México (.Jaime, 1999). 
Se ha moatrado (Romo, 1990) que, entre todos 
loa factores que afectan la no linealidad 
del comportamiento da las arcillas, el mas 
importante parece ser el indica de 
plasticidad. 

3.1.2 Degradación por carga ciclica-

Para deformaciones ciclicas da qr~n 
llmplitud, la astructura de ·].\~ :1::-·=i.:.i.;-:- =~ 
daqrada en forma cont in u-, ·.·o•.:::::!~·-k· 
variaciones de pre:J ion de poro y ·r-=»11nr.r: 1 C"n~s 
de rigidez y resistencia. Aparentemente, 
para las arcillas del Valle ~1., 1-l~xico "!!• 
poaibl• usar el modelo de IdrJ~~ \1978) pera 
repr•••ntar el decremento del módulo al 
cortante con al nUmero de ciclos de carga. ' 

3.1.3 Deformaciones residuales inducidas por 
carga ciclica 

Tomando en cuenta el comportamiento ya 
deacrito de algunas cimentaciones, es 
importante avaluar las deformaciones 
permanentes•del suelo bajo cargas c~clicaa. 

CUando so carqa dinAmicamenta una 
aueatra de •uolo, •• presenta en qeneral una 
detor.oolon c1c11ca y una daformaeión 
rooidual. Laa doformaoion•• 
la1 que oon4ugen • loo 
p•rN•nentea 1ndug1do• pgr el 
da clmantación y eotructuroa 

p•rm•n•ntoo e9n 
aoaplazamllntca 
111110 el\ a~o~eloa 
d• tio~r-a, 
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Se ha aoatrado qua, para laa arcilla• 
del valle de M•xico, la tendencia general de 
la reapueata detor.ación permanente va 
~eatuerzoa ciclicoa pueda aproximarse por 
aedio de un aodelo hiperbólico. 

3.1., Efecto de la carqa ciclica sobre la 
reaiatencia no drenada 

La resistencia no drenada estatica 
residual del suelo después de la aplicación 
de cargaa ciclicaa rige la estabilidad de 
lal ciaentacionea inmediatamente después del 
aiaao. Las presione• de poro desarrolladas 
por caro¡a dinádca puedan conducir a 
reduccionea apreciables de esta resistencia. 
Loa resultados obtenJOos en el laboratorio 
•ueatran clara•ente la existencia de un 
uabral de la aaplitud del esfuerzo cortante 
c1clico (o de la deformación c1clica) arriba 
del cual este efecto es !•portante. Para las 
arcillae del valle de México, el esfuerzo 
ciclico critico parece ser aproxiaadamente 
0.85 s.. donde s. ea la reaiatenoia no 

drenada eat6tica antea de la aplicación da 
loe oioloa (COrdoba, 1986 1 Diaa, ~89). Loa 
eatudioa realiladoa aobre arcillas por Perez 
Garc1a (1988) indican aai•iamo qua los da~oa 
cau~adoa a una arcilla son principalemente 
función de la aáxiaa daformaciOn unitaria 
alcanzada durante la aplicación de la car9a 
ciclica y dependen poco de la treouenoia o 
del nU.ero de ciclo• de d!bha carqa. 

3. 1. 5 Degradación de la adherencia 
pilote-auelo 

En el 1i1110 da 1985, aa presentaron 
al9unaa evidanoiaa de una poaible 
de9redaol6n de la adheroncica entre pilotee 
ele tr1cción y ouelo bajo cargos clclicu. 
sorprendió en particular la facilidad con la 
que algunoa pilotee fueron extraidoe del 
suelo ain da~oa eatructuralel al tallar una 
construcción por volteo. 

Loa prueba• da laboratorio y de campo 
presentada a por Jaime ( 1990) en asta ciamo 
aiapoaio arrojan lueee aobre esto tenOmeno, 
que ae encuentra auy liqado al discutido en 
el inciso anterior. !1 par•matro critico 
parece aar la deformación angular ciclica 
alcencada por el auelo en la intortaae 
pilote-auelo. Exiata aobra este punto una 
necesidad da invaatiqación adicional, en el 
laboratorio o en el oaapo, oon aplicooion en 
la interfase suelo-pilote de aolicitacionea 
alternadas, que aon maa destructivas que las 
solicitaciones repetidas. 

_J .l. 6 Raoiatencia dináaica 

Es n~cesario evaluar la influencia de 
la velocidad de aplicación de carga sobre la 
resistencia d~! suelo para fines de reviaión 
de ••tadoa li•itea de talla de oimontac:igncl 
b•jo lae P.rgpial c:ar9a1 a11111caa. Li 
Yetist~cla ~ lo• arcillo• aaturadaa araaa 
r-or • .... ef&:Wl o a diftaale~o• d\olr'•nte la oar91 
~lcl1~•· ~• h• QDeervldo (Romo, ltto) quo 11 
pend1ent• ~• la •nvolv•nta ele r .. iatencll 
dinOmiea aa m3yor qua 11 d• la anvolvant• ~. 

178 

resistencia est4tica para las arcillas del 
valle de México en una medida que depende da 
la trayectoria de esfuerzos de conso
lidación. LO anterior muestra que los 
anblisia de estabilidad en condiciones 
aismicas realizados con parámetros estáticos 
del suelo resultan conservadores. 

En el caso de pilotes de fricción, se 
ha podido verificar que la capacidad do 
carga en condicione• .dinamicas puede ser 50\ 

mayor que en condiciones estáticas (Jaime 
et al, 1990}. Lo anterior confirma 
resultados análogos publicAdos por Sea 
(1987). 

3.2 Análisis de los efectos de sitio sobre 
la respuesta de cimentaciones 

Existe conciencia desde hace mucho de 
la importancia de los efectos locales en el 
valle do Mtf:xico. RoDenbluetn (1952) mostró 
que loa depósitos de suelo~ blandos puoden 
amplificar ,apreciablemente 1om movimientos 
Gismicos registrados en suelos !irmes. 
Eetud.ioa poater loros (Rosenbluoth:y Elorduy, 
1969; seed e Idriss, 1969; Rorno y Jaime; 
1986, 1987; Romo y Seed, 1986, ~erez Rocha, 
1990) han demostrado que en el valle da 
México los depósitos de arcilla modifican en 
terma siqnificativa la inten:sidad y 
contenido de frecuenciAs de los sismos q, 
atect:.an la capitaL Además,. Romo y Jaim. 
(1986) y Romo y Seed (1986) ¡nostraron que 
loa movimientos del terren~ en la zona 
lacustre son esencialmente controlados por 
laa caractaristica5 de la arcilla y que los 
a5pactoa principales de los movimientos 
pueden ser reproducidos por un simple modelo 
do propagación vertical de onda de cor.tante. 
Lo anterior está respaldado por el bocho de 
que loa movimientos do los temblores de 
SeptiemDre de 1985 se pudieron correlacionar 
con laa propiedades dinámicas de las 
arcillas y con los espesores de loa 
depósitos. Ademas, existe una clara 
correlación entre la intensidad de daño y el 
e&pas~r de los dapós!~oc da arcilla. 

Los espectros ~e respuesta da loa 
movimientos reqiatradoc en dif•r•ntoa aitio• 
en laa zonae del la9o y de traneioión do lo 
ciudad, dYronto el aismo do 198' y evento~: 
maa recientes han sido comparado• con 
espectros teórico• ea1euledo• uoando un 
modelo unidimonaional qua considera el 
a~iente a1sm1co como un proceso estocástico 
estacionario det1nido a partir d• loe 
movimientos registrados en la ciudad 
Universitaria (Romo et ttl, 1977). La 
coincidencia entre los espectros calculado• 
y raq;istrados es satisfactoria. Resulta.c1ol 
siailares turon obtenicloa para eventos 
a1sm1coa mas recientes. 

Loa motivos principoles por los cuales 
lga •odeloe un1dimena1onalaa 5on oapaaa• d• 
reproc2uc1r CICft un alto 9rado d• p¡-ogiai1 
loa ••p•ot¡-o• ele ~'••puoeto obaarvadoa Dl 
oporonUmonte. loa ei9uiantus: a) h 
oat~lt1;r•t1a del aubaualo •• pr.otio•••n~• 



hOrizontal b) la extensión de loa depósitos 
arcllloaoa es ••• de doa órdenes de. •aqnitud 
aayor que su espesor, y e) la fuente de 
liberación de energia, la zona de 
aubducción, se encuentra a aaa de 300 km de 
la ciudad de M•xico. 

Ea por tanto posible concluir que los 
movimientos de campo libre dentro del vall~ 
de Hexico pueden predecir•• con su!iciente 
precisión para aplicaciones pr4cticas 
mediante modelos unidimensionales. 

3.3 An4lisia de la interacción suelo
estructura 

·La presencia dP. una estructura modifica 
el movimiento s1aa'i.co del suelo y 
rcu:iprocamente. La i11portancia de esta 
interacción depende de la naturaleza del 
"""elo, de lail caracteristicas de la 
construcción y del tipo de ciaentación. Para 
ciertas edificaciones, ciaentad•• auperfi
cialmente, la interacción puede ser 
pr6cticamente d~spreciable. En otros casoa, 
ea imprescindible tomar en cuenta que la 
con•truceión ea parte da un aistama 
conetituido por la propia estructura, el 
euelo y las estructuras vecinas. 

J.J.l H6todos de an6lis1• 

a) Métodos directos. Elemento finito. 

La interacción ~1n4•ica entre la 
estructura y el suelo circYndante pyede 
evaluarse por simulación nYmérica directa, 
recurriendo generalmente al método del 
elemento finito. Se determinan aimul
tanoamente los movimientos del suelo y de la 
estructura. 

Laa ecuaciones del movimiento de un 
modelo global representando el suelo y la 
estructura puedan escribirse en tonaa 
matricial (Clou9h y Penzien, 1975) 

(MJ(Il) + (CJ(u) + (KJ(u) • - {M)Ir)y (1) 

donde (M], (C] y (K] son las .. atrices de 
1111asa, rigidez y an~ortiguaJiiento; (u) es el 
vector de desplazamient~s respecto a la base 
del modelo: Y es la aceleración de la base 
del •odelo y tr} un vector unitario. El 
mdtodo directo conGiate an ra~olver 
globalmente este sistema de ecuaciones. La 
discretización en elementos finitos per11ite 
tomar en cuenta las hetero;eneidadaa del 
suelo. 

En la prActica, para reducir el tiempo' 
Y el costo de resolución del problema es· 
usual recurrir a modelos bidimensionales. Un 
modelo de este tipo ha sido desarrollado por 
Lyamer (1975) y generalizado por Romo (1977) 
para tomar en cuenta la 1ncert1~umbro aobra 
11 eollcitacton 111m1ea. !ato •~olo (Fi9 Z) 
incluye tront•r•• viaeos•• acbra las caraa 
l•t.•r•le• de 1• ro~ano~• kt14i~onelgn•l 
estudiado para 11Dular la propaQacton do 
anar;ia cla onda 111 11 diraccien 

perpendicular al eje de la rebanada. Laa 
frontera& latera lea peral ten tranami tir 
enerq1a para aimular loe efectos din6.micoa 
del siatema seai-intinito compuesto por 
suelo viacoel4stico estratificado horizon
talmente, mas alla de la región representada 
con elementos finitos. La ecuación de 
equilibrio din6.mico del sistema es (Lysmer 
et al, 1975): 

(ll](u) + (KJ(u) • - (m)y + (V) + (F) - {T) 
(J) 

donde 
(M] • Matriz de masa para estado plano de 
deformación correspondiente a una rebanada 
de espesor unitario 
[1<] • Matriz de rigidez compleja de estado 
plano de deformación para una rebanada de 
espesor unitario 
(u) • Desplazamientos de loa puntos nodalea 
respecto a una base riqida 
(m) Vector relacionado con (H] y la 
direeeión de la aceleración de la base 
riqida y 
{V) • Fuerza&: debidas a las tronterac 
ViDC08811 
(F) • Fuerzas actuantes en un plano vertical 
en el ~ampo libre 
(T} • FuGrzas 
tranamiaión de 
laterales 

relacionadas 
enerqia en las 

con la 
rrontcras 

Fiq 

Detalle lr~ll'rn 
'1'1\COSO 

2. Hodelocl6n del 
estructura 

.d.stema ,.ueJo-

La ecuación da mov1mianto •• reauelve 
en al dominio do la troeuancia utiliaando el 
••todo de la respuesta compleja, Obteniendo 
la aolucion del aiatema de acuacionea 
resultanta para un movimiento d• entrada 
unitario de la baao, •• determina la función 
de transferencia compleja, (HJr, de loa 

desplazamientos relativos de los nodos: 

[K],(U), • (P), i, 

[H) • (llf 
1 

(P} 
' . ' 

donde (JCJ, ea \Jna aatri• d• 

dependiente da la fncuoncia ~ (P) 1 • 

(4) 

(5) 

tunc10n da la trecuanc1a, •• el vector da 

5 



~u·gau correspondiente al aoviaiento de la 
:;aae de aaplilud t.anitaria. La respuesta de 
un aistema coao el aoatrado en la Fig z a 
una excitación estoc6stica puede ser 
Gbteni~ ~ i \;za.~~ la siguiente ecuación 
(Romo •f "'· 1977): 

(6) 

donde H J (w ) ea un vector que contiene la • 
funciOn de tra.naterencia compleja del 
alateaa auelo-eatructura de la aceleración 
de la base riglda al desplazamiento del 
punto nodal j 1 P (w ) ea un vector qua • • 
contiene laa aaplltudea del ·espectro de 
potencia del aoviriento de entrada de la 
roca basal 1 y P 

11 
(wr) •• un vector que 

contiene lea amplitudes del espectro de 
potencia de laa aaplitudee da loe 
deaplazaaientoa de reapuaata del punto nodal 
j. 

La reapueata a6.xlaa eepera.da puad• ••r 
evel~eda ut111aando le• •oluoivnee 
ex1atentea para el problema del priaer cruce 
que le presentan generalmente en la torma: 

5T,r.• 7T,, u (7) 

donde ST,r•• el valor ext~o que tian 
probabllidád p de no ••r excedido en un 
lopao da duraci6n T. 

L& tunci6n 'T,P se llama "tactor de 

pico• y ea el parAmotro bAsico a determinar 
an el probleaa del primar cruce. En la ec 7, 
S , puede rapreaantar el valor de pico de 

T, 
cualquier variable aleatoria (aceleración, 
eatYerag, ot-o.) y tT •• la raia del valor 
medio cuadr6t1co del e1pectro de potencia 
correspondiente. 

utilizanclo 101 gongoptoa ele la teorla 
del valor extremo y la reapuasta da aiatamaa 
d• un eolo vrado de liMl"t&d, un 
progod1a1ento p~•4• ••r ••tA~lagi4o paro 
avaluar el eapectro de reepueata a. partir 
del ecpoctro da potencia y vicevaraa (Romo 
et aJ, 1977). 

b) Mdtodos de subestructura• 

b.l) Plantoaoionto (Waltar, 1985) 

Es poaiblo aprovechar la linealidad del 
aiatama de ecuacionee (1) para deacoaponer 
el aoviaiento (u) y la ••tri& da •••• · [M] 
co•o aique1 

(u) 

!MJ 
(111 ) + (u•) 

'"·l • '"·J 
(8) 

(t) 

oonde (ft1 J •• le .. ;ria de .... dal aue1o y 
(ft,J la ••trh de •u• de 11 utn;tura¡ 
¡u 1 1r {11 1 ) oatietaoen 1•• oClllac1on••• 

i80 

(lO) 

(NJ(ü,) + (C)(u,) + (K)(u,) • 

- (N,J(u 1+ (r)y ( ll) 

1 u,) es el vector de movimientos 

respecto a la base del_ aodelo considerando 
nula la masa de la estructura; estos 
•ovimientos son generalmente diferentes de 
los de campo libre: esta diferencia se 
conoce como interacciOn ~inematJC4. 

(u
2

) ea el vector de movimientos 

adicionales debidos a las tuer~as de inercia 
qanerada.a por el movimiento si~mico de la 
estructura. Es la interacción JnercJal. 

La respuesta total es la suma del 
wovi•iento de la base del modelo (y), dol 
aovimiento de interacción cinem6.tica IU

1
) y 

del ~ovialento d8 inter~cción inercial tu¡l• 

La deacomposiciOn Anterior ilustra el 
principio de los lllilllhld.Os métodos de 
subestructuración (Aubry 1996), que 
conslaten en analizar el problema Qe 
interacción en varias etapas, cada una de 
ellas con solución mas cómoda que al 
problema 9lobal. La aayor parte d• aatce 
métodoa recurren al concepto de impedancia 
(Aviles, 1990), 

b.2) Impedancia de una cimentación rigida 

La impecb.ncia de un sistema dinámico 
lineal es la relación entre la tuer~a 
excitedora, supuesta estacionarla y armónica 
con tracuancia circular w, P(t} • P.exp(uo~t) 

y el aovimiento da respuesta resultante, 
U(t) • u.exp(•wt), taDbien estacionario y clo 

alama frecuencia pero desfasado respecte a. 
P(t), Lo amplitud y el desCoumiento 
~ependen de la tr~cuañcia. La impedancia aa 
por tanto al numaro complejo K(w), variable 
con la tr~cuencio: 

K(w) • P(t)/U(t) (12) 

Este concepto puede aer aplicado por 
ejemplo o un oscilador &impla cuya ecuaciOn 
de comportamiento es : 

·M Ü(t) + C 6(t) + K,U(t) • P(t) (lJ) 

donde M, e y ~. son respectivamente lo masa, 

el a•ortiguaalento y la ri9idez estAtica del 
oacilador. Si P(t) es unA excitación 
Ara~n1ca, la oeuacion ~ntorior ~• aacribet 

U(t) [ (lt,- Mw2) + 1CW] • P,exp(twt) (14) 

y la 1mpadanaia dol aiatama eata definida 
por: 



IC(w) • 

que tallbien puede 
(IC - Jllwa) + 

• 
eecribiree: 

K(W) • K,(k + IWC) 

(15) 

(16) 

" e 
donde k • 1 - -¡- w 1 y e • -¡- se conocen 

• • 
reepectiva•ente coao coeficientes de riqidez 
y de aaortiquaaiento. Para el oscilador 
ai•ple, k decrece con la frecuencia aequn 
una par6bole aientra• que e peraanec• 
conatante. 

Una ciaentación riqida, supuesta sin 
•asa, localizada . en la superficie de un 
•e~io el6atico o viscoel6stico y sometida a 
una solicitación armónica constituye tambien 
un aistema din•aico lineal y por tanto su 
desplazamiento puede también expresarse 
como: 

1 
U(t) -- P exp(owt) (17) 

K(w) ' 

Por dotinict6n, K(w) d la impedancia ele la 
c1mentaa10n.· 

En el caao d.e una cimentación r19ida de 
radio r. deeplantada en la auperticie de un 
seai-espacio e16etico homoqéneo e ieótropo, 
(Fiq l) y •ometida a una excitación vertical 
Bl"llónica P(t), la l ... dancia toma la foraa 
(Haiah, 1962)1 

• e r 
K(w) • JI:, (k1 + o k•) • ---'

0 
(k1 + •k•) 

1 • V 

(18) 

donde G ea el mOdulo al cortante del suelo y 
v la relación cla Polooon.. · 

Fill 3.. Respue•ta de una 
•uperCJ.cl.al a una 
armOnJca 

clmcntaclón 
aoHcltación 

La raacci6n del ·~•19 R(t) ~~~ajo ~· lo 
.,.! •• t\~lei6n •• it\l.lll 1 111 tuerca de 
oxltoclon punto que no axllton Cuenu do 
lnurclo (111ae aupuento nul") yt 

R(t) • K(w) U(t) • 

181 

(19) 

Observando que, para una función 

anónica, Ü(t) 1w U(t), la ecuación 
anterior puede escribirse: 

R(t) • 
4 G r 0 

k, U(t) ~ 
• G r ___ .o 1.. 

' U(t) 
1 - • 1 - V u 

1 ~O) 

Para una cimentación de masa m, • al 
equilibrio dinAmico se escribe: 

4 G r 0 ka _4 G r 0 m O(t) + --- U(t) + 1<
1 

U(t) • 
1-lo' w 1-v 

P(t) (U) 

y aa oba•rva que la eouaoi6n de 
comportaaiento ea iddntica a · la de un 
oacilador aimpl• con resorte y amortiouador 
de caractar1at1caa reapactivaa1 . 

y e • 
4 G r 0 k a 

l - " w 
(22) 

Este resorte y este amortiguador 
representan el semi-espacio subyacente. 
Estas caracteristicas, que dependen de 18. 
trecuencla, incluyen el efecto da .la maaa, 
de la rigidez y eventualmente' al 
amortiquaaiento aaterial del ••mi-espacio. 
La ec. 2Z mueatra que, aun en un aeai 
espacio el4stico, existe un término de 
amortiguamiento e qua resulta de la 
propaqación de· ondae desde la cimentación 
hasta el intinito: se trata , · de un 
amortiguamiento por irradiación o 
geométrico, que depende de la trecuencia. A 
oate amortiquamiento puede aqreqarae un 
omortiquamiento aoterial indepan~lento do la 
trecuencia ai el material da apoyo tiene 
propiedad•• dieipativaa. Lo anterior puede 
tomarse en cuenta introduciendo un módulo G 
complejo. · 

b.l) Vibración de macizos da cimentación 
rlqicloa (Pecker, 1984) 

Para un macizo de cimeritación rtgido 
que presente dos planos da aimatria 
verticales, loa qradoa de libertad aaociadoa 
a la traalociOn vertical y a la torsión 
alrededor 4• un eje vertical aa encuontran 
desacopladoa, pa'ro loa qradoa d• ·lib•rtacS 
aaoeiado• al cabeceo alrededor de un eje 
horizontal y a la .traslación horizontal '-se 
uatan aoepla~oa.. Lu aouaoion.. d• 
oqu11lbrio da un ••oho do oato Upg aon, 
to•ondo como or19en el centro da ;ravedad 
Gal mAallo c rio 4 l r · 

., 



_) 
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• i + •.ctl •. o.ctl (2l) 

• ii + a.ctl • o.ct¡ (24) 

r.l + ·-(t) - •. (t) • • "· (t) (25) • 
I 1 + a8 (tl • K,(t) (26) 
• 

'. 
donde: 

• • Maaa del aact1o 
I•' I• • Moaentoa de· inercia alrededor de un 

eje vertical y borizontal 
1, X • Deaplaaa.aientoa vertical y 

horiaontal del centro de qravedad 
e, f • Rotacionea alrededor de un eje 

verticoll y horizontal pasando por 
el cent~o de gravedad 

R(t) • Reacción del suelo en el centro de 
gravedad geo11étr ico de la 
supertJcta de contacto 

tl. K - SoJ ic::i taciones e tuerza, momento) 
actuanQo en el centro de gravedad 

IIIYGCIÓII 

Fiq 4. HacJzo de cJ.entacJón rigJdo 

Por detinición · del concepto de 
i•pedancia, laa reacoion8a (R) se expresan 
en t'r.inoe de loe deaplazaaientoa (Y)• del 

centro de gravedad de la superficie de 
contacto por: 

(R) • (K) (V)• (27) 

donde (K] e• la -.. trh da impedancia, 
tor-.adca de t4ninoa· Ooaplejo•: 

[ ~-
O· o n (K) • 
K K,, • 
K,, J(' 

o o o 1(8 

Tomanc1o COJIO incóqnita• lo• 
desplazamientos (v) del centro de qravedad: 

[ =' 1. (V) • (Y)• + o' . 
o 

•• ti•n• ·la' ralao16n• · 

(R) • (J:
1

) (V) 

donde (J:
1

] •• una .. trh duivada da la 

Ul 

aatriz de i•pedancia: 

[K,J - [ 0:· 
o 

o 
K 
• 

K,; 
o 

o 
x ... - x.zc 
JC_, - ~ •• zc 
o 

La• ecuacionea del movimiento 
••criben entonces en rorma matricial: 

donde: 

y 

1 x• l -[ 

• (K] (V) + (JI: ] {V) • (Q) 

(M] • [ ~ 

J( o 
' o lC • o K -K Z •• • • 

o 
• o 
o 

Kl 

o 
o 
I 
o' 

o 
X - K z •f •.. e 
-2 K. 9 zc+ 1< •• 

• • 

o 
o 
o 

{28) 

•• 

(29) 

(JO) 

] 
o o o K e 

( J l) 

Para una solicitación armón.ica 
IO.,l•~P( •wt), la solución estacionaria 

satisface la ecuación: 

[ (K
0

J - w
2

(M] ] {V) • (0
0

) {32) 

La solución de la ecuación anterior es 
fácil de obtener. La Unica dificultad ae 
encuentra en la detenaino.ción do la. matriz 
de impedancia [K). 

b.4) Determinación de las impedancias 

La aolución al problema da una fuerza 
araónica aplicada a la superficie U• un 
•••1-eapac.:io olástico tua obtenida por Lamb 
(1904). Por inteqración de eata solución 
sobre una •uperticie circular, se obtuvieron 
poaterioraente solucionas para el caso de 
reparticionea da eafuer~oa unitorme, 
parabólica o el1pt1c:a. Las primeras 
soluciones num4rica~ 'para la impedanc.lca 
vertical da una cimentación r1qido tueron 
obtenida• por Lya111or (1965). 

Actualmente aa usan diterentel 
procedi•i•nto• para la determ1nac1cln da la 
iapedAneia de c:i=entociones da diveraaa 
toraas sometidas a tuerzas o momento• 
anónle~oa. Pu.d•n otb~lr~gulru (Gautaa, 
19131 1 

- laa aolucionea obtenidaa a partir c1e una 
torwulac¡ón continua del problema 
conduciendo a aolucionea analitioa• o 
•-i-anal1t1caa 

• laa eoluc::ione• obtenido.a a partir de una 
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fo~ulac16n diacretizada del probleaa: 
••todo del eleaento finito o de 1aa 
diferencia• finltaa. 

b.5) Resolución del problema de interacción 
auelo-eatructura en trea et,paa 

En el caso de una claentación r1gida 
superficial o enterrada, es posible obtener 
una aolución exacta procediendo en tr•• 
etapas (Kauael, 1978): 

c•lculo del •oviaiento de la 
ciaentación sin aasa bajo el efecto de la 
acciOn •laaica 

C6lculo de la impedancia de la 
ciaentac:ión 

- c•lculo de la respuesta· del edificio 
ligado a la baee del modelo por la 
impedancia calculada en el paao anterior y 
excitado por el •oviaianto de traslación y 
rotacton calculado en el priaer paso. 

Eate aétodo •• auy potente porque las 
diferente• etapae pueden ser ai•plificadas. 
Un valor aproxiaado de la iapedancia pueda 
frecuentemente encontrarse en la literatura. 

Ea posible qeneralizar el m4todo 
anterior y aplicarlo a cimentacion•s 
i1axlbl••· Tamblen exlaten otro• ••todos da 
eub••truoturAoión oon v•riantea •n ln 
dlvlelón del probl••aqlobal C••todoa da 
volu••n, ••todo• hibrid~, eto. , Paokar, 
1914). 

J.l.l Alqunoa reaultadoe de lo• ••tudio• de 
interacción auelo•eatructura 

~~ Prlnclpale• aCactoe de la lntoracclón 
nuolo-oatruotura 

Una evaluación de loa principales 
erectos de la interacción suelo-estructura 
para laa condiciones del valle de H4xico ha 
sido presentada por Reséndlz y Roeaaet 
(1986). se consideran importantes los 
efacto• de interacción tanto cin•m'tica como 
inercial. 

Las doa conaocuanciaa prinelpal•• de la 
interacción oinea6tica eobre ciDentaciones 
euperricialee aometidae a ondas incidentes 
con 1nclinaci0n arbitraria aon un afocto do 
promodio de loa movimientos de traslación (y 
un decremento de su amplitud) y la aparición 
de movimientos de rotación. Loa movimientos 
da traalación di•minuyen para frecuencias 
altae (filtrado) pero los componentes de 
toraion aon aiqnificativoa en un intervalo 
amplio da traeuanciaa. La• ci•entacionea 
eobre eajón deaplantado a cierta profundidad 
sufren efectos de interacción cinemitlea aun 
para ondaa do corte que •e transaiten 
verticolaente (v4aee 1na1ao e1fY1en~e). 

Loa principal•• efeatoa de la 
intaraao16n ineraial puoden avaluar•• 
~odtlondo lo ci•entociOn en la Corwa 

· d .. cr l ta en J, J, 1. bl, paro coneidorando 
eol•••nt.a Ufta i•p•d•nal• de t.E'oel n~i6n 

horizontal K. (equivalente a ua rc.-orte de 

constante t. y un a.ortiquador da conatanl• 

e •) y una i•pedancia de cabeceo x, 
(constantes tf y cf) 1 estos modos se 
desacoplan haciendo coincidir· loa ajea de 
rotación con loa ajea principales da la 
superficie de apoyo d~ la estructura. Por au 
parte, el comporta•iehto de la estructura en 
su •ocio funda•ental puede representarse con 
un sistema de un solo qrado de libertad 
consistente en una aasa M localizada a una 
altura h arriba del nivel de cimentación y 
en un resorte de rigidez k • S1 T

0 
ea el 

periodo fundamental de la estructura sobre 
base rig~da y x

1 
aon los desplazamientos 

modales al nivel ·1, asociado ~ una masa 11.
1 

y 

a una altura h
1

, se tiene: 

K - (I:m
1
x

1
) 
2/I:II 1 x~ 

k • 4 n'K;r. 

El periodo no a•ortiquado natural del 
conjunto aatruetura~auelo •• entonces: 

T • T ./ 1 + k/k + kh'tk. (JJ) o • • 
El efaoto principal de. lo interacción 

inercial •• por tanto de alargar el periodo 
natural del aiatema. Un aegundo afecto ea la 
alteración del amortiguamiento (en general 
un increaento). 

b) InCluenola de la profundidad de desplante 

La mayor parte de laa clmontacloneo so 
. encuentran enterrada• y se sabe que los 

movimientos del suelo varian con la 
profundidad. Romo y Hernandez (1989 y 1990) 
han evaluado los efectos de interacción 
asociados a la profundidad de desplante de 
cimentaciones sobre cajon. se supuso qua el 
espectro de respuesta de los movimientos de 
la sUperficie del suelo corresponde al 
eapecit !cado por el Reglamento " de 
Construccionea para el Distrito Federal, 
identificado en la Fiq S por el e:1mbolo CL 
(campo libre). Recurriendo al método da 
anAliais por el elemento finito ya descrito, 
se calcularon los aovimientos a1sm1cos a 
diferentes profundidades, obteniéndose loa 
espectros qraticados en la Fiq s. Puede 
~bservarse qua la atonuaeión del movimiento 
•• notcble para profunc:Udades de 
aproximadamente 10 a 15 m, eapecialaenta 
para fraeyanciaa aayor•• ele o.e Hz. Eete 
reaultado tiene implicacionea •practicas 
importantes ya que an principio baataria con 
desplantar la claantación o eiol'"ta '· 
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profundidad para dleainuir la intensidad de 
la ••oitooion Gln4mica actuante aobro la 
eatructura, aiompre qua •• use una 
cimentación •utioient•••nte rlqida para que 
no •• ompUCiquen loe aov1m1antoo ontre el 
deoplanta y la ~uporClela. 
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Pi9 s. V•rJaeJón de Ja acaleraeJOn ••~ctral 

con le profundJdad (Romo, 1990) 

e) Influencia del tipo de ciaentación 

Para ·evaluar el eteot~• la rl9lde& da 
Ja cla•ntao1ón eobre roa aovialento• 
al•alooa an la baaa de la aatruotur'a (nl 
ni val del terreno), an la alaaa rararenoJa 
¡,a Art:liJ.aó J&ro tC.6pu8flt.a de UM a<tJClclo eun 
rracuanola natur81 de 1.0 na por al ••todo 
del etoaonto Í!nllo. Se conalde~aron doa 
tipOS' d'! el~RtD.clonoo¡ una con cajón a Z.5 
• dq protundJddd y pilotea do tricción de ll 
• de prolund.«lo~. y otra a baao de cajón 
rlqid.o. sar.. !lf m de protundidad. laa 'doa 
cimentaciCtnea presentan al mismo tactor de 
••9uridad contra falla por carga eat6tica. 
El depóeitO da suelo tiene 30 • da eapa•or y 
una velocidad de onda de corte media de 52 
m¡s. como sismo de control (moviaiento en la 
baee del dapóaito de auelo en caapo libre) 
ae conaidaró el eapectro ••dio de laa 
coaponentea hori&ontalea de loa aavimientaa 
a1a•icoa ra9iatradoa en Ciudad Univeraitaria 
durante •1 aiaao de 1985. En la Fig 6, •• 

campara el eapeatro de aceleracionea de 
caapo 1 ibra con loa eapactroa · da la a 
reapuaataa ealculadaa en aabol aiatomaa 
auelg-eatruotura al nivel de la aupertloia, 
debajo de la eatnactura (Punto A). Eatoa 
aspactroa oom1lrmente •• denominan como 
eapectroa de plao y tienen incluido el 
erecto de laa oaraoteriatlcaa del auelo, de 
laa propiedadea din6alcaa del aualo, de la 
interacción aualo-ciaenteción y de la 
eatructura en aL Por tanto aon una 
representación fiel da la excitación a la 
qua eot6 ooaetida la eatructura. 

LA F19 O •ueetra qul la frecuencia 
da.lnante del depdelto de 1uolo (O.•J K&) no 

· ee aodlf1oa por 11 p .... noia de la 
eetruc•url 1ndepond1enteaente del tipo de 
o1 .. ntao1dn y la eapl1tud eepectrel 
corr .. pondienta 101o 11 atenua. en a t para 
la oi•enteoi6n a baaa da pilotea de triociOn 

1114 

' y en 12 t; para el Caao del cajón rigido • 
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Esto indica que la interacción 
suelo-estructura ea despreciable pa.ra 
frecuencias bajas y que para depósitos de 
suelo blando, la frecuencia predominante de 
eatoa no ae altera por la preaancia de 
al9una estructura. Sin embargo, para 
trecuencias mayores, el efecto da la 
cimentación ri9ida es significativo y, en 
particular para la frecuencia natural de la 
estructura (l HZ), el pico del espectro da 
campo l·ibre aa atenUa completamente. Por 
otra parta, el electo da la cimentación 
flaxiblo (cajón •o•aro · y pilote• üo 
fricción) ea deepreciatlle. Estos resultados 
e investigaeiones mas reciente; muGstran que 
la interacciOn entre auelo y cimOntaoiOn 
puede arectar a19niflcativamonte la 
intensidad da loa movimientos en la baao do 
la aatructura. Por conai¡uiente, ai •• 
di••~•n oiaontacionea aoordea oon· loe 
requerimlentoa del suelo y el medlo ambiente 
sism.ico particularas:., es factible disÑnulr 
loa coatoa de la• eat~cturo• ain 
incrementar el riesgo. 

Para aotu¡Uer el problema da la 
1nteracción entre eatructurAa vacinaa, •• 
poaibla utiliaat- •l aiaao tipG da enfo-¡u•. 
E•tudio• preliainaroa parecen indicar qua lt 
1ntaracc10n eatructura-aua1o-eetructura con• 
duaa a una •~•nuao16n adicional ~. loe 
aoviaientoa de la baae de 1•• 
oonatruccionea. 

/0 
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J.~ Conaideracionea de confiabli~ad 

El disefto de ciaentacionea en aueloa 
blando• coao loa ~· la ciudad da M•xico debe 
baaaree en estiaaclonea preclsaa de laa 
acciones a laa cualea la estructura se 
encontrar6 aometida en condiciones est~ticaa 
y din~aicas. Co11o ya se señaló, el 
co•portaaiento aie11ico indeseable de 
c!aentacionea puede frecuenteDente asociarse 
con la aobrecarga local o qeneral del 
aubauelo en condiciones eat6ti~a. Lo 
anterior puede atribuir•• en ciertos casos a 
errores de diaefto, pero también a la 
incertidumbre natural sobre las cargas, a 
caa.bioa', en el uso del edificio, a la 
inundación de loa aótanoa, oto. La 
incertidulllbre sobre las cargas aismicas es 
todavia •ayor, ya que el espectro de diseño 
ae basa generalmente en una información 
estadistica liaitada sobre las 
caracteriaticas de loa sismos que se han 
presentado en el 4rea. 

Parece por tanto necesario realizar un 
estudio de contlabilidad de cualquier diae~o 
de ci••ntación en este tipo de suelo. Lo 
anterior puede consistir en un simple 
estudio d~ sensibilidad de las previsiones 
de comporta~iento a cambios en las hipótesis 
de diseño. Sin embargo, es pret'erible 
recurrir a un planteamiento formal siguiendo 
los conceptos de la tooria . de la 
confiabilidad. Puede usarse en particular el 
concepto de probabili.ad de falla, 
considerando tanto la capacidad del suelo e 
eo•o la solicitación O como variables 
aleatorias. La probabilidad de talla (O de 
deformación excesiva) se escribe: 

P [falla] • P [C<DJ • r·•r•fc(c) f
0

(d) &e &d 
• o 

(H) 

donde fc(c) y f
0

(d) son, respectivamente, 

la• denaidad•• de probabilidad de la 
capacidad y de la solic1toc1ón. El 
complemento a la unidad do la probabilidad 
da talla •• conoce como eontiabilidad. 

C~lculol basados en la ecuación 
anterior (Auvinet y Ro•••, 1901), •u••tran 
que, en ei•rtae concHcion••, las 
cillentaoionea auperticialea, compensada• o 
eobre pilotea de fricción en la zona 
lacuatre de la ciudad de Mdxico pued~n 
preaentar una •uy.baja contiabilidad. 

En al caao de construcciones pesadas 
con 9randea dimensiones en planta ea t~cil 
mostrar que al se toman en cuenta las 
incartid!Jmbres nona lea existente• . respecto 
a las carqas de di1el'!lo est4t1ces, la 
probabilidad de que ae excedan los estados 
11111 tea de ••rvicio reeul ta alta. t.aa 
conatrucoionea preaentan entonce1 asenta
mientos y daoplomao qua 111 debilitan franta 
1 laa aaaionaa aiaaioao. 

r:n 1a mine ronoa, •• auutra qua loa 
,,,ftft"'lc..P I'•~L·I'llnl f~r•••nton une --baja 

18& 

contiab11idad trente a laa incertidumbre• 
relacionadas con la• carqaa aiemicaa debido 
a la iaportancia relativa que toman eatas 
carqaa en este caao y a la escasa reserva de 
capaci~ad de carqa disponible al nivel de la 
ci•entación. 

L DISEilO Y 
CIMENTACIONES 

l 
VERIFICACIÓN 

~.1 El proceao de diaa~o 

SÍSIUCA DE 

El dise~o de. una cimentación para 
condiciones sismicas es inseparable del 
diseño ast4tico. Se mostró en la primara 
parte de este trabajo que la mayor parte da 
las cimentaciones que sufrieron daños 
importante• durante el sismo de 1985, 
presentaban ya ciertos problemas en 
condiciones eat4ticas. Ambos aspectos deben 
ser evaluados cuidadosamente siguiendo el 
proceso da anoHisia, diseño y verificación 
que se presenta en forma esquam6tica en la 
Fig 7. El proceso empieza con la definición 
cuidadosa de las caracteristicas geom4tricae 
del proyectO, de las cargas previsibl•s y 
del contorno en el que se conatruir4. Sigue 
la etapa de invastic;Jación del subsuelo 
tomando en cuenta la zonificación geot4cnica 
del 4rea. A. partir da los resultados 
obtenidos, ea entonces posible elegir el 
tipo de cimentación y llegar a un 
diaensionamiento preliainar. Un análisis del 
comportamiento de la solución considerada 
permite entonces evaluar la validez de la 
solución considerada. Eventualmente se lleqa 
a un diseño satisfactorio, el cual debe 
entonces someterse a la veriticaclOn 
prevista por. el reglamento de 
construcciones. Si el proyecto pasa este 
filtro, el diseño puede considerarse como 
definitivo. La verificación del 
comportamiento mediante instrumentación es 
recomendable para todas las construcciones 
de alguna importancia. 

~.2 Investigación del subsuelo 

~ .2:1 Criterios 9enerales 

La exploración del subsuelo para tinas 
da diseño aismico de una cimentación no 
i~nplica estuerzoa adicionales considerables 
reapecto a loa requeridos para el disaño 
est6tico. Ya exictan algunas correlacione• 
que permiten relacionar propiedarles 1ndtr.~~ 
y propiedades din6micas (3.1.1). Sin 
embargo, ea dascaabla qua se generalice la 
práctica de verificar los :-c=·..:l :.:.::.:-= 
obtenidos a través de estas , ·;:.:·..:.:.::e!':."!:'.!!: 
mediante un nUmero limitado de pruebas 
din~micaa sobre especimenes inalterados. Las 
determinacipnes de campo de la velocidad da 
transmisión de onda pueden cor~~ul~::¡¡¡llntur on 
forma muy Utll los estudios de laboratorio y 
de campo tradicionales. 

L 2. 2 Zoniticocicln o inveet19aC1cln del 
oY~oYolo ce acuerdo con el RaQlamanto da 
Conatruaalenaa para al D. r. y 1•• trfo..-.ae 
T'cnio.. <:<>nplomantuiu pan el dillftO y 
aono~rYc010n Ce ciaantocionel (NTCDCC) 

1/ 



21 Reqlaaento v iqente ( 1987) conserva 
la tradicional zonificación del Distrito 
Federal en trea zona• desde el punto de 
vl•ta de la Geotecnia (Maraal, 1957) :~ I 
(loaaa), II (traneición), III (lacuatre). 
Loa requiaitoa a aequir para la exploración 
del a\lbsuelo ae definen en las HTCDCC. Las 
exploraciones ainiaaa a realizar dependen de 
la zona qeotécnica a la que pertenece el . 
predio y de las caracteristicas de la obra 
(profundidad de excavación, presión 
transaitida al suelo y periaetro). 

DISEAO 01 CIMEHTACIONES 

DATOS: CEOKETRIA, CARCAS ENTORHO 

EXPLDRACION DEL SUBSUELD 

1 

1 DIS&RO TENTATIVO 
_l 

1 
AIIALI8I8 

ESTATICO Y DINAKICO 

SOLICITACIONES CINENTAeiON 
ESPERANZA DI COMPORTAMIENTO 

1 • 

1 

1 

VERIFICACION DR LA SEGURIDAD 
Eatadoa liaite de aervicio 

Eatadoe l1•1te de !alla 

l DISEAO PINAL · _j 

1 OBSERVACION 1 

Fiq 7. Proceso de d1•eño de una cJ•entacJ6n 

4,3 Selección del tipo de cimentación 

La aelección del tipo de cimentación, 
generalmente entre las diversas solucionea 
preeentadae en la Fig 1, debe conaidar~r un 
;ran nüm~ro da factorea entre loa que 
dastat:an. arJr.rt~., de los imperativos 
t;-adicional<~, t1e estabilidad, la 
lntcrterencia con el hundimiento re9ional y 
la t~ter~r~tñ~ con lds conatrucc1ones 
vecinas y los 5ervt~ioe p~bl1cos. 

t.~: c:-:1'-'~f~l&!"'to tomar muy en cuenta las 
conaiüera...::i<•IIP.& de contiabllidad aeflaladac 
en 3.4 al escoger el tipo da ciaantaciOn. 

La solución de la compensación, por 
ejemplo, debe usar•• con criterio y sentido 
co•~n. lata •oluaJ~n •• ha llaaado •n 
eaaaion•• •a1aontaa16n flotante•. Podrie ••r 
~~il t•ner pr•••nte eata analoq1a ~ recordar 
que on la oonacnu•o10n da barcoa reaulta 
... ncial Qlll al centro do vravadod .Se la 
nava •• oncuontro loaaliaodo debajo del 
o•nt~o de vravedad del avuo deoploaodo para 

-------------------· 
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que el conjunto resulta autoestable (que se 
enderece solo si alguna pertubación lo 
inclina). Si bien en al caso de las 
cimentaciones coapenaadas en las arcillas 
del valle •• cuenta con un momento 
resistente de empotramiento en el suelo 
apreciable que hace no indispensable el 
respeto estricto de la regla anterior, 
resulta de todos modos evidente que esta 
solución no es la mas adecuada para 
estructuras esbeltas. 

La solución mas controvertida entre las 
diaponiblea es probablement• la de pilotes 
de fricción. Buscando clariticar las 
poaibil1da.dee de aplicación da esta técnica, 
AuVinet y Hendoza (1987) distinguen dos 
tipos de dise~o de cimentaciones con pilotes 
de fricción: 

Tipo I : Diae~o en términos da capacidad da 
car9a 

El número y las dimensionas de loa 
pilote• ae escogen de tal forma que estos 
sean por si solos capaces de soportar la 
carga de la construcción en condiciones 
eatAticaa y aiemicaa con un !actor de 
••q~ridad amplio, generalmente mayor que 
1.5. Loa pilotea trabajan en lae condiciones 
indicada• en la P'19 a.a. La posición del 
nivel neutro puede determinare• a partir de 
lo oiquiar.ta ecuación (Reséndiz y Auvinat, 
1973) 1 

W+FN•PP+C +U • (35) 

d.onde 

w • Peso de la construcción 
u Subpresión actuante sobre lo 

aubeatructura (en su caao) 
e • Capacidad de • carqa por pu~ta da los 

pilotea 
FN P'r1ccion neqat.iva sobre la 

au.be&tructura y la parto auperior de 
los pilotea 

FP F:-!:::ción positiva sobre la parte 
inre=lor de los pilotea 

Cuando el nivel neutro se encuentra en 
poaición baja (nUmero granda de piloto• o 
alta resistencia da los eatrotoa 
interiores). La fricción negativa induce 
compresiones par6sito.a en los pilotea. 
Adea..&a, con el tiempo, e11 toóricam•nte 
posible quo la cabeza da lo• pilotea emerja 
proqroaivamente por conaolidacion ~el &ualo 
locali&odo entre entre la superticie y •1 
nivel neutro. En qaneral, sln emharqo, eate 
peliQ:ro reeulta remoto y en ninguna forma 
comparoLJle 41 que ae presenta para pilotea 
de p'-lnta. 

Con este primer tipo de diaaflo, laa 
oer9•• deb1dal A aiumo da~an aar ab•o~bid•• 
POI' -loa propio• pilotea. Lo• aQ~~tentoa de 
volteo ind~o&oen oar¡aa verc1c:a1ea aobro loa 
pilotee que ouelen ~ol~uluae por la ~•tla 
de lo oocuaar1a • 
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En este caso, loa pilote• ae utilizan 
st11ple•ante eo•o co•pleaento de un •isteaa 
de ciaentación eobre losa corrida o cajón 
con objeto de reducir loa asentaaientoa de 
la construcción. Su capacidad de carga es 
interior al peso de la construcción por lo 
que una. parte de este peso se transmite al 
suelo a trav4s de la losa. Este uso de loa 
pilotes corresponde al concepto de •pilotea 
de tluencia•, taab14n usado en Suecia 
(Han•bo, 1984). Loa pilotee eetan eo•etido• 
exclus1va111ente a fricción positiva (Fiq 
Bb) , por lo que el nivel neutro se encuentra 
a la profundidad de despl8nte da la losa ae 
cimentación. La ecuación de equilibrio es: 

donde 

W • QL + FP + C + U • 
(36) 

QL • Fuerza debida a la presión de contacto 
efectiva entre losa y suelo (la 
fricción neqativa actuando dobre la 
•ubeatructura puede en este caso 
deepreciat•• to111ando en cuenta que la 
part• euperior ~•1 estrato se encuentra 
poco afectada por la conaolidación 
raqional). 

"··¡iu~~:O:J1 w 

u l ~-----¡---r':i •• 1 1 
! CN ¡ ¡ 

"'"'f"l -· 
1 1 1 ----n•vtra 1 

Fiq 

rP 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 
c. ., 

8. SolJcJtacJones sobre 
fr1cc10n hJncados en un 
proce8o de consol1dac1ón 

"" 

! 
1 
1 '" 
1 
1 
1 

c. 
bl 

p1lote8 
estrato 

de 
en 

Esta solución ea econOmica, evita los 
problemas de fricción negativa y de emoraión 
y peral te aprovechar el efecto de 
co~pensación. Sin eabarqo, es muy sensible a 
errores de estimación de cargas, a las 
excentricidades de lae mismas y a lae 
variaciones que puedan presentar durante la 
vida ~tilde la conatrucciOn (p4rdida de 
subpresiOn por inundación, cambio de uso del 
edificio, etc.). En efecto, dado que loa 
pilotes trabajan al lieite de su capacidad, 
cualquier incr•••nto de carga• re•pecto a 
h• de llhel\o debe aer ab1orbldo 110r al 
suelo en contacto con la loaa, con la• 
delormao!oftea y probl•••• de aotabilidad 
Qonoeouenteo. Adeaa•, lo• pilotea qua 
trabajan U 11•1to eon particulamente 
eu•a•ptibl•• de pr•••nta~ de9rodooi6n Qo 

.1.17 

adherencia pilote-suelo bajo carga cicl ica 
(3.1.5). 

Al usar pilotes de friccion, •• 
conveniente que ce detina claramente su 
tunción y el tipo ele disetl.o -al qua 
corresponde la solución adoptada. No resulta 
racional, como se ha hecho en el paaa~o, 
•tomar una parte de la carga por 
compensación y el resto · con pilotes de 
fricción•. Sequir ciegamente ••t• criterio 
puede llevar a diaeñoa '!con factor•• ~. 
cequridad muy variables.. ·• · 

4.4 Principios conatructivos bAsteo• 

La experiencia derivada de divarcoa 
sismos ha permitido llagar a principio• 
empiricoa que deben tomarse muy en cuenta •n 
la concepción de cimentaciones sometidas a 
solicitacions aismicas. (Corte, 1986: 
Oespeyroux, 1985: Reglas PS86). Pueden en 
particular mencionarse los siguientes: 

• En el diseño de la cimenteción, •• 
necesario buscar aimetria, regularidad y 
distribución uniforae de cargas 
• Es recomendable evitar sistemas mixtos de 
ci'mentación (coabinacionea de diferentes 
tipos de cimentación) · 
• Lea Eapatae deben ligarse ·Madianta 
contratrabea que asequron au trabajo de 
conjunto y contribuyan a disminuir laa 
deformaciones locales 
• Loa pilotas y las pilas deben aaimisimo 
estar unidos mediante una red bidimensional 
<le contratrabea 
• La unión entre cimentación y eslru..:-lura 
deb• hac•r•• mediante eleznentoo C'CF.:=::-s do 
soportar la tuerz:a de cortante ~,:,:-lt:::ttal y 
eventualmente los de trar:-:1:-:-: \':!'"!!:.11 
trana•itidoa por la estructuL·a. :.;.:.l·t~ e;-.:: co 
disponga de un mejor cr-l.t~r!.,, t-"ltCI:1 

elerzr,entos deben poder resistir un esruerzo 
de tracción vertical al menos igu.:~l. a 10' da 
la •ayor carga vertical' do co~proai~n · 
recibida. 
• La parte superior da loa pilotea (en una 
altura por lo ••nos iqual a 2. 5 vec::ea •u 
di6metro) clebe c::onaid.eraree como critica y 
retol-zarse con un porcentaje· de . acero 
tran•vereal Dayor -qu• 0.6• para- •~•loe 
blando•. La aeparao16n de oatriboa no cletJe 
aer mayor da 10 ca 
• Tambien daban considerarse eo111o criticoa r 
reforzarse en consecuencia las zonas en laa 
qua loa pilotes pasan de una capa de aualo a 
otra de diferente riqid••· 

4,4 Definición 
D11111caa para el 
de cimentacione•. 

· de la a col icitacionea 
anAli•i• y diael\o e1••ico 

4.4.1 Baa4s para 
accione• e1amicaa 

la <le!iniciOn. de lae 

'· Lo• reaultadoa . ele analtoie de 
••pliti~•~i~n a travea de la Qopa blanda con 
aodolOI Un1a1manliona1Ga muaotran que ya le 
cuanta ooft el .. entoa para definir on ~ocia 
•iU-> do 11 1ono 1aou1tro do 11 ciudacl da 
nox1co un IApactro do dilol\o que toa• ..... 
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cuenta laa oaracter1aticaa eapeciticaa de la 
eatratiqraf1a en al sitio. Eata tendencia ya 
se eapieza a reflejar en el Reglamento da 
Conatruccionea para el O.P •• 

4.4.2 DetiniciOn de las acciones aismicas de 
acuerdo con el Reglaaento de Construccionea 
para el D.r. 

a) Eatiaación de laa accione• a1aaicaa 

LOa coeficientes a1aaicoa y espectros 
de aceleracionea para dise~o atamico se 
definan en al propio Reqlaaento (Titul'"' 
Sexto, Cap. VI) y en laa Noraaa Técnicas 
Co•pleaentariaa para Oiae~o Slaaico (NTCOS). 
Eataa normas ae~alan aaiaismo los métodos de 
análisis aceptables para diferentea tipos de 
estructura (aiaplificado, e&tático, diná
mico) y loa factores de comportamiento 
aiaaloo y da redl.lcoión da fl.lerzea aiamicaa 
qua puedan uaaraa de acuerdo con las 
caracteriaticaa da la construcción y el 
•étodo de an6liaia adoptado. 

Una innovaci6n importante del 
Raqlamanto da 1987 aa la introducción 
explicita de la interacción suelo-estructura 
en la e NTCDS. En unos ap41ndicea a dichas 
noraaa (A4 y A7) •• sugieran alamantoa para 
cuantificar loa afectos de interacción an 
t•ralnoa da un incremento an el periodo 
fundamental de vibradt6n del edificio y 
••dlanta una oorraoolón del goeficiehte 
aiDaloo y da loa periodoa qua marcan loa 
qulabraa en loa aapectroa da diaaflo. Laa 
baaaa para aataa diapoaloionea •• anali1an 
en una pu~licaoi6n da R9aonbll.lath y ~·••ndia 
(1955). La aodelaoiOn de la c1mentac10n 
implicita en dichas diapooicionaa ea 
b•aicamenta la descrita en el inciao 3.3.2.a 
, Garcia Rana (1988) evaluó paro distintos 
tipoa de editicioa laa implicacionea de 
aat•• conaidaracionaa. Toaar an cuanta la 
interacción suelo-estructura de acuerdo con 
las noraaa paraoa ·tener .ooao .etectoa 
principal•• un lncramanto importante da loa 
doapla&alliantoa lateral•• da lo• edi f icioa 
d••plantadoa •n la aona XII, y au••nto• o 
decreaantoa auy ai9nificativoa de loa 
momentoa de vol tao y tuerza• da cortante 
para aditicioa da periodo natural larqo 
(T-3.5 a) y corto (T-0.5 a) respectivamente. 
Desde el punto da viata estructural, deataca 
la aparición da efectos P-del ta importantes 
en la zona III. · · 

b) Coabinación da laa aooionaa aiaaioaa con 
cargaa da otro tipo 

El Reqla .. nto preva qua laa aceionoa 
accidental•• (aiaao o viento pero no loa doa 
si•ult6neaaenta) deben auaarae a laa 
acciones peraanantea Us acciones variables 
con intensidad inatantinea. Con esta 
cgabinaoi6n •• ~•viaan loa aatadoa 11aite da 
talla y loa aatadoa l1a1ta de aarvioio 
aaociadoa 1 4etoraao1on•• tranaitoriaa y 
paraonent•• del ·aualo ba¡o o•rw• aooidental. 
Entre la• acolonaa deb daa a alaao, debe 
inaluiraa la ruana da inuoia hori&ontal 
q~• obra an ~1 volu .. n de auelo qu• •• halla 

- bajo loa ciaientoa y que potencialemnta se 
desplaza.r1a al tallar el suelo en cortante, 
estando dicho volumen sujeto a una 
aceleración horizontal igual a c/4 veces la 
aceleración de la 9ravedad, donde e es el 
coeficiente sisaico (inciso 8.9, NTCDS, 
véase 4.7.4). 

.188 

Sa ha propuesto aqreqar a lo anterior 
en foraa explicita la obliqación da calcular 
y tomar en cuenta en el diseño la tuerza 
cortante en la base de la estructura y loa 
•omento& de volteo debidos tanto a 
excentricidad de cargas verticales re&pecto · 
al centroide del Area de cimentación como a 
solicitaciones horizontales. 

' e) Factores da carga y de resistencia 

Los factores de carga que deben 
•pllcarse a les acciones para el diseño de 
cimentaciones son lo5 indicados en el 
articulo' 194, Cap III del Reglamento. Para 
estados limite de servicio el !actor de 
carga ea .unito.rio en todas las acciones. 
Para estados limite de falla .. se aplican 
factores de ~arga de 1.1 a la tricción 
neqativa., al peso propio del &uelo, a los 
empujes laterales de ésta y a,la aceleración 
da laa aasaa da suelo deslizantes bajo 
acción aisaica. Loa factores de resiater 
relativos a la capacidad de carga 
cimentaciones son los siguientes para t~- _ 
loa aatadoa limite de talla: 

1. o .35 para la capacidad de carga en la 
basa de zapataa de cualquier tipo en la zona 
I, zapatas do colindancia desplantada• a 
menos de 5 m de profundidad en las zonas II 
Y III y da lo~: pilotes y pila~: apoyado& en 
un estrato resistente. 

2. 0.7(1-a/2), an qua s as la relación entre 
loa mAximoa d• la solicitación si•mice y le 
aolici tación total que ectu6n •ob¡-e al 
pilota, ante la coabinaciOn de acciones qua 
incluya las solicitaciones s1smicas 

3. 0.7 para loa otros casos 

Los factores 
a la capacidad 
cimentaciones. 

de resistencia se aplican 
de carga nata de las 

Las consideraciones de confiabilidad 
expuestas en 3.4 han llevado a proponer para 
futuras versiond& del reglamento que la 
revi11ión da los as:tados: limita de servicio 
•• r•alic• aplicando a laa cargas "'" toctor 
de 1.1 en ve& do la unidad. A3im1smo, se ha 
propuesto to•ar an cuenta los reaultadoa de 
invaati9acion•• récientea sobre odheroncia 
pilota-suelo sustituyendo el factor 
0.7(1-s/Zl por 0.7(1-a/5) 

4. 6 Eatadoa liai toa 
oondiclonaa a1amicA• 

c1e servicio para 

4.1 ol Base a para la eatimaciOn 
detormaclonaa trAna1tor1aa y parmanontaa 

de interacción 



_) 

auelo-eaiructura ya diacutidos per.iten 
eatiaar laa detor.acionea tranaitoriaa del 
suelo bajo aolieitaciones aismieaa. La 
evaluación de las det'or.aciones penaanentes 
proaenta aayorea dificultades. Existen 
diferente• foraaa de abordar este problema: 

Incorporar en el •odelo de 
interacción auelo-eatruetura una ley de 
co=portaaiento elaatopl6atica qua describa 
la acuaulaclón de deformacionea no 
r•.:uperablea. Loa esfuerzos en esta 
dirección han aido hasta la techa liaitadoa 
y parece estar lejoa todavia la posibilidad 
de lleqar a modelaciones satisfactorias. 

Obtener la historia de esfuerzo• 
ciclicoa en el medio con un enfoque aas 
tradicional (aodelo el.Astico o 
viaco-el6atieo lineal equivalente) y asociar 
a esta historia unas deforJZiaciones 
permanentes estimadas con base en los 
reeultadoa de pruebas de laboratoriO. Este 
enfoque 1'\o •• ric¡ourooo pero tiene 
antecedente• en mecdnica do aueloa (cálculo~ 
da asenta11iantoa por con•olidación basados 
on eefueraoa ·eatimadoa a partir de la teoria 
de lo elootioidod). LGa cAlculoa da 
deformacionea permanentaa proaantadoa por 
Jai•• et aJ (1917) en el caeo de un edificio 
afectado por el aia•o de 1985 ae realizaron 
da acuerdo con un enfoque de eate tipo. 

4.6.2 teti•acion de deCormacionea 
transitoria• y permanen~a da acuerdo con el 
Re; lamento de Conatruccionea para' el D.r. 

El Reglaaento Pide que se calcule al 
desplazamiento horizontal y el ;iro 
tranaitorio de la ci•entación bajo laa 
fuerzaa cortantea y el momento de vol te o 
e1smico cuando proceda (Articulo 203 del 
Rec;laaento). Se ael\ala adea6e que la 
aa9nitud de lae deformaciones· permanentes 
que pueden preaentarse bajo car9aa 
accidental•• ciclicaa podr' estimare• • 
partir de loa reaultadoa de pruebaa de 
laboratorio repreaentativaa del fanómeno, 
ain que ae reco11iende nlnqun procedimiento 
ocpocifico. 

4.7 Estados liaitee 
condicione• a1amicae 

de falla 

4.7.1 Capacidad de carga din4mica 

para 

La capacidad de carga en concHe lones 
din611icaa ea un problema que, a la !echa, no 
ha sido estudiado en forma eatisfactoria, ni 
para cimentacionea auperficialea ni para 
ciaentacionea profundaa. Lo anterior obliqa 
a recurrir a un ••todo mixto qua conaiate en 
comparar laa aolicitacionea •áxiaa•, 
frecuente~ente calcula~•• auponiendo un 
comportamiento eldstico o viecoalietico del 
suelo, con la raatataneia del aieao ••timada 
••diente fónul•• . ••tablecidoa para 
condioion•• eataticaa. Tomando en cuenta que 
u1ualmonte el efecto 4ol 1i1aa oobro la 
eimantaclón 11 conoidora equivalente a un 
.-o.-ento de volteo y • una tuerza cortante 
horizontal, •• toma an cuonta en la 

iU 

estimación de la capacidad de carga la 
excentricidad y la inclinación .de· la 
resultante de estas acciones. 

Al proceder en esta forma, se 
desprecian dos factores fundamentales: 

No se toma en cuenta el aumento de 
resistencia del suelo bajo carga din4m1ca 
(3.1.6) o su disainución bajo car9a c1clica 
de la re; a duración (J .1.4). _ · 

Se ignora que el estado de' esfuerzos 
creado en el suelo por el paso da las ondas 
s1saicas mobiliza ya una parte importante de 
la resistencia del aismo. 

Debe existir además la conciencia de 
que existen dos situaciones extrema~ en l~s 
que ea necesaria la revisión de estabilidad: 

las condiciones de ca r·J·" •1: ··""·; r.as 
m.Aximaa, an las que se cuont:. .or, .-.~ .... .;;.~ ·) 
da capacidad de carga por erecto dlnámico 
(3.1.6) 

- lae condiciones estáticas prev~lC'ci~nte::~ 
inaediatamente despuéa del tllsmo o en las 
últimas atapaa del mismo, cuando la 
reducción de capacidad da carga por 
acumulación de praaionea de poro en el suelo 
•• •6xima (3.1.4). Eataa condiciones puedan 
ser maa criticas que las anteriorea ·ya que 
sa deja de contar con al efecto din6mico. · 

Se ha analizado en forma teórica al 
desarrollo de pre~ionaa da poro en el suelo 
bajo el efecto combinado de ondaa a1amicaa y 
carqas c1clicaa at¡-ibuiblea · a la 
construcción (Zeevaert, 1988}. Sin embarqo. 
pueda pensarse que las praciones de poro que 
tienen influencia en la estabilidad no son 
las presiones de poro transitorias pradichaa 
por la taoria de loa madioa polit'Asicoa, 
aino las acuauladaa por deqradac!On 
proqresiva da la estructura del suelo en la 
cercan!& dG la falla qua aa obeervan en 
pru•baa ciolicaa en el laboratorio (3.1.2). 
Para analizar este tipo de fenómono puede 
procederse Qft :rorma an.t.looa • la . r• 
comentada para daformacionea permanentea, ea 
dec~r obtener priaero la historia de carqaa 
oiolioaa 4el suelo en el medlo con un modalo 
simple y asociar a os:ta hiat:oria la• 
praeionea de poro aedidae en condiciones 
an4logaa en el laboratorio. Conocida en 
rorma aproximada la diotribución de 
prasionea de poro en el medio, puede 
realizarse un an6liais de estabilidad on 
t•rm1noa do asruerzos afoetivoa por loa 
m~todoa tradicional•• de an,liaie l1mite. 

Estoa ~ltimoa coneaptoa no han •ido 
introducido• todavía en la raglamentación 
vi9ente. 

4. 7. 3 Roviai6ft da la capacidad do c:arc¡o• en 
condiaion•• •i••1ca• de acuo~do ~on el RCDr 

Laa principalea dicpoaicionea de lae 
NTcoce aon 1•• •i9uientea1 
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a) Para ci•entacionea .someras desplantadas 
en · auelos aenaible11ente hoaoqéneos, se 
verifica el cu.pliaiento de las 
deaiqualdadea aiquientes para las distintas 
coabinacionea posibles de acciones· 
verticales. 

Para ciaentacionee desplantadas en suelos 
coheaivoe: 

(37) 

Para c1mentaciones desplantadas en· suelos 
f:-lcc.io~arie.::: 

[11 '/ A< [p.[N,-1) + 7 B N
7 

/2) F1 +P. 

(38) 

don da 

rQ f, • IU.I di 111 ICCiOOII VtrtiOB}OD D 

to•ar en cuenta en la combinación 
conaiderada, afectada por au reapect1vo 
tactor de carva 

" -
p• • 

p• • 
7 a 

6rea del ciaiento, • 1 · 

preaión vertical t¡tal a la profundidad 
de de•planta por peso propio del suel~, 
t./a a 
pra•1ón vertical efectiva a la mi&IDA 
profundSdad, t.¡•a 
peao volum•trico dol suelo, t;m~ 

o -cohesión aparenta, tja~, detarmindda un 
• enoaye triaxial uu 

8 • ancho da la ciaentación, a 
N a coeficiente de capacidad de carqa dado 
• 

N • 

por: 
N• • 5.14[1 + 0.250/B + 0.25 B/L), 

para D,JB < 2 y B/L < 1, donde 0
1 

es 

la profundidad da dacplanta en IDI en 
caao da que D,JB y B/L no cumplan con 

las daaiqualdadaa anteriores, dicha• 
relaciona• ao conaidaran lquale• a 2 Y 
a 1 respectivamente. 

- cooficianta da capacidad da carga dado 

por: N • exp [n tan ·f] tari3 (.(5°+ f/2) • 
donde f ea al 6nqulo da fricción 
interna dal aaterial, que •• detine •4• 
adelanta. El coeficiente "• •e 

•ultipl1ca por 1 + [B/L)tan; · para 
a1•1entaa reatan;ularaa y por l + tan • 
pera ••peta• oiroul•~•• a ouadradaa, 

N
7 

• coeficiente .d• capacidad de carqa dacio 
por1 N7 • Z(N, + 1) tan f 

11 coeficiente N, •• aultiplica por 1 • 

0.4(8/L) para cimientos rectangulares y 
por 0.6 para cimientos circulares o 
cuadrados. 

F
1 

• Factor de resistencia especificado en 
las normas. 

El parametro f estA dado por: 

' - • Anq tan (a tan f ) 

donde f * es el ángulo con la 
horizontal de la envolvente de loa circulo& 
da Mohr a la talla en la prueba de 
resistencia que se considere mas 
representativa clel comportamiento del suelo 
en las condiciones de trabajo. 

Para suelos arenosos con capacidad 
relativa menor de 70\ , el coeficiente a os 
igual a 0.67. En cualquier otro caso, es 
l~ual a l. 

En el caao de combinacionea. de carQa 
(en particular las que inl.:luyen 
solicitaciones sis•icas) que den lugar a 
resultantes excéntricas Actuando en una 
distancia e del oje longitudinal r 
cimiento, el ancho efectivo del cimiQ 
debe considerarse igual a: 

8' • 8 - 2e (39) 

Un criterio an~loc;,o se apli~,;o~ en lol 
dJrocciOn lonqitudinal del ci•lonto para 
tom~c vn cuento la ~xContricldad roapoctiva. 

s .. ha propuusto uqrcyur a lo antorlor 
que, para tomar en cuenta, on eu caao, la 
fuerzo de cortante por sismo ol nivol Ue lo 
cimentación se multipliquen··los coaricientea 

N y N· da las ecs l7 y 38 por (l•tan o¡•, • • 
donde a es la inclinoción de la rezsulto.nto 
de laa accione~ respecto a la vertical. 

Las no~as señalan por otra parte que, 
cuando al dise~o considere absorber tuerzas 
horizontal•• por contacto lateral entrA 
aube•tr\lotura y auelo, la 'reai•t•ncia del 
auelo CIOn:tidorada no dobo ••e auparior al 
empuje pasivo arectado de un tactor de 
resistencia de o. 35, si ampra que el cual o. 
circundante esté constituido por material•• 
naturales o por rellenos bien compactados. 

b) ciaentacionaa con pilota• de fricción 

Para comprobar la estabilidad da las 
chaentacionea con pilotas da fricción, al 
reglamento pide verificar, pare la 
cimentación en au conjunto, para codo uno do 
1011 diveraoa Q"rupoa de pilotea y para cada 
p!leta !nd!v!dual. el aumpl!a!eht~ da lA 
6e•i~\1Dl~o4 oiy~i•nte par• lo• di•tintae 
gombinacionaa 4o accianoa varticr· 
conaidaradaa: 

tQ F. < R [ 40) 

donde 

/6 



ro r • aUlla da laa accione• vertical•• a • to•ar en cuenta en la combinación 
conaiderar:!a, afectadaa de aua 
correapondientea factores de car9a. Laa 
accionea deben incluir el peso propio 
de la aubeatructura y de los pilotea o 
pilaa y el afecto de la fricción 
neqativa que pudiera desarrollarse 
aobre el fuste de loa mismos o sobre su 
envolvente. 

. R • capacidad de carga del aisteaa 
constituido por pilotea de fricción •~• 
losa o zapatea de cimentación, que •• 
cona idera igual al mayor de loa doa 
valores aiquientea: 

a) Capacidad de carqa del aistema 
auelo-zapataa o aualo-losa de ·cimentación, 
despreciando el afecto de los pilotea. Si 
••te ea al valor qua rige, la losa o zapatas 
y laa contratrabea deben diaeflarae 
estructuralaente para soportar las presiones 
de contacto •uelo-zapata o suelo-losa 
maximas calculadas, m6a 1~ concentración de 
carga correspondiente a la capacidad de 
carga total de cada pilote dada por la ee 41 
con F • l. En este caso la capacidad de 

• 1 
carqa suelo-losa o suelo-zapata se calcula 
como •• oapocifica para cimentacionea 
ao••r••· 

8) Capacidad de carga del sistema 
suolo-pilote• de fricción, que ae considera 
iqual a la auaa de las c~acidades do carqa 
de punta de loa pilotea individuales m4a el 
m~nor da los aiquiantes valorea: 

- Suma de las capacidades de adherencil1 de 
loa pilotea individuales 

- Capacidad da adherencia de una pila da 
Qeomatr1a iqual a la envolvente del conjunto 
de pilotas. 

·- suma da las capacidades de adherencia de 
los divorsoa subqrupoa de pilotes en que 
pueda subdividirse la cimentación. 

La capacidad de carga por punta de una 
ci•ontación de pilotes de fricción aiempro 
•• considera 1qual a la suma do las 
capaciaaaea da carga individueloe por punta 
da loa pilota• calculada e con la ec 42 o' 

En la estimación ~· la capacidad de 
carga bajo carqa• exc,ntricea ae desprecia 
la capacidad de car¡a da loe pilotea 
ao•etidoa a tenai6n, aalVO que Ge hayan 
diseftado y conatruido oapecialmente para 
eate fin. 

La capacidad: de carqa por adherencia 
lateral de un pilote de fricción in~ivldual 
bajo ••fuerzo• de ~o•prea10n •• calcula 
co•o• 

(41) 

donde• 

.1.11 

r. • 0.7 Cl-s/2), factor de reaiatencia 

a relación entre los a~x!~QS de la 
eolicitación siamica y 1;. -·•~ ~ •. :; .... ¡~n 
total que actU:an sobre t:"~ ¡.::e:: ... 

e, • capacidad por adherencia, t 

AL • 4rea lateral del pilote, w~ 
t • adherencia lateral media pilute-suelo, 

t¡.;2 . 

Para loa auel9a coheaivoa blandos de 
laa zona• II . y III la adherencia 
pilote-suelo ae considera iqual a la 
cohesión media del aualo. La cohesión debe 
deterainarae con pruebaa tr1axialea no 
conaolidadas-no drenadas. 

Para calcular la capacidad de 
adherencia del grupo de pilotes, o da loa 
subc¡rupoa da pilotea en los que •• Pueda 
subdividir la cl•entación, tambien ea 
aplicable la ec 41, considerando el qrupo ó 
los subgrupos como pilas de diámetro iqual 
al do la envolvente del qrupo o subqrupo. 

c) cimentaciones con pilotea de punta o 
pilas 

Se veritica el cumplimiento de la 
deaiqualdad 40, siendo R la suma de las 
capacidadea de ·carga individuales ·.o de 
grupo• o la qlobal del conjunto de pilotee, 
cual sea menor. 

La capacidad de carqa da un pilote de 
punta o pila aa calcula como aique: 

- Para aueloa cohesivos: 

• e • Ce K r
1 

+ p 1 A . . . . .. 
- Para suelos tricclonantea·: 

- . 
c., • CP,..N• Fa ~ P.) Ar 

donde: 

e • capacidad por punta, t • 

(42) 

(43) 

A • 6rea tran•versal da·· la pila o del 
pilote, •" 

P,.. • praaión vertical efectiva total debida 
al peso del suelo a la prot~ndidact "de 
do•plante de los pilotea, t¡m ' · 

c. • cohesl~n aparente, An t/m2, determinada 
en ensaye triaxial UU 

N
6 

• coeficiente de capacidad de carwa '· • 
definidg en la tabla eiquientaJ 



:.~ 

•. 
•• • 

o• 

.• 7 

5• 10 o 

9 u 

'· • 6nqulo de rrlclón aparente, en qradoa 

N• • coeficiente de capacidad de carga • cletiniclo por: 

N:• N
010

+ L
0

(N
000

• N
010

)/(4B ~ (45°+ f/2)) 

cuando L_tB • 4 tan (45° + f /Z), 

o bien K• • H . -
cuando L

0
/B > 4 tan (45° + f /2) 

• zo• •o• 
N 1Z.5 ••• 2' 55 132 350 

N. 1 • 1 11.5 zo a 78 

--··----------
L • l.:..t • .¡itud empotrada del pilote o pila en 

• -: ·Jstrato rec,atanta, • 

B - ancho o 41A•etro de loa pilotes, a 

• • án9~lo de tricg14n interna, en 9radoa 

r. • foctor ele reolstancla l;ual a 0.35 

Sa ha propueato a9regar a lo anterior 
la poaibilldad d.e u.•ar ooao alternativa a 
lea eouaolonea 43 o 4l u.na expreaion boaada 
en la realatencla a la penetración de cono o 
a la penetración aat6ndar o en reaultadoa de 
prueba• preaioa•trioaa. 

En el caao de pilotea o pila• da aáa de 
o.sa de diáaetro, la capacidad calculada 
debe corre9ir•• para toaar en cuent~ el 
etecto de aacafa en la tonaa aic;uiante; 

- Pare aueloa triccionantes, multiplicar la 
capacidad calculada por al tactor: 

P • ( (B + 0.5)/ZBJ
0 ,. (44) 

donde 

8 • diiaetro de la baae del pilote o pila en 
••trol {> o.5a) 

n • exponente ifUAl a 1 para auelo aualto, 2 
para •u•lo aedianaaent• denao r • ) par• 
111elo denao 

- Para IYI10I 00hlo1VOI ri .. ll tliYI'IdOI 11 
aw1 UpUoo por el alaao roc:tor da 11 ec u 
aon expon1nte n • 1. Para pl.lu aolldu a11 
aualoa aohealvoa - 4~1 •i•ao tlpo •• 
•ulUpHaa po~o 

Ul 

P~ • (B + 1)/(ZB + 1 ) (<5) 

Tomar en cuenta el efecto de escala en 
la foraa anterior conduce a reduccionea 
dr•aticas de la capacidad de carga que, ai 
bien tienen aoporte en evidenciaa 
experi•entalea (Meyerhot, 1983), no parecen 
justificadas si se considera la experiencia 
local. Se ba propuesto moderar esta 
reducción aplicando la ec· 45 para todoa los 
tipoa de aualos • 

La ccntribuc:iOn del suelo bajo la losa 
de la oubastructura y da la aubproaión a la 
capacidad de carqa de un sisteaa de 
cimentación a base de pilotea da punta .deba 
daapraciarae en todos loa caaoa. 

Para evitar el punzonamiento de la capa 
de apoyo, ••. ha propuoato agregar a las 
normas el criterio indicado a continuación: 

CUando exiata un estrato blanao aebajo 
da la ~opa de apoyo ae un pilote de punta o 
pila, ·debera verificarse que el a5pasor h da 
suelo reaiatanta ea auticiente en 
coaparación con el ancho o -diámetro B del 
elemento de cimentación. Se seguir~ el 
criterio siguiente: 

- ai h > l. 5 B se ignorarA e1 'Cto 
del estrato blando en la capacidad dt. :ga 

- oi 3.5 B > h > 1.5 B ae verh:lcar6 
la capacidad de carga del estrato ,blando 
suponiendo que el ancho del área cargada es 
B+b 

- ei b < 1. 5 B ae procader4 en la 
•lama forma considerando un ancho ic;ual a 
s¡1 + -j-c ~ ¡•¡ 

AdamAs& da la capacidad de ca~qa 
vertical, el Re<Jlamento pid• que eo rev.&.•• 
la capacidad del eu:elo para resistir lo:. 
eatuerzoa . inducidos por loa pilotea 
aometidoa a tuerzaa horicontale•, aa1 como 
la capoclidod eatructu:rol de lo:. pilotes pa.¡-a. 
transmitir diehdS solicitacionaA horiton• 
tal ea. 

El Reglamento ·no recomienda nin9Un 
m4todo especifico paro llevar a cabo esto• 
reviaionea. La capacidad da carQa 
hcrizcntal, aotlmada por Ajeaplo con el 
criterio de Dro•e (lt64), reau:lta 
qeneralmento olto y por tanto no crltica. 
Para la ver1t1co.c10n de la capacidad. 
eatructural de loa pilote• ante carqaa 
lateralea ha aido usual recurrir a loa 
plantea11ientoa de Reese (1975), aun cuam2o 
dic:hoa planteaaientoa no fueron realaente 
deaarrollad.oa para condicicmea de carga 
a¡oa1cu, 

cuaNto aa prat•ncl• ' 101' 

diapoo1~ivo• ••peoiel .. de G1•ontA<a. . •l 
~09l••en~o p~•v• ~~· Qe~ aollCltar•• la 
aprgllac10n expr••• llll Daputamgnto dal 
Clatrito F•deral. Para ello deben 

11 



J 

presentarse loa resultados de loa estudios y 
enaayea a que ae hayan aoaetido dichos 
dispositivos. Los sistemas propuestos deben 
proporcionar una aequridad equivalente a la 
de laa cimentaciones tradicionales 
calculadas de acuerdo con las nor.aa, en 
particular ante solicitaciopea ais•icaa. 

4.7.4 Inciuaión de las fuerzas de inercia 

Como ya se mencionó, ae ha propuesto 
(Rosenblueth, 1985: Cordary, 1987) y el 
Reglamento exiqa (inciso B.9, NTCDS) incluir 
entre las acccionea a considerar para la 
evaluación dé loa aecanismos de talla dei 
cimentaciones, una fuerza horizontal de 
inercia actuante sobre la aasa de auelo 
potencialmente dealizit.nta debajo do la 
ci•antación. Si se considera una superficie 
de falla circular, la verificación de la 
estabilidad puede entonces consistir, para 
ciaontacionea auperficialea o compensadas en 
aaequraraa que la condición siguiente se 
encuentra aatiatacha1 

o.097Fabr 
FeW\- W• S q 1A1P'a (1- p

10
e
9

• ) (46) 

donde 

r. • raotor de carqa (1,1 pa~a el RCDF) 
'• • Factor de resistencia (0.7, RCDF) 

w, • P••o total de la ~nstrucción 
lf • Peao c1e aualo exccvado paE"a ~onet~ir 

• 
la cd•entación 

A,. • Supert' 1c1e de la cimentación, a cuyo 

ancho, d., •• re•ta 21, donc1a a •• la 
excentricidad de earqa dobida al 
•omento da volteo en la d.lr•c:ción el• 
an6lia1s 

q 1 • Preaion de contacto neta de falla bajo 

carqn vertical 
a

0 
• AcaleraeiOn mAxima del terreno 

b 
h 

e 

7 

• Min (d, l.Z h, ZO •) 
• Profundidad daade la ciaentaci~n hasta 

la capa dura 
• Cohea10n mad.la doa4a la profundida~ do 

deaplante haata ••ta alama profundidad 
+ b 

• Peao volumtltrico me~lo en al mismo 
intervalo da profundidades 

Loa c6lculoa mueatran que, para 
con<l1c1ones t1p1cu de la zona III de la 
ciudad de M6xico, el eumplillilnto eon aata 
deaiqualdad conduc• a una caduceión de monos 
de 10 ' de la capaciOad Oe carga ~til. Esta 
roducciOn queda por tanto ampliamente 
coapanaada por al incremento an la 
resistencia no drenada que se presenta para 
cond1c1onea da carqa din*•icaa (3.1.6), 
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10. -Tbe 1\lexico Eartbquake of September 19, 1985-
Behavior of Building Foundations in l\lcxico CiCJ' 

M.J. Mendoza and C. Au\'inet 

During lhe 1985 earthquake, a number of bulldlng foundatlons in 
lhe IaCustrlne sof.t soll area of Hextco Clty presented an 
ina.dequate performance. Previous high stat ic contact stresses 
between the foundation and lhe supportlng subsoll propltiated 
the appearance of ~ plasl ic deformations of the soi 1 under 
seismic cycllc stresses, which led lo settlements and tilting of 
the bulldlngs. Foundatlons of all kinds sho_wed dlfferenl degrees 
of vul nerablll ty lo the earthquake, but construct ions on frlct Ion 
pilcs sustained the most severe damages. This can be attributed 
in sorne cases lo non compltance with lhe accepted deslgn 
cri teria and current regulat ions. The main factor was however 
the pronounced dynamic magnificatlon of seismtc movements 
associated to the quasl coincidence between the natural perlad 
of sorne structures with moderate height on friclion pi les, and 
the long perlad of lhe subsoil motions, which led lo large 
over·turnlng moments and shear forces at the foundat Ion leve l. 

l NTRODUCT l ON' 

The design and construction of foundations in the lacustrlne soft soll 
area of Mexico Clly pose difflcult geotechnical problems, due lo the low 
shP.ar strength of the thlck clA.yey depostts, lh!!lr very hi~h 
compressibility, the regional subsldence of thc valley, and the fr·equent 
occurrence of strong earthqui'!:kes The seismlc lntensi t ies and lhe damages 
caused by the September 19, 19R5 carthquake ln different parts of the Val ley 
of Mexlco were closely related to the subsoll condltions at each speclf'lc 
si te. The maximum horizontal acC"eleratlons recorded by the. ntne digital 
strong-motion accelerographs under opcration In dlfferent parts of the city 
al the time of the earthquake are shown In Flp,. 1 (~na et al. 1986). As In 
the 1957 and 1979 earthquakes, the \Jestern porl ion of the lake zone was lhe 
most affected. As pointed out by Sced ( 1986) this is one of the most 
conspicuous examples of dynamic ampl iflcation of an earthquake by a soft 
soi l deposit. A discussion of lhP characterlst.ics of the ground motlon in 
different places of the city, as well as of the local soll condilions 
effects has been presented by Romo and Seed {1987). 

Many lessons can be learned frnm the 1985 e:=:~rthquake, malnly from the 
analysis of those bui ldlng foundalions which presented a poor behavior, 

OtJtt)(GA) Instituto de .Ingeniería, UNAr1. APDO. 70-472, Coyoacán 04510, 
Héxico. D. F. 
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lncluding total and differential settlements, permanent tilting, structural 
damages in sorne elements of the foundat ion, and, in one case, total 
collapse. The objective of this paper ls preclsely to present informatiun 
on the characteristlcs and performance of severa! building foundations . Ttll..: 

main factors which may have led lo poor behavior are discussed , on the 
basls, in this first stage, of simple bearing capaclly and settlement~ 

analyses. 

The evaluation of each case consisted malnly of the following: aJ 
compllation of information (structural and archílectural drawings, design 
calculatlons, soil mechanics studies, stratigraphical and mechanlcol 
properties of the subsoil at lht: site or in its surroundings, and 
pre-earthquake behavlor records); b) complementary shallow geotechnlco.l 
invesligations; e) assessment of seltlements, tilting and other damages by 
inspection and surveying; d) reanalysis of the building lstatic load:i 
calculations' and modal analyses to estímate seismic shear forces ano 
overturnina; moments at the foundation level); e) settlement and bea.r-lng 
capaclty analysls; and f) revlew of the design accordlng to the standard::. 
set by the 1976-Buildlng Code. 

After the earthquake, most structural characterist ics and damages of 
the buildings were apparent, but not so for the foundations. Documentatiun 
of each case was a difficul t and t ime-consuming task.. l"k:lst of the data 
presented he re are based on a st udy carr i ed out at the Nat ional Uni vers i t y 
of Mexlco (Auvinet and Hend_oza, 1986; Mendoza and Auvinet, 1987) wi t!J 
support pro vi ded, by Departamento de 1 Distrito Federal ( Government of Mex i e¡, 
Ci ty). 

GEOTECHN!CAL ZONAT!ON ANO FOUNDATIONS SYSTEMS USED IN TIIE CITY 

According to the new 1987-Building Code, the Mexico City area is 
divlded into three geotechnical zones, ·as shown in fig. 1 Zone I 11 
corres¡)onds to the lacustrine soft soll formation. This divis1on is si mi lo.r 
lo the original zonation proposed by Harsal and Ha.zari (1969), but has bet:l• 
updated with recent information, malnly about the growlng Souther part of 
the clty, a soft soll area, which lies un the ancient beds or the Chalco and 
Xochimilco lakes Moreover, ln Zone 111, it has been possible to distingui~J¡ 
areas wi th l ight ly preconsol idated soi ls from those wi th normally 
consolidated materials, mainly in the Eastern part of the city (Romo et al, 
!988). 

The strongest intensit1es were registered in Zone 111. Most of th~ 

undes1rable foundations behavior cases occured in the Western part of lf1c 

city. The reason is simple: very few more than 8-story buildings are bullt 
in the Eastern part of the clty whlle many vulnerable buildings (witll 
natural period of vibration si'milar to the period of the supporting subsoill 
are built in the West slde. 

A new selsmic zonation has been included tn the 1987 Code, in terms of 
the observed structural damages in the city, as a measure of local lntenslty 
(Iglesias, 1987). New sub-zones within Zone IJI. with highest selsmic 
coefflclents, have been introduced; these sub-zones correspond to are&~ 
close to firm subsoil deposlts. 
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Oepending on weight and dimensions of the build1ngs and bear1r1i 
capaclty and compressiblllty of the subsoil, different foundations sysltn¡:, 
or combination of systems are used in the lacustrine area of the city ( Ft~ 

2). Henceforth comments will relate only lo buildings founded on Zone III. 

GROUND SURFACE MOVEMENTS DURING THE EARTHQUAKE 

Slgniflcant dlsplacements of the ground surface occurred durlng ltn.: 

earthquake. From the accelerograms recorded al the parkíng lot of the offict.: 
building of the Ministry of Communlcations and Transportatlon (Secretaria dL 
Comunicaciones y Transportes, SCTJ, a maxlmum displacement amplitude of 21 
cm was calculated. These movements led lo failures and leakages of pub}¡,: 
ser"vlces, such as the pl"'lmary and secondary water supply plpelines, an.J 
the shallow sewerage system. Other signs of the earthquake 's violence wt:n.: 
the breakage of pavements and sidewalks and the emergence and buckl ing u1 

old cable-car rails whlch had bee~ buried for years below the strect 
pavement. These effects should be attributed to lncompatlbillty between tiLL 
movements of the soft subsoll and those of long and rlgid elements. 

PERFORMANCE OF BUILDING FOUNDATIONS 

FOOTING FOUNDATIONS 

The damages to one or two storles old masonry houses founded o,, 
shallow footings were generally related to their advanced state u1 

deterioration. In most cases, the eartnquake only accentuated a proce::,:.. 
inltiated under the action of per-manen~ loads. fl"'om an estimated amount u! 

38000 houses of this kind in the central sector' of the ci ty, fewer than 1 
were hit (Mendoza and Prince, 1986). Many of those damages were due to u,,. 
settlement of a nearby heavy building. Drag movements of these buildint:> 
induced severe diagonal cracking in load-bearing walls of cont'iguous houst.::.. 
It can be said that the behavior of shallow footings durlng the 19o:¡ 
earthquake was generally satlsfactory, with the exception, of course, ul 

those cases with obvlous constr"uctive defic1encles. 

MA T FOUNDA TI ONS 

Several buildings on mal foundations exhibited very large non unifc..r; .. 
settlements leadlng to tllting of lhe structure, and in sorne cases, to ,,¡, 

advanced mechanism of general shear fai lure as the bearing capaci ty of t t •• 

soi 1 was exceeded. Deficient behavior of foundat ions of this type was due 1. 

high contact pressure on the soi 1 under permanent loads, lou. 1 

eccentricities, soil heterogeneilit:s, and in some.cases lo pumping sustaiiiL·I 
for long time lntervals in nearby excavations. The case of a set of thl'L' 
bulldlngs, now demolished {fig. 3), with excesslve settlements and very L ..... 
safety factors with respect to shear failure, is described below. 

Building la. This was a six stor!es building, 18.6 m high, whicl. 
transfer"ed to the soll an average net pressure of 55 kPa. The original lu~ J 

distrlbution was unifor"m and did not present any significant eccenlricit:r 
The construction was bullt around 1950. The foundat1on was solved by meu11. 

of a raft slab, 0.2 m-thlck, lylng lnltlally 1.2 m below the sldewalk level 
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Figure 3 -Plan and outline of settlements in three buildings 
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The strat igraphic profi le at the. slle indicates that below a 4 m-thick 
superficial flll, a sofl clay with natural water· conlent varylng between 250 
and 380 X is found down lo 32 m; 1 ts average undralned shear strength is 2t.J 
kPa. 

Urú'ortunately, no surveylng records were available; however, lt can be 
estimated that a maximum settlement of 0.65 m already existed befare th~ 

earthquake, and according to sorne n~ighbors'appreciable tllt1ng towards the 
East was evidenL Horeover, in arder· lo hui Id a telephonic register-box, an 
excavatlon 'had been opened near the building cerner, about five years 
befare the earthquake; a shallow pumptng Wt!ll was used and the water tabl~:: 

lowered about 2.5 m. 

The total maximum settlement measured after the earthquake was 1.57 m, 
0.92 m due to the seismic events. The total Eastwards lilting W"'"d.S 5.2 Y. and 
increased 2 cm wi lh the low intensi ty after-shocks in April 1986. 

The safety factor against shear failure under permanent loads was lower 
than 2 and the uniform foreseeable settlement was 0.95 m. Both values are 
obviously considerably larger than those accepted by the building codt:. 
Wi thout doubt, the pum pi ng in the ·nearlJy excava"t ion contri buted to i ncrea~c 
the building tilting. 

Building lb. Thls construction pracllcally presented a general shear 
failure during the earthquake, due lo inadequate performance of its m<..~t 

foundatlon. A sudden settlement of 102m and an Eastwards tilting of 6 3 
Y., caused bulging of the surroundlng ground surface. An upward movement uf 
the slreet pavement of about 0.2 m was measured in front of the structure, 
O 08 lo 0.1 m open1ngs of the joints uf th.;_ hydraullc concrete pavement 
slabs were also measured. As a consequence of thesc movements, almost hall' 
uf the ground floor of the building sunk Into the ground ( fig. 4) 

The structure of this apartment building was formed with reinforct::"ll 
concrete rectangular columns, massive slabs and beams The founda.tio¡, 
consisted of a raft slab resting al a depth of 1.5 m and transmitting d 

pn~ssure of 99 kPa lo the soi 1, wlth an ecct:ulrtc.lly of 0.2 m to th~ Soulh 
This high pressure led to a previous sclliemeut of ·0.58 m. 

Through a simple bearing capaci ty analysls, the safety factor undt.•¡· 
static loads was found to be 1.1 which means an immlnent shear faiiu¡·...
condltlon Introducing overturning seismlc moments, even tho~c 

underestlmated values specified by the previous building cede, the resultif¡¿, 
safety factor is indeed lower than unity These values and the forecaslt:d 
settlement of more than one meter, shoutd have led to reject the adopled 
foundation system. 

Wtthout doubt, this building reached failure under transient loading 
The earthquake action ceased when a shear failure condition along the fui! 
sllding surface was generatlng; 1t is probable that with sorne addi t ton<..~l 
cyclic loadlng, a complete collapse would have occurred. 
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COHPENSATED FOUNDATIONS 

••• 

In this kind of foundation, the weight transmitted by the building lo 
the soil, is partially or totally compensated' by the weight of the soil 
excavated lo bui Id the substructure, so that no signif1cant stress 
lncrements are lnduced into the soll. The substructure (Zeevaert, 1972)-is 
generally a hollow monolithlc box constituted by reinforced concrete top_ 
and bottom slabs, a perlmetral retaining wall and a two-dimensional 
stlffenlng grld of beams (Fig 2). Part of the box ls often employed as a 
basement. 

The causes of poor behavior of these foundations were similar to those 
formal foundations. Particularly significant were the lnstances of previous 
poor performance due lo excess i ve net pressures transmi t ted lo the so i l, 
which led lo large settlements. The su'perposition of excessive vertical 
stresses, under the bottom of the slab, with hlgh cycllc shear stresses gave 
rise to substant ial permanent strains, which in turn resul ted ln large 
settlements and lilting of lhe building as a whole. An unforeseen concept 
adding to the problem in most of the cases studied was the inflltration of 
water into the hollow foundation box eliminating the benefit of the buoyancy 
effect and reducing the effectiveness of compensatlon. 

Deficient performances were identified for two types of building: al 
slender or long buildlngs with load eccentricity, and b) heavy constructions 
with large dimensions in plan. Two case histories are discussed here as 
examples of both conditions. 

, 
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Building II. The flrst case- is a school building (Fig.S), a lotL;: 
reinforced concrete structure wi th part ially compensated foundat ion. ·¡ f 1t· 

supportlng soil is a very soft clay; no surflclal fill ex1sts in the area 
The average applied net pressure was 25 kPa with a uniform dlstributtoo 
along the bulldlng, except at the Western end where two cisterns contain 111 ¡.•, 

150 kN of water each one , water tanks ln the roof and the services an.:...~ 

were applylng an addltlonal vertical stress of about 30 kPa; this condittu 1, 

was produclng transversal as well as longitudinal eccentricities. 

No lnformatlon could be obtained regardlng the performance prior tt, 
the 1985 earthquake. After this event, signiflcatlve differentia.l 
settlements and North-Westwards tilting were appr.eclated. In the transversa.! 
dlrection, a dlfferential settlement of 0.53 m was measured In the West, d.I¡.J 
of 0.32 m ln the East; in the longitudinal dlrection, survey levellng gavt ... 
dlfferentlal settlement of 0.26 m. The maxlmum tllting in the North-West~tr. 
cerner was 0.39 m (2.9Y.). When the bui ld1ng was demolished, the rotation ul 

the foundatton box around the longilud1na1 axls w1th respect to the net:~.rLJ 

horizontal street, could be clearly seen, as shown in Flg. 6. 

Although the safety factor against shear fai lure under permancf¡\ 
untform loads was almost 3, the Coreseeable settlement of about 0.6 m should 
have led to reject the kind of foundation adopted. llkewise, the analysis ¡.J 

thls case shows that the compensatlon in terms of global loads ls not alw~:, .. 
convenlent, inasmuch as eccentrlc loads on lhe slab cannot be considt::r 1 .J 

properly. 

Building III. The following ~se ls related to an apartment buildJr.,· 
wh1ch covers an area of 750 m . (fig 7). The structure cons1sts "' 
reinforced concrete beams and columns, combined with a system ,,: 
confined-masonry, load-bearing walls Its foundallon box compensat~... 

partially the weight of the building, the nel average pressure on the ~!<1! 

was 33 kPa. 

The surficial fill in the area ls onty 1 m thick. The underly¡~o,-

very soft clay was investigated down lo 28 m by SPT. N-values were 1 or :-::, 
and at certain depths the SPT sampler penetrated under its own weight. 

The building was built in 1971, but two years later an.open trench w.,. 
excavated along the streets on the Wt:~l and South sides, in arder lo lay .. 
large diameter sewer. A pumping system was implemented and appartnt ¡ 1 

operated for a long time interval, lowtring the water table down to 3 m. 

Through careful inspection, it was determined that .the movements pr· 1 .. ; 

to the 1985 earthquakes in the South-\olestern cerner were as follv ..... 
settlement of 0.4 m and tilting with componenls of 0.2 m to the West and 11 , 

m to the South. F'ew weeks after the e<:arthquake, additienal tilting 1n u .. 
same cerner was measured, o·. _19 m to the \.lest and 0.1 m to the South. !J.· 
ma.ximum settlement was O. 93 m of which O. 53 m eccurred during u .. 
earthquake. Looking to the contours of equal settlement in Fig. 7, il 1. 

interestlng to note the movement of the foundation and structure as a whol• 
ln the same manner as in the Building 11 case. Considering t J.. 

compressiblllty cháracterlstlcs of th~ sup~rtlng subsoll, a long te!-
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settlement of 0.55 m would be expected; the a posteriori analysis of bearlng 
capacity glves a safety factor of 2.1 under statlc loads The above value~ 

would not be acceptable by current engineering practice ln the city. 

Street 

Note: 0Jmens•ons ond s~!llements 1n melers 

Figure 7- Plan and outllne of settlements of Bui ld1ng I II 
on parliiilly comf.Jensated foundation. 

The foundation slab applied a high net statlc pressure on a large a,¡·~--' 

inducing substantial settlements. It is 1 ikely that the pumping increa~l-1 

the settlement al the cerner of the building and propltialed the lillil't~ 

The selsmic action produced cyclic stre~s increments, the highest al 11.· 
edge of the foundation box, which, addt"d Lo lhe perman~nt ones, led lo shL ... 

stress Ievels e lose to the str·ength of U1e supporling subsoil and produ< ,. : 
accumulative permanent deformations. 

END-BEAR!NG P!LES FOUNDAT!ONS 

Thls kind of foundatlon has been commonly used for heavy buildings f,,, 
whlch spread or compensated foundations are not suitable. Through the liuu. 

and due to the regional subsidence, an apparent emersion of the bui !di!., 
usually occurs. The performance of the:;;>e bu 1 1 di ng foundat i ons dur· i ,,g 1 1.• 

1985 earthquake was in general satisfactory; however, solDe cas~::. · .. : 
structural· damages lo the pi les and possible punching of the hard suppor·Li1.!.. 
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layer by lhe pi les have been reporled (Auvinet and Hendoza, 1986, Ova..'1do e: 
al, 19881. 

FOUNDATIONS ON FRICT!ON PILES 

For medium-helgth (5 to 15 slories) buildings for which compensatic--: 
effect ls not sufflclent to carry the constructlon welghl, use of fricti-:::::--. 
piles has become common The buildings with this type of foundat\on ha,..-~ 

been typically long-perlad frame structures. Foundatlons on frictton pil<:>s 
were the most affected dur\ng the 1985 earthquake. Sudden dlfferential 
settlements wlth the consequenttal tllting, and even a g·eneral failure wer-e 
observed. 

As a matter of fact, many uncertainties about the true performance e: 
these foundatlons under seismlc actions are stlll debated. Sorne of the 
obscure aspects of thelr behavlor are the eventual deterioration o: 
adherence between pi les and subs6il under cycllc loading, possibt:.
compensaled by an increase in axial capacity of plles under dynamic loading 
(Bea, 1980), and the load lransfer mechanlsm between piles and foundati0:--. 
slab under seismic conditlons, among other factors. As a consequence c~

this situatlon, discrepant opinions were expressed, and a conservativoe 
cri terlon had lo be adopted in the 1987 Building Code. A revlew of tr1e 
present knawledge on the matter, as well as a discussian af deslgn ~thcds 
for frlct ion pi le foundat ians and their impllcatlons ha ve been presente-=. 
elsewhere (Auvinet and Mendoza, 1987). 

As in the case of partially compensaled foundations, two forllS of 
deficient behavior can be ldentlfied: a) sudden .settlement of heavy 
buildlngs, with large dlmenslons in plan, and b) permanent tllling. 
\ncluding one case of rigld bady collapse, associated tO averturnlng of 
slender structure and/or eccentrically loaded foundations. Two case 
histories exempllfylng each ~ondltion are documented in what follows. 

Building IV. Thls offlce building has large dimensions in plan (620 a 2 l 
and ls a r·elnforced concrete structure built around 1980, wlth waffle slabs 
and rectangular columne. It le founded on· a concret~ box lylng at a depth 
of 2.3 m (Fig 8) and on 70 circular piles, 28 m long and with differenr. 
diameters (O 3 to 0.6 ml. Rlgidit'y af the foundatian slab was lncreased b;· a 
grld of beam casted in open trenches below the slab level. 

SPT investigatlons performed befare construction indicate that the 
upper clayey deposlls have a very law shear strenglh, wlth the sampler anC 
the drilling bars penetrating under their own weight at depths of 6 and 
8 5 m; natural water conlents vary from 250 lo 350 %. CPT investigatians 
carried out after the earthquake confl'rmed the low shear strength values 
(Flg 9). 

The sum of permanent and estlmated variable (llve) loads correspond to 
an average pressure af 131 kPa, wilh a maximum value af 176 kPa at the edg-e 
of the raft foundation .. No precise information on the performance of the 
building befare the. earthquake was avai lable, but according to neighbors, 
il did not show any appreciablé tilting. The estimated settlement prior te 
the 1985 earthquake is 0.25 m, on the street side (facade). 
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JO piles j2J 30 cm 

14 pites ~ 35 cm 

2 plles ~ 40 cm 

2 pites 0 45 cm 

22 p•les ~ 50 cm 

20 plles 0 60 cm 

Note: Oimensions ond settlements In meters 

Figure 8- Foundation plan and outline of settlements of 
Building IV. 

1 

After the earthquake. tilting components of O. 78 m in the transversal 
direction and 1.1 m in the longitudinal one were measured, which lnduced a. 
Sou~h-Westernwards tiltlng of 3.3 {, Lines of equal settlement are 
presented in Fig 8. The maxímum sett lement (O 78 m) was measured in the 
SW-corner; the sudden settlement in that point was O. 5 m. The superstructure 
suffered very severe damages lncludJng failures or large plasllc 
deformations of concrete columns. 

Adding the capacity of the slab and the actherence along the total 
length of the pi les, and taking into account the compensation effect due to 
the soil excavated, a safety factor against shear failure of 2 2 1s 
obtained. The computed long term settlemenl (Hesendiz and Auvinet .. _

4
1973) was 

O. 48 m. 

Thls case shows that a high average pr~ssure under static loads al the 
leve} of the slab foundation, induces a 'pre-earlhquake stress state clase to 
the ylelding point of the supporting subsoil; this condition propiliates lhe 
occurrence of permanent deformatlons under selsmtc cycllc shear stresses. A 
decisive factor In the performance of bulldings , was the presence at the 
edge of the foundatlon of a lesser amount of smaller piles. Hlgher 
pressures generally occur at the edge of the foundat ton not only under 
selsmlc condttlons, but also under permanent loads, due to the stiffness of 
the box. 

Building V. Thls cerner structure covered a small and irregular area of 
160 m

2 
(Flg 11); the superstructure consislt:d of reinforced concrete beams 

'" 
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and columns, combined 'wlth confined-masonry load-bearing walls. Its 
foundation was of lhe mlxed type, wlth a partially compensating foundation 
box and frlction plles {flgs 10 and 11). Precast pile segments were jacked 
into the soll; these ones were 1 inked through a central hale, O. 12 m in 
diameter, whereln a mortar was casted wilh 3 # 5 reinforcement bars. 

The average pressure al the foundalion level was 144 kPa. An 
eccentricity of l. 4 m exlsted between the centro id of gravi tat ional loads 
and that of pi le heads. No data· on the performance of the building befo re 
the earthquake could be obtalned. Ouring lhe earthquake, the superstructure 
and its foundation as a whole collapsed totally by overturning and fell 
towards an adjacent street in the North-\.lest dlrection (Fig 12). Part of 
the foundatlon box was displayed over the ground surface, as well as severa! 
piles, with their head still connected lo the foundation box. 

With the same consideratlons adopted for the analysis of Building IV, a 
safety factor of l. 7 ls obtalned for permanent loading. Considerlng tht: 
overturning moment given by a modal analysls and the selsmlc coefflcients of 
the 1976 Building Code, the safety factor is 1.0. These analyses show that 
a tow or null margin of safety under seismic conditions existed. Moreover, 
the irregular shape of the bui ldl}lg in plan led to the existence. of an 
oblique axis with maximum sensitlveness to overturning moment. Casually, the 
direction of the maximum horizontal acceler·ation recorded at SCT, at a 
distance of 2. 5 km, pract ically coincides wi th the perpendicular to this 
axis; this factor may have contributed to the collapse. 

It can be constdered that the short pi les of this foundat ion were 
worklng at their limit capacity under static conditlons, añd that a 
significant contact pressure existed at the slab level. The increasing 
plastlc deformattons of the soil induced by the selsmic cycltc stresses led 
in turn to higher overturnlng moments at the base of this slender structur·t:: 
by p-ó effect. unt t 1 the bearlng capaci ty of the foundat ion slab was 
overcome; the contr1butlon to the overturning capaci ty of the lateral 
reactions on the walls of the substructure was· probably negligible due to 
its shallow depth. 

It is important to note that it ~ not necessary to include in Ua: 
analysis any consideration about a possible degradation of the adherence 
between piles and soil under cycllc loading lo explain the failure. Thc 
importance of adherence degradat ion was probably oVeremphasized in sorne 
evaluations published after the earthquake. 

SPECIAL FOUNDATION SYSTEMS 

Severa! special foundation systems are w1dely used in Mexico City (Fig 
2 ), the most common belng pr-obably the "control piles" equipped wilh a 
device which allows to regulate the movement of the building with respect tu 
the surrounding area. In severa! lnstances, these devices were sever·ely 
damaged or collapsed. The design of sorne of these systems should be revise~ 
to ensure that they can reslst transient vertical loading and shear force:::. 
during earthquakes. To be rellable such systems should also t.Jc 
maintenance-free. 
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,tJ (; Behavior of Rui\din1;t. Foundations 

Prob\ems encountered w\th other klnd of speclal 
penetrallng or overlapping pl\es were similar to 
fricl ion pi les. 

FINAL REHARKS 

folmdnt 1 Ofi'O •.n··h ..... 
lhosc d\scur.~"·l 1 ,.,. 

From 330 lo 757 buildings (according to different sourccsl .,.....,,.. 
seriously damaged or collapsed during the 1985 earthquake. In regard to th,... 
population of damaged constructions surveyed by the lnstltutc nf' 
Engineering of the National Unlverslty of Mexico immediately aftf'r· th•• 
earthquake, 13 Y. were attributed to unsatisfactory foundatton perform:u¡<'"· 
moreover, approximately 13.5 ~ of all 9 to 12 stories·buildings, most of lhf•f'l 
on frlction ptles, were severely damaged in the central sector of thc clty 
(Mendoza and Prince, 1986) and 40 Y. of the total of damaged structur·cc; 
lnvolved fallure of one or more of thelr upper storles (in many cases duelo 
poundlng between adjacent structures). The contrtbution of foundat\on 
rocking caused by soll-structure interactlon lo these darnages was probnb\y 
important; the need to study how the deformations of foundations can affect 
the overall system response is obvlous. Prel iminary considerations point out 
(Reséndiz and Roesset, 1987) that soil-structure interaction could influcncr 
signlficantly the dynamlc response of buildings, particularly in the range of 
7 lo 15 stories. The present Building Cede emphazlses lhe assessment of 
safety condttions and movements of foundations under seismic loading. 
Extst ing anal yt leal procedures should be lmproved, and simple methods 
based on the analysis of the lnteraction developed. 

CONCLUSIONS 

Inappropriate foundatlon design from the static point of view leads to 
low safety factors, large deformaUons, and stress states clase to yleldlng 
conditions in the supportlng sol l. Most of the lnstances of 111 behavior of 
bui ldlng foundations in Mexico Cl ty d·urlng the September 19, 1985 earthquake 
presented this condition, whtch propitlated the generation of permñ.nent 
deformations under the earthquake induced hlgh cycl le shear stress 
lncrements. 

The main factors associated to inadequate behavtour were accordlnr,ly: 
a) high static pressure applied by the bearing foundatlon slab to the sol!; 
this factor was speclally cr\t ical for bulldlngs wlth large dlmensions in 
plan; b) intrinslc or generated eccentrlcities e) shape in plan of the 
foundat ion, wh ich defl nes axes wl th less resi stance lo overt urn i ng moments; 
d) stiffness of box or raft foundalions, whlch leads to stress 
concentratJons in their edges; e) shalloY depth of .the foundatton, whlch 
reduces the contrlbut ion of substructur,e walls react lons to the overall 
capaclty of the foundatlon; and f) reduced number and length of frlction 
piles, which cannot contribute significantly to the bearlng capaclty of the 
foundation under dynamlc loadlng. 

foundations applying net static contact pressures higher than 25 kPa al 
the slab level should be revlewed carefully, conslderlng 1ts area, shape and 
eccentricittes, as ·well as the compressibility and shear strength properttes 

1 • 



852 M. Mendoza and G. :\uvmct 

of the subsoi l. The contact pressures should be est imated conservat i ve i y 
taking into account posslble variations of the piezometric conditions, u1.d 
even in the permanent and llve loads. An explic1t evaluation of the desi~r~ 
reliability should be performed. A common denominator in many cases o!' 
peor behavlor of building foundations during the 1985 earthquake, wa~ 

non-compllance with design criterla and regulations generally accepteJ 
Most of them had already shown 111 performance under static loads. 

The earthquake has shown the need to substantlally lmprove the present 
knowledge about the behavior of foundations, mainly those lncluding frictiun 
plles, subjected lo seismic actlons. Addltional research effort should l.c 
dedicated to a) develop analytical procedures to evaluate foundal iu11 
movements induced by seismic loading, bl study the behavior of sufl cláy 
subjected to cyclic stresses; valuable information on this aspect (Jaimr=. 
1988) has recently been published, and cJ assess the degradation uf 
adherence in friction piles under seismic loading, but also the increase 01 

capacity due to the high loading rate. Moreover, instrumentation 01 

specific building foundations should also contribute to a better 
understanding of foundations behavior. 
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111-4 SEISMIC BEHAVIOR OF FOUNDATIONS 
ON COHESIVE SOFT SOILS 

M.iguel P. Romo •. Gabriel Au,inet• 

111-4.1 lntroductlon 

311 

In lhe design of buildings founded on cohesive soft soils, careful auention must 
be given to the possibility of large deformations and, in sorne cases, of shear 
failure of Lhe soil. This problem is sull more challenging when occurrence of large 
eanhquakes in the arca must also be taken imo account. 

To ensure construction safcty in such arcas, knowledge of the static and 
dynamic bchavior of foundations on soft soils rnusl be continuously improved 
through direct observatlon, instrumentation. field and laboratory tests, -añd
dcveloprnent of ncw modelling tcchniques. In thls chapter, a brief review of the 
present situation on lhis mauer is discussed, based principally on the experience 
obtained in Mnico Cily. 

111-4.2 Observad selsmlc behavlor olloundatlons on solt solls 

The seplember 19. 1985 Mcxico Cily eanhquake (8.1 on Richler scale) 
provided a unique opportunity to observe the tx:havior of foundations on soft smls 
in extreme conditions 1111-4 1]. Design and construction of foundations in the 
lacustnnc soft clays of Mex.ico City pose extrcmely difficull geotechnical 
problems dueto the low !Jhear strcngth and high compressibility of these materials, 
the regional subsJdcnce of the valley, and thc frequent occurrence of strong 
eanhquakes. Depending on weighl and dimensions of !he buildings. differem 
foundation systems or combination of systems are commonly u sed (Fig. 111-4.1 ). It 
was poss1ble 10 assess !he vulnerabilily of lhese sys1ems after !he 1985 evenl Of 
the surveyed population of damaged constructlons. 13% were attributed to 
unsatisfacwry foundation pelfonnance. 

111·4.2.1 SllALLOW FOLINDATIONS 

The bchavior of shallow footings during the 1985 canhquake was gcncrally 
sat¡sfactory, with thc cx:ception of those cases with obv10us constructive 
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deficiencies and/or strong interaction with contiguous large building foundations. 
Several constructions on shallow mat foundations exhibited very large non

uniform senlemems leading to tiJting of the structure, and in sorne cases. incipient 
general shear failure. Deficient behavior of t.hese foundations was related to 
previous problems due to high contact pressure on the soil under permanent loads, 
load eccentricities, soil heterogeneities, and, in sorne cases, to water pumping in 
nearby excavations. The superposition of high sustained shear stresses under the 
slab with cyclic shear stresses, induced pennanent strains lhat resuhed in large 
settlements and tilting of the building. Laboratory tests simulating these loading 
conditions (111-4.3.1.2) suppon this interpretation. Figure lll-4.2 corrcsponds toa 
heavy, supeflcially founded building with an estimated set~ement of 0.65 m 
befare the earthquake. The total maximum set~ement and tilting measured after 
the earthquake were respeetively 1.57 m and 5.2 %. 

Fig. Ifl-4.1: Foundation 
systems commonly 
used in sort soils 

IU-4.2.2 COMPENSATED FOUNDATIONS 

The load transmitted by the building to the foundation can be partially or totally 
compensated by Lhe weight of the excavated soil, so that no significam stress 
incrernems are mduced into the soil. 

SOD.. STRUCTURE U.TI.R.Acnos 313 

Deflcient performances or some of the bo<-type foundations based on this 
principie were observed in two types of buildings: heavy constructions, with large 
dimensions in plan, and .slender buildings with load eccentricity. Poor performance 
could ofren be traced to partial compcnsation and excessive net pressures 

· transmitted to the soil, leading to large set~ements in static conditionS. lnfiltration 
of water into the foundation box eliminated in many cases the benefit of the 
buoyancy cffcct, reducing the effectiveness of compensation. 

The compensation solution appeared ill-adapted to slender buildings submitted 
to seismic loading, as illustrated by figure 111-4.3. This 9-story building with 
dimcnsions of 13 x 40 m in plan rested on a panially compensated foundation ata 
dcpth of 3 8 m. Lcad eccentricity, probably associated to front balconies, led to 
diffcrential set~ements which increased drarnatically during the earthquake dueto 
Lhe combined effect of static and dynamic overtuming moments. The maximum 
measured settJemem was 1.21 m. 

' 

·-. ~--- -. .J¿__-::- . 

Fig. 111-4.2: Earthqual:e 
induced tJit and 
scttJcmem of a 
building on a 
mat roundation 

Fig. lll-4.3: Earthquake induced 
tilt and seuJement 

ora building on 
a partially 

compensated 
foundation 
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III-4.2.3 END·BEARING PILE FOUNDATIONS 

Heavy buildings are commonly supponed by precast or cast-in-place piles 
aochored in a han! !ayer at a deplh of about 30 m. Due to lhe regional subsidence, 
an apparent emersion of lhe building usually occurs. The seismic performance of 
these foundalions was in general satisfactory; however, ca~s of structural damage 
to perimetral pi1es dueto overtuming moments (Fig. III-4.4) and possible punclúng 
of lhe hard supponing !ayer by lhe piles have been reponed [III-4.2, III-4.3] 

Fig. lll-4.4: Suuctural 
damage sufrered by 
end-bearing piles 

In-4.2.4 FOUNDA nm;s ON FR!CTION PI LES 

Friction piles are freq\]ently used as a complement to compensatcd foundations 
to reduce settlements (design in tenns of defonnations). Not so often, friction piles 
are used as lhe primary foundation systcm (design in terrns of bearing capacity: 
[lll-4.4]). Foundations on friction piles designed according to the former 
plúlosophy were lhe most affected during lhe earthquake. Atxlut 13.5 % of al! 9 to 
12 story buildings, most of them on friction p1les. werc scvcrely damaged in the 
central sectoroflhccity (111-4.5(. 

Again, two fonns of deficient behavior could be identificd: settlcmcnt of hcavy 
buildings, with large dimensions in plan, and pennanent tilting. including one ca~e 
of rigid body coUapse. associated to overtuming of slender or eccemrically loadcd 
structures. 

son. STII.UCJlJRE O..IEAACI10N 31S 

Thc latter situation is illustrated in figure 111-4.5. This structure covered an 
irregular area of 160 m2. lts foundation consisted of a rigid box and friction piles 
jacked into lhe soil. The average pressure at lhe foundation leve! was 144 kPa. An 
eccentricity of 1.4 m ex.isted bctween the centroid.of gravitationalloads and that of 
pi le heads. The superstructure and its foundation as a whole collapsed totally by 
ovcrtuming. Part of Lhe foundation box was exposed over the ground suñace, as 
wcll as severa! piles still connected 10 lhe foundation box. The analyses showed 
lhat lhe irregular shape of lhe building in plan led to lhe existance of an oblique 
axis with minimum capacity to resist overtuming moments. Coincidentally, the 
dircction of Lhe maximum horizontal acceleration measured in the nearest station 
at a distance of 2.5 km, practically coincides with the perpendicular to this axis; 
this factor may have contributed to the collapsc. The increasi~g plastic 
dcforrnations of lhe soil induced by lhe seismic cyclic stresses led in tu m 10 lúgher 
overtuming momcnts at lhe base of this slendcr structure by P- ó effect, until the 
bearing capacity of the foundation slab was overcome: the contribution to the 
ovenurrting capacity of lhe lateral reactions on lhe walls of lhe substructure was 
probably negligible due to its shallow deplh (2.5 m). Degradation of the soil 
undrained strenglh dueto cyclic loading (111-4.3.1.4) may have been a factor but it 
was not necessary to take it into account to explain the foundation collapse. 

o 

111-U.S SPECIAL FOlJ~DATION SYSTDIS 

Fig. 111-4.5: Collapse 
of a building on 

friction piles 

ScYcral special foundaúon systems are "idely used in Mexico City (Fig. III· 
4.1 '· lhe most common bemg probably lhe ··control"" pi les equipped wilh a device 
that allows regulation or thc building movcmcnts with re~pect to thc surrounding 
arca In SC\'Cral instanccs. these devices were ~cverely damaged or collapo;;cd. The 
dc!'lfn of sorne or thcsc sy~tcms should re rcvi~ed to cnsure lhat they can resist 
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transient vertical loading and shear forces during eanhquakes. To be icliable, such 
systems should also be maintenance-free. Problcms encountered with other kinds 
of special foundations such as penctrating or overlapping piles were similar to 
!hose discussed for friction pi les. 

111-4.3 Elements for selsmlc analysls o! foundatlons on 
cohesiva soft solls 

111·4.3.1 D\'NAMIC DEliA VIOR OF SOFT CLA \' 

10·4.3.1.1 Sbtar modulus atttnuation curves 

Experimental investigations show that the dynamic response of clays strongly 
depends on the strain level induced. At low dcformations, the response is relatively 
linear, the clay has low capacity to dissipate encrgy and degradation with the 
numbcr of stress cycle applications is negligible. For large defonnations, Che
response is strongly non-linear, damping increases notably. and stiffness 
degradation may be importanl 

The Lhreshold shear strain between linear and non-linear behavjor of clays 
varies from 0.001 to 0.5% depending on clay characteristics. lt has becn shown 
[111-4.6] that of aJJ factors that .alfect the degree of non-linearity of clay behavior, 
the most importan! appears to be the plasticity index, PI. The threshold strain 
increases with PI as shown in figure 111-4 6a. Curves of nonnalized shcar modulus 
versus shear st.rain corres¡xmding to high values of PI. eiliibit a wider range of 
linear behavior. The upper OOund secms to be givcn by the highly plastic clays of 
Mexico City (PI > 300 %) and the lower bound ·by clean sand (PI = O %). lt is 
possible to establis? the foUowing analytical expressions [Ill-4.7]: 

G(y) = G~, [ 1 - H(y)] (111-4.1) 

where . [(y/y,)'"]' H(y) = , 
1 + (y/y,¡-' 

(111-4.2) 

Here G (y) is the secan! shear modulus as a function of y: y the shear strain (%); 
Gma• the secant shear modulus at low strain levels (104 %); Yr a refercnce strain 
(%); and A, B are material paramet<rs. In figures lll-4.6b-d. experimental valucs 
of parameter.; A and B are expressed in terms of PI. 

Similarly, for a given shcar strain, darnping ratios decrease with increasing 
values of PI, denoting a more linear behavior of the el ay. 
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b) Model panuneter Yr 
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d) Model parameter B 

Fig. III-4.6: Shear modulus for d1fierent PI and model parameters (Eq. III-4.2) 

JII-4.3.1.2 Residual strains induce<l by cyclic loadlng 

Wt,en a soil sample is dynamically 
Joaded i: generally develops a cyclic stra,jn 
and a residual strain. as dcpictcd in figure 
III-4.7. Cyclic .:;trains are commonly relatcd 
to sccant shear moduli and damring ratios 
which are im¡xmant íor response analyses. 
Pcnnanem strains. on the other hand, allow 
tl1e detcrmination of earthquakc-induced 
pcrmanent displaccmcnts in soil founda
tions and earth structurcs. 
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F1g. JJJ...J.i: St.rain devcloped in a e la y sample by cychc loading 
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Fig. 10-4.8: Residual 
strains induced by 
cyclic loading 

Fi¡ure 111·4.8 shows the typical 
variation of pcnnanent axial strains as a 
function ofthe total stress rauo (cyclic plus 
static stress normalized by the undrained 
strength) for isotropically and aniso
tropically normally consolidated Mexico 
City clays. The general trend of the 
response may be approximated by the 
hyperbolic rnodel: 
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(111-4.3) 

where O'cy is the cyclic deviatoi stress: odc !.he consolidation deviator stress; Su the 
undrained strenglh; e, the permanent dcfonnation; and a1. b 1 are parameters. 
Typical valucs ofthe rnodel pararneters for Mexico City clays are a1= 0.000158/Su 
and b¡ = 0.362/S

0 
for isotropic consolidation; and a¡ = 0.000155/S 0 and b¡ = 

0.597/Su for anisotropic consolidation. 

IU-43.1.3 Degradation dut to cy~lic loadina: 

For large amplitude c:ychc strains the clay structure degrades continuously 
causing pare water pressure variations and reductions in stiffncss and strcnglh. Thc 
shear modulus decrea.'ies \lo.Jth !.he number of cycles according to the followmg 
equation (111-U]: 

(111-4.4) 

where GN and G1 are the shear rnodulus for the Nth and first cycles. and 1 is the 
degradation pararneter. 

Experimental results show thatt depends on the overconsolidation ratio (OCR), 
strain amplitude, plasticity index and consolidation stress palh. For the highly 
plastic clays of Mexico City [111-4.7) 1 varies according 111 1 =O 0122 E, for 
isotropic consolidation ar.d t = 0.0299 Ec for anisotropic con~nlidation, wherc Ec is 
the compressi\'C cyclic straln (a:~.ial strain in a cyclic triaxial test). 
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lU-4.3.1.4 Erfect or cyclic loading on undrained strtngtb 

Pore water pressures developed by dynamic loading m ay lead to substantial 
static shcar strength rcductions. Experimental studies clearly show the existance of 

·a threshold for the cyclic shcar stress arnplitude (or cyclic shear strain arnplitude) 
below which the effect of cyclic loading on the undrained strength of clays is 
negligible. For Mexico City clays, the critical cyclic shear stress is about 0.8S Su, 
whcre s. is thc siJ!tic undraincd strength bcfore stress cycles application [lll-4.9]. 

111-43.1.5 D~ namic strength 

The static strength of saturated clays 
increases due to dynamic effects upon cyclic 
loading. Strength envelopes for static and 
dynamic loading conditions (1Hz) for 
Mcxico City el ay are cornpared in figure 111-
4.9. 1t rnay be sccn that M,d is larger than M~ 
dcpcnding on con.solidation stress path. Thus 
available shear strength rnay typically 
increase by about 30% for dynamic 
conditions. These results have practical 
significance since bearing capacity deter· 
minations using static Strength parameters 
m ay lcad to conscrvative designs for sei!'mic 
loading. 

F1g. lll--4.9: Frulure envelopes 
for Mexico Cuy clay 
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1[1.4..J.l A:" AL \'SI S OF SITE EFrECTS ON GROlll\D ~10TIONS 

The imporl:~.1ce ci local site effects 0n ground motion charactcristics was 
dcmonstratcd bcyond any doubt during the MeXICO City earthqual:es. Accelcration 
re~ponse spcctra of the motions recordcd at d1fferent sJtcs throughout the city are 
comparcd in figure 111·4.10. (Thcse s¡:-.ectra are the average of the two horizontal 
c0mponcnts recorded at each site ) Pmfile<; of shcar wavc velocities mea.sured at 
recording sites are also included to .show thc d1ffcrcnces ín stiffncss charactcristics 
and thickness of clay deposits. Thc variability of the ground motions felt 
t.hroughout ~1C\1CO City (Fig 111-4.11 l during the Se1smic event m ay be rcad•ly 
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seen. Clay deposits (CAO, CAF, SCf) amplified significantly thc rock-like 
motions (CU, VC) and modified appreciably the frequency content of the in
coming seismic waves. Wilhin the Texcoco Lake Zone the ground motions were 
a1so drastically different tugh tighting the importance of the effcct of small varia
tions in soil pro files on ground motions. 
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Fig. 111-4.10: ResJX>nse spectra and soil stiffness characteristics at d1fferent sites in ~1e,;ico 
City 

Fig. 111-4.11: Geo~«:hnical 
zoning and strong 
motion insuumenLs 
location 
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Fig. iiT-4.1 :!: Observed and t.heoretical response sp&tra at various si tes in Mexico City 

rn rgure iff-4.12, the thcorctical acccleration response spectra are compared 
with L.,c ac.:cleration response !'pcctra of lhe motions recorded at differenl sites 
within thc LJ.ke and Transition Zones during the 1985 and more recenl seismic 
C\'Cnts. The lheoretical spectra were computed using a one.dimensional model 
which considers the ~eismic environment as a stationary random process ddined 
from the motions recordcd at CU si te 1111-4.101. The corrclation betwecn computed 
and rccordcd !'pectra is remarkably good. Similar results were obtaincd for 67 
addl-tional si tes for two rece m scísmic evems. The. m a in reasons why one· 
dimcns10nal modcls are capablc of rcproducing, w1th a high degrcc of accuracy, 
t!Jc ob.<'crvcJ rc!'ponsc spcctra are ú1c following: a) thc soíl stratigraphy is ncarly 
horizontal. hJ thc e,;tcnsion of thc clay dcposits is more than two orders of 



322 ~T Aov ANCE.S 1}1 E.untQUAD E."'Gr.UJUNo AAl> Snmcn:RAL DYNAMJCS 

rnagnitude larger than their thickness, and e) the energy release sourcc, the 
subduction zone, is more than 300 km away from Mexico City. 

lt can be concJuded Lhat free field motions at specific si tes throughout the 
Valley of Mexico can be predicted with a sufficient degree of confidence for 
practical applications by means of one-dimcnsionaJ models. 

10-4.3.3 SOIL-STRUCTURE INTERACTION ANAL \'SES 

An importan! aspect of the seismic analysis of structurcs is the evaluation of the 
dynamic intcraction bctween the structure and the surrounding soil. For the 
analyses prescntcd hcrein Lhe finite elcmcnt approach was prcfcrrcd ovcr thc half
space thcory. 

IU-4.3.3.1 ModtUing 

The modcl (Fig. 111-4.13) includes viscous boundarics on the planar si des of Ulc 
slice to simulate the propagation of wave encrgy in the dircction perpendicular to

thc axis of the slice; energy·transmittlng boundaries are placed at the lateral 
boundaries to simulate the dynamic effects of the semi-infimte viscoelastic 
horizontal! y layered soil system beyond the finite elcment rcgion. The equation of 
motion for lhe structure system is [III-4.11]: 

[M](ü] +[K] {u]=- {m] Y- {V]+ {F]- {T] 

where 
[M] = Plane strain mass maUix ofa slice ofunit thickncsS 
(K] = Complex plane strain stiffness maUix of a slice of unit thickncss 
{u} = Displacemcnts ofnodal poinL~ relative to rigid base 

(111-4.5) 

{m] = Vector n:latcd to [M] and thc du-cction of the rig1d base accclcration y (ll 
{V J = Forces due to viscous boundaries 
{F] = Forces acting on a vertical plane in the free fleld 
{T} = Forccs related to the energy transmiss1on at lateral boundaries. 

The equation of motion is sol ved in t.he frequency domain using lhc complcx 
response meL~od. Solving the rcsulting sct of linear cquallrns for unitary input 
mmion the complcx transfer function. [fl]r' of Lhe nades rclative di,.placcmcnlli is 
obtained: 

[K], [U],= [P], Y, 
[11[, = [K[( 1 [P], 

(ltt-4 nl 

where [K1r is a frequency-dependent sllffness matrix and ¡ P]
1

, al so frrqucncy
dcpendent, is lhe load vector correspondmg: to umt amplnudc,tll the ripd base mouon 

Tronsmitting 
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Fig. Ul-4.13: 
Soil~ 

structure 
model 

The response of a linear system like the one sho"n in Fig III-4.13 due toa 
stationary stochastic excitation can be obtained using the following equation 
[111-4.10]: 

(Ill-4.7) 

\\.he re HL (ror) is a vector containing the complex transfer function of the soil
structure systcrn from thc rigid base accclcration to nodal point j displacement; 
P v ((l)r) is a ve.ctOr containing tll~ power spcctral amplitudes of the base rock input 
m·oLion; and P¿ (ffi¡.) is a \ cctor contairung the res¡xmse powcr spcctral amplitudes 
of ,lisplaccmcnts at nodal poi m J. 

The expectcd maxirnum response m ay be evaluated using the solutions for the 
íirr:t-f,lSsagc problem which are usually prcscnted in the form: 

Sr.P="f¡J'O (111-4.8) 

u he n:: S r.P 1:' the extreme val u e wh1ch hat the probahility p of not being exceeded 
"-., 1\'lthin :.he Jurdt•on T. Thc function Yr .P is ca11ed the "peak féictor·· and is the basic 

paramcter v.hich hos to 1:>e dctemlincd in !he flrst passage problcm ln Eq. 111-4.8. 
S 1 .P m ay rcprescnt thc peak val u e of any random variable (i. e. accclcration, stress, 
etc 1 and a is thc rom mean ~quare valuc of the corresponding powcr spcctral 
1 U!IC\l(Hl. 

Using the conccpl~ of C\trcmc valuc th('0f)' and the response of single degree of 
frccJom systcms a proceJure can be cstaQ!ished to cvaluate rcs¡xm.\C ~pcctra from 
p(l\\'CT "p<'CIJa and viCC-\ cr~a [l!J-4.10]. 
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ill-4.3.3.2 EITect or roundatlon depth 

Free-field movemerus m modified by the presence or suucrures by an amount 
that depends on lhe differences exisling belween the masses, rigidilies and 
damping factor.! of the excavated soil and !hose of the foundalion struélure lhal 
subslitules it. Funhermore. mos1 foundalions are embedded and the ground 
motions are known lO vary wilh deplh. 

To evaluate lhe deplh effecl on ground molions, il was assumed lhal lhe 
response spectrum of lhe movemenls al ground surface corresponds lo 1he 
specuum specified in the Mexico Oly construction code, identified in figure 111-
4.14 wilh the symbol CL (free field). By means ofthe analytical melhod presented 
previously, thc seismic_ movc:ments were calculated for different depths thus 
producing the spectra plotted in figure 111-4.14. It can be observed that the 
movement attenuation is con.spicuous for depths of about 10 to 1 S m, particularly 
for frequencies in excess of 0.8 Hz. This resull has imponanl practica! implications 
since in principie il could be sufficienl lo suppon lhe foundation al a cenain deplh. 
in order to dimin.ish the intensity of the d)namic excitation acting on the structure. 
A rigid foundation should be used so as nol to amplify the movements from the 
foundation elevation towards the ground surface. In figure 111-4.15 the effects of 
foundation deplh on maximum ground surface acceleration are shown. It may be 
seen that the maxlmum acteleration decreases for larger foundation embedments 
and lhal the effect on free field acceleration is greater for deeper foundations. 

Fig. 111-4.14: · 
Variation 
or speclllll 
acceleration 
with deplh 
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Fig. lll-4.15: 
Effect of 
depth on 
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To evaluate lhe effect of the foundation rigidity on the seismic movements at 
lhe base of lhe suucture (al ground surface elevation), lhe respono;e of a building 
wilh a natural frcquency of 1Hz was analyzed by means of lhe finile element 
melhod. Two lypcs of foundalions were contemplated: one wilh a box-type caisson 
ata deplh of 2.5 m wilh 23-m long friction piles, and lhe olher wilh a 14·m deep 
rigid box-type foundation . The safety factor.! against failure by stalic loading are 
lhe same for bolh foundalions. The soil deposil is 30·m lhick and has an average 
shcar wave velocity equal to 52 m/s. The reference eanhquake (movements at the 
base of lhe soil deposil in lhe free field) was con.<idered to be equal 10 lhe mean 
spcctrum of the horizontal component<; of !.he seisrnic movements recorded at CU 
site during the 1985 eanhquake. A comparison of the free-field acceleration 
spe"ctrum with the responses calculated in both soil·structure systems at ground. 
surfacc and below lhé struclure (poinl A), is presented in figure 11!-4.16. These 
noor spcctra include the effect of soil characteristics, dynamic soil properties, soil· 
structure interaction, and of the structurc itself. 

Figure 11!-4.16 shows lhat lhe dominant frequency of lhe soil deposit (0.43 Hz) 
is not modificd by thc presence of the structure rcgardless of the type of 
foundation, and that the corresponding "pectral amplitude is only attenuated by S 
% for the foundation consisting of friction piles and by 12 % for the case of the 
rigid box. This indicates that the soil·structure inleraction is negligible for low 
frequencies and that for soft soil deposiL<i tllcir dominant frequency IS oot affected 
by the presence of a particular structure. However, for higher frcquencies the 
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inlluence of the rigid foundation is significan!, specially for the natural frequency 
of the structure (1 Hz). The effect of the flexible foundation (shallow box and 
friction piles) is negligible. These results and further investigations show that the 
interaction between soil and foundation may affect significantly the intensity ofthe 
motions at the structure base. Accordingly, if foundations are designed to suit the 
panicular soil conditions and seismic environment requirements, it is feasible to 
decrease the cost of the structure without increasing the risk. 

In urban zones structure·soil-structure interaction develops during eanhquake 
shaking, modifying the free field seismic cnvironment and the floor spectra of 
buildings considered as isolated. 1b study tllis pmblem an entirely similar approach 
has been used. Prcliminary studies show that motions at building base will be 
attenuated further due to structure-soil-structure interaction effects in the high 
frequency range but that they are likely to be iocreased in the low frequeocy range. 
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Fig. III-4.16: Effect of foundalion type on noor response spectra 

111-4.4 Foundatlon deslgn conslderatlons 

111-4.4.1 REUABIUTY 

The design of foundations in soft soils must be based on accurate cstimauons of 
thc actions to wh1ch the structure will be submitted in statlc and dynamic 
conditions. As already pointed out, the unsausfactory seismic bchavior of 
foundations on soft soils can frequently be traccd to overloading in static 
conditions as a consequence of inadequate design but also of changes in the 
building use. flooding of the basement, etc Dcsign should thus take explicitly into 
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account the uncertainties regarding the static loads acting on the foundation. 
Uncertainty on the seismic loading of the foundations is still larger, since the 
design spectrum is often based mainly on engineering judgment taking into 
account timited statistical information on strong earthquakes charactemtics in the 
arca. 

It appcars then necessary for any foundation analysis and design in difficult 
subsoils, to pcñorm a reliability evaluation. This can be achieved by using the 
conccpt of failure probability, considering both the soil capacity C and the loading 
Das random variables. The probability of failure (or of excessive deformation) can 
then be written as: 

P [failure] = P [C < D] = J:" J.d fe (e) f0 (d) li e lid (III-4.9) 

whcrc fc(c) and f0 (d) are, respective! y, the probability densities of capacity and 
loading. Complcment to unity of probability of failure is known as reliability. 
Calculations bascd on the above equation show lhat, in cenain conditions, the 
compcnsatcd and friction piles foundations m ay presenta low retiability [III-4.12]. 

111-4.4.1 DYNAMIC BEARING CAPACITY 

1t has been proposed that a horizontal inenia force acting on the potential 
sliding mass of the soil foundatlon be considered in seismic bearing capacity 
analyses. lf a simplified circular failure surface is assumed. the stability 
verification can then consist for superficial or compensated foundations, in 
checking that the following condition is sati!-ficd: 

( 
O 097Fca0 by) 

FcW, - Wc ~ q 1 AR FR 1 - ---;:,....:c....o:_ 
F0cg 

v.here 
Fe =Load factor (1.1 in Mexico City codc) 
FR = Stn:ngth factor (0.7, M.C. codc) 
W 1 = Tf~tal gravitationalload 
W, = Wd¡;ht of soil removed to build thc foundation 
Ar = Foundaticm area, whose width, d, ~~ rcduced by 2e, where e is 

(III-4.10) 

the load eccentricity dueto ovcr1uming moment in the analysis direction 
q1 = Net failure contact pressure under vcr1ical load 
a0 = Maximum ground horiwntal accclcration 
b =M in (d. 1.2 h, 20m) 
h = Dcpth from foundation slab to hardpan 
e =Average cohesion fmm slab deptlt to slab dcpth + b 
y =Average sml unit weight from slab dcp¡h to slab dcpth + b 



Calcu1ations show thal, for lypical Mexico Cily condilions, compliance with 
the above equation 1eads 10 a reduction of bearing capacily by 1ess than 1 O %. This 
reduction is overridden by the increase in undrained strength for dynamic 
conditions [lll-4.3.1.5]. 
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ESPECTROS.DE RESPUESTA CON EFECTOS DE SITIO 

E INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA 
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RESUMEN 

Se presenta un procedimiento de aplicación práctica para representar los 

efectos de la interacción suelo-estructura en el periodo 

amortiguamiento del modo fundamental de vibración, teniendo en cuenta 

los efectos de las condiciones de sitio. Se plantea el concepto de 

contornos de respuesta con interacción a fin de expresar los efectos de 

sitio e interacción simultáneamente, en términos del periodo dominante 

del sitio y el periodo fundamental de la estructura. Se muestra que a 

partir de estos contornos pueden conocerse los espectros de sitio con 

interacción. 

Para diferentes configuraciones de sitio y estructura típicas del valle 

de México, se calculan contornos de respuesta con interacción mediante 

los cuales puede predecirse el escenario de interacción que tendría 

lugar en el valle de México ante un temblor característico postulado en 

terreno firme. Con base en los resultados numéricos, se evalúan los 

_efectos de interacción en la respuesta estructural debidos a la 

influencia de los parámetros más importantes del problema de 

interacción, tales como la profundidad del depósito de suelo, el 

enterramiento de la cimentación y la esbeltez de la estructura. 

ABSTRACT 

A procedure of practica! application is presented for representing the 

effects of the soil-structure interaction on the period and damping of 
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the fundamental mode of· vibration, taking into account the effects of 

the site condlt ions. The concept of response contours wi th l nteract ion 

is stated in arder to express the site and intera~tion effects 

simul taneously, in terms of the dominant period of the si te and the 

fundamental perlad of the structure. It ls shown that beginning wi th 

these contours the site spectra with interaction can be known. 

For different configurations of site and structure typical of the valley 

of Mexico, response contours with lnteraction are calculated by means of 

which lt can be predicted the interaction stage that would take place in 

the valley of Mexico in the presence of a characteristic earthquake 

postulated at Tirm ground. Based on the numerical resul ts, i t ls 

evaluated the interaction effects on ·the structural responsé due to the 

influence of the most important parameters of the interaction problem, 

such as the depth of the soil deposit, the foundation depth and the 

slenderness of the structure. 
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PRESENTACIÓN 

Sin duda alguna, la capacidad destructiva de un sismo se exacerba cuando se 
induce en el subsuelo la licuación de arenas; sorprende que a pesar de. ello 
tiende a subestimarse, soslayarse y aún olvidarse la perversidad de este 
fenómeno. Se sabe que ha ocurrido muchas veces en nuestros poblaciones 
costeras, en ambos litorales, pero sólo en los últimos años la ingeniería ha 
estudiado los eventos más importantes. 

El primer caso documentado sobre licuación de arenas lo debemos al Prof 
Raúl J. Marsal, corresponde al Terremoto de Jáltipan, Ver. que ocurrió el 26 de 
agosto de 1959, la población de Jáltipan quedó muy destruída, pereciendo 20 
de sus habitantes; en Coatzacolcos también hubo licuación en un relleno 
hidráulico bajo las . bodegas de las .instalaciones de Puerto México, que 
colapsaron y aplastaron a 4 personas. 

Por el evento anterior, cuando se construyó el Puerto Pesquero de Alvarado, 
Ver. se llevó a cabo la compactación de arenas mediante el método de la 
vibroflotación, para ello se trajo de Holanda el equipo necesario. Experiencia 
hasta ahora única para reducir la susceptibilidad de las arenas a perder su 
resistencia. 

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

Después vino el sismo de la costa del Pacifico de 1976, en Lázaro Cárdenas 
indujo licuación en los rellenos hidráulicos y provocó daños a las instalaciones 
de Fertimex, todavía bajo construcción; en cambio en la Siderúrgica 
SICARTSA, también en parte sobre rellenos, no se advirtió el problema, . 
porque la dep()sitación del material de dragado se controló meticulosamente, 

· evitándose la fonnaeión de manchas de arena fina con "bolas de arcilla". En el 
Instituto de Ingeniería se hicieron las primeras pruebas triaxiales cíclicas 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 Dfaz; ocurrió la licuación de arenas principalmente en tierras 
de labor, dañando importantemente la infraestructura hidráulica de la zona, 
manifestando su destrucción con la aparición de volcanes de arena y 
agrietamiento superficial. 

El siguiente caso nuevamente corresponde a Lázaro Cárdenas con los sismos 
de 1985, ocurrió en los caminos a las plantas industriales de Fertimex y NKS 
así como a lo largo de la línea de transmisión, 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 manifestó licuación en el 
Puerto Interior, en particular fue destructivo en el Patio de la Terminal para 
Contenedores, ocurrió también en varios poblados de Colima y de Jalisco. 

( 

El trabajo de Efraln Ovando y José Segovia presenta la metodologla actual 
para predecir este problema de las arenas; nos describen brevemente los 
recursos técnicos de campo y laboratorio para definir el comportamiento de las 
arenas en condiciones dinámicas y nos demuestran la necesidad de compactar 
a las arenas para reducirles el riesgo de su licuación. 

Queda abierta la imperiosa necesidad de contar eón equipo para el 
mejoramiento masivo de las arenas, como son la vibroflotación, la 
vibrocompactación, el vibroremplazo, la compactación dinámica y ahora el "jet 
grouf', sólo con estas máquinas y herramientas se podrán construir las 
estructuras y facilidades portuarias seguras que requiere el desarrollo de 
nuestro pafs. 

Enrique Santoyo 
1996 
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Capítulo 1 

INTRODUCCIÓN 

Los casos más frecuentes de licuación de arenas se han producido durante 
temblores, al incidir las ondas sísmicas en la base de materiales granulares 
sueltos. En la literatura sobre el tema abunda la descripción de casos en 
donde la licuación de las arenas por efectos sísmicos ha producido dai'\os 
materiales de gran cuantfa y magnitud y causando numerosas pérdidas de 
vidas. También se han documentadas casos de licuación bajo condiciones 
de carga estáticas. Estos últimos generalmente han ocurrido en depósitos o 
presas de residuos mineros, también conocidos como jales en nuestro país. 
Estos materiales suelen depositarse o acumularse sin ninguna 
compactación y cuando han ~rrido fallas, han ocasionado daños 
materiales a la& instalaciones mineras, trastornos en la operación de la 
mismas así como afectaciones al medio ambiente. 

Una gran cantidad de los casos de licuación 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 doc4mentados del fenómeno son los 
de Coatzacoalcos (Marsa/, 1961), Lázaro Cárdenas y recientemente, 
Manzanillo (Ovando et-al, 1996). 

La subducción de las placas de Rivera y de Cocos producen temblores que 
afectan a todos los estados costeros del Pacífico, desde Nayarit hasta 
Chiapas. En el norte de la península de Baja California se tienen los 
temblores producidos por el sistema de fallas asociadas a la de San Andrés, 
que afecta la c;:osta del Pacífico 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 de Mexicali. En el golfo de México 
la subducción de la placa de Cocos produce sismos profundos que afectan 
al sur y costas del estado de Veracruz y a la sonda de Campeche. Así, una 
porción considerable de las costas mexicanas está expuesta a peligros 
sísmicos que inctúyen el de la licuación de arenas. Muchos de tos casos de 
licuación de arenas registrados tanto en México como en el resto del mundo 
han ocurrido en rellenos artificiales compactados deficientemente -o sin 
ninguna compactación . 

. En este trabajo se discuten los aspectos que, en opinión de los autores, son 
los más relevantes del problema, empezando por una descripción de las 
características básicas del . comportamiento de materiales licuables 
ensayados bajo condiciones controladas en el laboratorio y sometidos a la 
acción de cargas estáticas y cíclicas. 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 lngenierra de 
la UNAM para predecir el potencial de licuación de las arenas a partir de 
ensayes de laboratorio. Los métodos basados en los resultados de ensayes 
de penetración de campo, muy usados en la práctica, se .describen 
posteriormente. A este respecto, se presentan sucintamente las 
contribuciones recientes más significativas, ilustrando su aplicación en la 
medida de lo 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 evaluación de los métodos para méjorar materiales 
granulares sueltos. · 

"Volcán de arena tfpico de la licuación" 

2 

i 



Capítulo 2 

ASPECTOS BÁSICOS DEL 

-COMPORTAMIENTO 

Los conceptos básicos para comprender el fenómeno de licuación de 
arerias 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 más significativos del comportamiento de -los 
suelos granulares saturados se describen sucintamente en los siguientes 
párrafos. ' · 

2.1 Descripción del comportamiento 

Comportamiento bajo carga en condiciones drenadas. Si se aplican 
esfuerzos cortantes a un suelo granular suelto saturado, experimentará una 
compresión y su volumen se reducirá. La reducción de volumen será mayor 
cuanto más suelto .se encuentre el material, antes de la aplicación de 
esfuerzos. Si el material es medianamente denso, la reducción de volumen 
puede ser pequena y puede ocurrir después de que se han ¡;enerado 
deformaciones y esfuerzos cortantes suficientemente grandes, par& que el 
volumen del material aumente. Los materiales densos o muy densos sólo 
aumentan de volumen al someterse a esfuerzos cortantes. Estos cambios 
de volumen son iguales a los volúmenes de agua que expulsa el suelo al 
contraerse o a los que absorbe cuando se dilata. Los suelos que se 
comprimen por el efecto de la aplicación de cargas se definen aquf 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 ingenierfa geotécnica son los más problemáticos, pues en ellos se 
puede presentar el fenómeno de licuación de arenas. 

Comportamiento bajo carga en condiciones no drenada. Si se impide el 
cambio de volumen durante la aplicación de esfuerzos cortantes, es deoir, si 
estos se aplican bajo condiciones de drenaje nulo, el agua contenida en los 
poros del suelo experimentará cambios de presión. Si el suelo es 
contractivo, la presión de poro aumentará; si es dilatante ocurrirá lo 
contrario y el valor de la presión de poro disminuirá. Cuando el suelo se 
encuentra en un estado muy suelto, los aumentos de presión de poro 
pueden anular a los esfuerzos efectivos. En ese momento sobreviene la 
licuación pues el material habrá perdido toda su capacidad para resistir 
esfuerzos cortantes y se comportará como un fluido. La licuación es más 



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

Descripción del comportamiento. Para propósitos ingenieriles, el 
comportamiento de los suelos se describe mediante variables de esfuerzo
deformación apropiadas. El de las arenas, ensayadas en cámaras 
triaxiales, suele hacerse mediante curvas de esfuerzo desviador o presión 
de poro contra deformación unitaria axial; asimismo, es muy útil contar con 
las p-ayectorias de esfuerzo. Estas últimas se representan con gráficas en 
las que en el eje de las abscisas se da el esfuerzo normal efectivo medio, y 
en de las ordenadas, el esfuerzo cortante máximo: 

,· 
1 1 1 1 

' u,+u3. 1 cr1-u3 
S= 2 ' = 2' 

(1) 

Los subíndices 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: 

,_ a'1+2u'3 . _ , , 
P-

3 
, Q-a 1-a 3 (2) 

· Para ensayes triaxiales de compresión, el esfuerzo principal efectivo mayor 
es el vertical (a'• = a'1) y el menor, el horizontal (a'h = a'3 ). 

Trayectorias drenadas. Si una probeta se consolida hasta la presión p'o y 
después se le aplican esfuerzos cortantes, su trayectoria es una línea 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 consolidación, se genera presión de poro y la 
trayectoria de esfuerzos se desvía de la que se obtiene para condiciones 
drenadas. La distancia horizontal entre la trayectoria de esfuerzos drenada 
y la no . drenada es la presión de poro en exceso de la presión de 
consolidación o, simplemente, el exceso de presión de poro, LlU. 

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 
compresión triaxial se ilustra en la fig. 2. Los ensayes se llevaron a cabo 
consolidaQdo las probetas a una misma presión, y aplicando los esfuerzos 

4 
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[nsaye _/ 
no drenado, CU 

[n.ol>eole de /olio\_--------' 

/ [nsaye drenado, CD 

p' " 1/J (U( + 2Uj) 

Fig Trayeclorias de esfuerzos efeclivos de-
compresión lriaxia/, ensayes CU y CD 

cortantes en condiciones de drenaje libre (pruebas consolidadas-drenadas). 
c·ada una de las muestras se formó con una relación de· vacíos diferente y 
sus estados iniciales van desde el suelto hasta el denso. En la parte 
superior de la figura se presentan las curvas esfuerzo-deformación_ La 
curva obtenida al ensayar el espécimen denso indica que es más rígido y 
resistente que los otras dos; además, después de que el esfuerzo desviador 
alcanza un máximo, se manifiesta una reducción de resistencia. Las 
características de la curva del espécimen suelto, permiten afirmar que es el 
menos rígido y resistente. En la 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 la figura se ha graficado la relación de vacíos como función 
de la deformación axiaL Como se ve, la muestra densa aumenta de 
volumen conforme se le aplican esfuerzos cortantes; la muestra de 
densidad media primero se contrae ligeramente y después se dilata; la 
muestra suelta sólo experimenta reducciones de volumen. Cuando se han 
generado deformaciones axiales suficientemente grandes, el volumen de los 
especímenes tiende a permanecer constante y, como se aprecia en la 
figura, la relación de vacíos que alcanzan las tres muestras, es 
aproximadamente la misma, independientemente de su compacidad iniciaL 
La relación de vacfos de las muestras al final de los ensayes es la llamada 
relación de vacfos critica (Casagrande, 1936). De lo anterior se concluye 
que si una probeta de arena se forma con una relación de vacíos mayor que 
la critica, la aplicación de esfuerzos cortantes provocará reducciones de 
volumen y cuando el material moviliza su resistencia máxima, las 
deformaciones axiales crecen indefinidamente, sin que el volumen de la 
muestra sufra cambios posteriores. 

5 
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Fig 2 Comportamiento de arenas ensayadas en pruebas· CD 

·Es_ interesante observar el comportamiento de las muestras en términos de 
sus trayectorias de esfuerzo, ya que movilizan ángulos de fricción diferentes 
cuando alcanzan su resistencia máxima, como se aprecia en la fig. 2c. Sin 
embargo, cuando llegan a su condición última, el ángulo movilizado es 
prácticamente el mismo, sin importar su relación de vacíos iniciaL A este se 
le ha denominado ángulo de fricción 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 presión. de 
confinamiento menor, su relación de vacíos crítica al final de los ensayes 
será mayor. Por el contrario, si se utiliza una presión de consolidación más 
grande, la relación de vacíos crítica sería menor. De aquí se concluye que la 
relación de vacíos crítica depende únicamente de los esfuerzos efectivos 
empleados para consolidar a las muestras. Como se ve en la fig. 3, las 
relaciones de vacíos críticas definen una línea en el espacio log p'-e llamada 
lfnea de relación de- vacfos critica. 
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Fig 3 Línea de relación de vacíos crílica 

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, sólo genera presión de poro positiva. En la curva 
esfuerzo-deformación de esta última se define un máximo después del cual, 
la presión de poro continúa aumentando, hasta que a ·deformaciones 
grandes tiende a mantenerse constante. Después del esfuerzo cortante 
máximo, los aumentos de presión de poro posteriores, producen 
reducciones en los esfuerzos normales efectivos y en los esfuerzos 
cortantes, observándose que hacia el final de la prueba se alcanza un 
esfuerzo cortante residual que incluso puede ser nulo. La muestra se licúa 
al desarrollar presiones de poro positivas que anulan a los esfuerzos 
efectivos y las deformaciones que ocurren cuando se presenta la licuación 
suelen denominarse deformaciones de flujo. 

Las condiciones en las que se presenta la licuación han sido analizadas y 
discutidas por muchos investigadores. Casagrande (1936) introdujo el 
concepto relación de vaclos critica para referirse a la condición en la que 
una arena alcanza su resistencia residual con deformaciones de flujo 
y sin cambios volumen o de presión de poro posteriores, en el espacio 
e (=relación de vacíos) contra p' (= esfuerzo efectivo normal octaédrico); 
posteriormente Castro (1969, 1975) lo desarrolla ampliamente e introduce el 
término de movilidad cíclica para describir el comportamiento de las a~enas 
densas. El concepto estado crftico se utilizó después para describir los 
estados últimos de materiales arcillosos (Schofield y Wroth, 1968). · La 
condición última de las arenas también se ha denominado estado estable 
(steady state) que se define como el estado en el que se alcanza la 
resistencia última de las arenas, sin cambios de volumen o de presión de 
poro y en el que, además, las deformaciones ocurren a velocidad constante 
(Pou/os, 1981). Aunque el estado crítico y el. estado estable son dos 
conceptos diferentes, es difícil distinguir experimentalmente uno del otro. 
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b) Presión de poro contra deformación 

p 

Fig 4 Comportamiento no drenado de arenas 
en compresión lriaxial 

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 
máximo, aunque menos grande que la que se manifiesta en una muestra 
que alcanza ei estado crítico o el estado estable. Como se ve en la fig. 5, la 
probeta moviliza una resistencia reducida que permanece aproximadamente 
constante durante un intervalo más o menos grande de deformaciones y 
después recupera parte de capacidad para resistir esfuerzos cortantes. La 
presión de poro aumenta inmediatamente · después de sobrepasar la 
resistencia pico; cuando la probeta moviliza la resistencia reducida,. alcanza 
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o} Esfuerzo desviador contra deformación 

[nvolvente 
de falla 

Lineo de transformación de fase 

Zona de inestabilidad 

Envolvente de colapso 

A 

o 
p" 

b) Trayectoria de esfuerzos 

Fig 5 Comportamiento no drenado de una muestra suelta 
en la que se presenta el estado cuasi-estable 

su máximo, con poca variación; finalmente, la presión de poro disminuye, 
dando lugar al incremento de resistencia y rigidez que se observa al final de 
la prueba. Los incrementos de presión de poro que ocurren durante la 
movilización de la resistencia reducida pueden producir disminuciones 
significativas de los esfuerzos efectivos y las deformaciones también 
pueden ser de gran magnitud. Por ello, esta condición es una de licuación 
parcial en la que la muestra pasa por el estado estable dentro de un rango 
limitado de deformaciones. Para referirse a ella, Alarcón et-al (1":1'18) usa,,,n 
el término estado cuasi-estable (quasi steady state). Las reducciones de 
presión de poro, junto con el incremento de rigidez dan lugar a quP. ''! 

trayectoria de esfu.erzos efectivos cambie de dirección y comience a s~.;;.:,., a 
lo largo de la envolvente de falla, como se indica en la fig. 5. El cambio de 
comportamiento contractivo a diletante constituye una transformación de 
fase.según lshihara (1993) y los puntos en donde ocurre ésta, definen' una 
linea en el espacio de esfuerzos, la linea de transformación de fase que, en 
general, no coincide con la envolvente de falla aunque también pasa por el 
origen. 
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Capítulo 3 

DIAGRAMAS DE ESTADO 

El espacio de relación de vacíos contra presión efectiva media (e-p' o e
/ogp) puede utilizarse para dibujar las trayectorias que siguen las muestras 
durante su etapa de falla. En el caso ensayes no drenados, las trayectorias 
son líneas 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 linea de estado estable 
(steady state fine). La representación de la línea de estado estable en este 
espacio constituye un diagrama de estado. 

Los diagramas de. estado pueden emplearse para predecir cualitativamente 
el comportamiento de cualquier probeta, dadas su relación de vacíos inicial 
y su presión efectiva de consolidación. 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 licuación aumenta conforme los estados iniciales definen 
puntos más alejados por arriba y a la derecha de la línea de estado estable. 
Si el estado inicial queda por debajo y a la izquierda de la línea de estado 
estable, el comportamiento del material será tanto más dilatante cuanto más 
alejado esté de dicha linea. 

Para cuantificar la licuabilidad de una arena en términos de·su estado inicial 
y de su posición relativa con respecto a la línea de estado estable se han 
utilizado índices o parámetros de estado. El siguiente, por ejemplo, se debe 
a Been y ~efferies (1985): 

(3) 

en donde "'A es el parámetro de estado, e,t es la relación de vacíos de una 
muestra en particular (o la de campo) y ess la relación de vacíos 
correspondiente al estado estable para el esfuerzo efectivo de campo. La 
arena tendrá comportamiento contractivo cuando "'A>O y dilatante si,"'A<O . 
Como se verá posteriormente este parámetro se puede relacionar con la 
resistencia de punta medida con un cono eléctrico, para valuar el potencial 
de licuación en el campo. Por su parte, lshihara y Verdugo (1991) 

·proponen: 

co·- eo -e. 
e0 -e .. . · 
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a) Parámetro de estado de B•en y Jefferies (1985) 

Línea de 
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Línea de estado estable 

p' = l/J {17,·. 2U,? 

a) Parámetro de estado CE (Verdugo et al, 1991) 

Fig 6 Definición de los parámetros de estado 

en donde CD* es el parámetro de estado, eo es la relación de vacíos que 
corresponde a la curva de compresibilidad isotrópica de una muestra , 
formada en el estado más suelto posible; ea es la relación de vacfos que 
corresponde a su estado inicial. Cuando CD*<O se tiene comportamiento 
contractivo; CD*=.0.7 indica la transición donde se obtiene la resistencia 
mínima y CD">1.0 significa que el comportamiento sería dilatante. En la 
gráfica de la fig. 6 se presenta un diagrama de estado en el que se ilustra el 
significado de los parámetros VIA y CD*. 

Cuando un material granular sufre licuación parcial, pasa por el estado 
cuasi-estable, antes de alcanzar el estado estable. Los estados iniciales de 
estos materiales quedan cerca de línea 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 sufrirán deformaciones de flujo 
limitadas, es decir, donde las probetas experimentaran . estados cuasi
estables define luna línea paralela a la línea de estado estable llamada /fnea 
\f/A (Aiarcón et-al, 1988; Been y Jefferies, 1985; Konrad 1990, 1993). Los 
estados iniciales que quedan fuera y a la derecha de la línea \f/UF sufrirán 
·licuación total. La licuación parcial se presenta en probetas cuyos estados 
iniciales quedan comprendidos entre la línea de estado estable y la línea 
\f/UF. pasando por el estado cuasi estable. 

12 



.. 

"' ·B 
~ 

~ 

~§ 
" .S? 
~ 

1.0 

0.8 

07 

0.6 

LF L/Nf 

Estado inicial 
ONC 
AOC 

Estado estable 
1 NC 
•oc 

Flujo limitado 
rA Deformación > 5% 
O Deformación < 2% 

UF !IN[ 
PllJf!bo l 

• ----"._------0 !5 
;, (5) 

0·5 \-1 ¡__¡----+,;IO----'-~.LL.l~I00\;--1I,+.(I';¡J)JL.J':c¡ ,L,LJ()-;-1 Jhj) ,¡;¡jooor-'-~JOOO 

Fig 7 

p', kPa 

Diagrama 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 cuestionó la unicidad de esta 
última . 

. Para aplicaciones y fines prácticos conviene construir diagramas de estado 
en términos de la resistencia mínima, sin distinguir entr~ estados estables y 
cuasi-estables. Esto tiene la ventaja adicional de permitir la normalización 
de los diagramas con respecto a la presión de consolidación, La 
normalización de los diagramas de estado se ha venido utilizando en el 
Instituto de Ingeniería 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 mínimas normalizadas definen con buena 
aproximación una linea única. 

La normalización de las resistencias mínimas no implica de ninguna manera 
que todo el comportamiento esfuerzo-deformación sea normalizable: De 
hecho, es bien sabido que la geometría de las trayectorias de esfuerzo 
cambia con la presión de consolidación, lo que impide su normalización con 
respecto a ésta. Sin embargo, el comportamiento esfuerzo-deformación
presión de poro de las arenas normalmente consolidadas puede suponerse 
cono normalizable, dentro de rangos limitados de esfuerzo, con respecto a 
la presión de consolidación, sin incurrir en errores significativos (Ovando, 
1986; Georgianou et-al, 1990). 
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Fig 8 Línea de estada estable normalizada, 
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Influencia del contenido de finos. En. los análisis para predecir el potencial 
de licuación, generalmente se supone que la presencia de materia fina 
como limos o arcillas, aumenta la resistencia a la licuación. No obstante, se 
ha demostrado experimentalmente que la inclusión de porcentajes 
pequeños de arcillas o limos dentro de la masa arenosa tiene el efecto 
contrario (forri, 1985; Ovando, 1986; Georgianou et-al, 1990). Los 
materiales finos en pequeñas cantidades -3 a 7 u 8%-- promueven la 
formación de estructuras granulares más sueltas pues su presencia 
disminuye el número de contactos intergranulares y además su contribución 
a la resistencia al esfuerzo cortante es muy poca. Cuanto más finos se 
agreguen, mayor será la capacidad de los materiales. para generar 
presiones de poro bajo condiciones no drenadas y mayor su potencial de 
licuación. Eventualmente se alcanzará una cierta cantidad de finos en la 
que estos contribuirán a tomar esfuerzos cOrtantes y a partir de este 
porcentaje de umbral, el comportamiento del material se asemejará 
crecientemente al de las partfculas finas y su licuabilidad disminuirá 
(Ovando y Meza, 1991). Es decir, el comportamiento del material dejará 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 definición usual de la relación 
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de vados, conviene adoptar la siguiente que se refiere a los volúmenes que 
ocupan los vacíos y la materia fina en un volumen unitario de suelo: 

. _ V.+V
1 

Bgr- V 
• 

(5) 

en donde eures la relación de vacíos denominada intergránular, Vv. VfY Vs 
son los volumenes de vacíos, de materia fina y de arena, respectivamente. 
Utilizando esta definición para la relación de vacíos, también se pueden 
construir diagramas de estado. v 

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 estáticos. Llamando K al cociente entre 
los esfuerzos efectivos horizontales y verticales (K= u~ 1 u~) se obtiene 
que las muestras ensayadas con valores de K pequei'\os son más 
inestables que las que se consolidan bajo estados de esfuerzos 
hidrostáticos o isotrópicos (K = 1 J , como se aprecia en las curvas esfuerzo
deformación y presión de poro-deformación de la fig. 9 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 propensión a sufrir 
deformaciones de flujo y licuación. Además, las muestras ensayadas en 
extensión son más propensas a acumular presiones de poro bajo 
condiciones no drenadas que las que se ensayan en compresión; también 
son menos rígidas y resistentes. _ El interés de estos resultados dista de ser 
solamente académico, pues en muchas situaciones de carga cíclica --en un 
depósito natural de arena, durante un temblor o bajo la cimentación de una 
estructura fuera de la costa, por ejemplo- ocurren rotaciones de las 
direcciones de esfuerzos principales en las que la dirección del esfuerzo 
principal mayor gira durante la aplicación de esfuerzos cortantes. 

Influencia de la trayectoria de esfuerzos durante la etapa de falla. El 
comportamiento de probetas ensayadas en compresión difiere 
notablemente del que se observa cuando se llevan a la falla en extensión, 
como también se aprecia en las figs. 9 y 1 O; esta diferencia se le ha 
atribuido a la anisotropía --orientación preferencial de los contactos 
intergranulares- de las arenas (Aiberro, 1992). En una cámara triaxial sólo 
es posible efectuar. ensayes de compresión -en donde el esfuerzo principal 
mayor es vertical..:. o ensayes de extensión -donde el esfuerzo principal 
mayor es horizontal--. Existen dispositivos en los que es posible controlar 
las direcciones principales durante la falla de los especímenes 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 dirección del esfuerzo 
principal mayor durante la etapa de falla (Shibuya, 1985). Para materiales 
anisótropos, como las arenas reconstituidas que generalmente se ensayan 
en el laboratorio, los ensayes de compresión y extensión efectuados en 
cámaras triaxiales permiten estudiar condiciones límite del comportamiento, 
en lo que se refiere a los efectos de la anisotropía. 
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Estados de colapso. Definen los esfuerzos cortantes máximos que se 
presentan antes de que sobrevenga la pérdida de resistencia que conduce a 
la licuación (total o parcial) y a la aparición de deformaciones de flujo. Al 
alcanzar el estado de colapso, las muestras ensayadas se vuelven 
inestables y en la rama descendente de la curva esfuerzo-deformación la 
estructura del material arenoso sufre un reordenamiento generalizado, que · 
es la causa de la aparición de incrementos substanciales de presión de poro 
que pueden conducir a la licuación. Desde el punto de vista práctico, es 
importante definir las condiciones que conducen a la inestabilidad de los 
materiales arenosos y por ello, los esfuerzos que los definen constituyen las 
envolventes de colapso en el espacio p'-q. En la fig. 11 se presentan una 
gráfica en la que las ordenadas son los esfuerzos desviadores en el estado 
d~ colapso, normalizados con respecto al esfuerzo efectivo normal 
octaédrico y las abscisas son las relaciones de vacfos intergranulares. Las 
curvas de esta figura se construyeron con los resultados de ensayes 
triaxiales de compresión y extensión efectuados en arena de Jáltipan 
mezclada con pequeilas cantidades de caolin (3, 5 y 7%). Como se aprecia 
en la figura, se definen curvas que sólo dependen del valor del cociente de 
esfuerzos utilizado para consolidarlas, K y de la dirección con la que se 
aplicaron los esfuerzos cortantes para llevarlas a la falla (compresión y 
extensión); además, esas curvas son geométricamente similares y por ello, 
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Fig 13 Diagramas de estado en la superficie de colapso 

susceptibles de normalizarse con respecto·a un parámetro que depende del 
estado de esfuerzos al final de la consolidación. Este parámetro es P. =K 

para las probetas ensayadas en compresión y P. = 1 1 K para las que se 
fallaron en extensión. Las curvas normalizadas se presentan en la fig. 12 y 
de estas últimas se concluye que el factor determinante para definirlas es la 
_dirección de la aplicación de la carga. 

Esfuerzo efectivo medio en los puntos de colapso. Se ha encontrado que el 
cOciente p' .. lp'0 es aproximadamente constante e independiente de la 
relación de vacros-·intergranúlar y de la dirección de la aplicación de cargas 
(Shibuya, 1985; Ovando, 1996; lshihara, 1990). Como se ve en la fig. 13, 
cuando p' .. lp'0 se normaliza modificado por P. y P., se llega al mismo 
resultado. 

Diagramas de estado normalizados. En la gráfica de la fig. 14 también se 
. utilizaron los parámetros P. y P. para normalizar los cocientes p',., 1 p~. En 

este caso p",.. es el esfuerzo efectivo normal octaédrico que se alcanza 
cuando se moviliza la resistencia mlnima (estado estable o estado cuasi-
estable). · 

19 

' 

i 

1 

1 

. 1 

! 



O> ... 
1.4r--------------------------, 

1.2 

.· 

0.8 

Compresión 8 = K 

0.8 

0.4 

0.2 

oL-----~-----~-------L--------J 
0.001 0.01 0.1 

Fig 14 Diagrama de estado normalizado 

20 

P'rritt 10 
-=-- * 8 Po 



... 

Capítulo 4 

COMPORTAMIENTO DURANTE LA 

APLICACIÓ~ DE CARGA CÍCLICA 

El ·paso de las ondas sísmicas distorsionales (ondas S) a través de una 
masa arenosa produce esfuerzos cortantes cíclicos. Si las ondas inciden 
verticalmente, los esfuerzos cortantes actúan en planos horizontales. Estas 
condiciones de esfuerzo, que corresponden a las de deformación 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 pequei'\as, deben usarse 
columnas resonantes o cámaras triaxiales con dispositivos para la medición 
local de deformaciones. El comportamiento a deformaciones grandes, 
como las que se tienen cuando se presenta la licuación de arenas se ha 
estudiado en aparatos de corte simple cíclico, en cámaras triaxiales y en 
aparatos torsionales cíclicos. Las ventajas y desventajas de cada uno de 
ellos se discuten ampliamente en otro trabajo (Ovando, 1992). 

La cámara triaxial ha sido el aparato más comúnmente usado para estudiar 
la licuación de las arenas bajo carga cíclica en el laboratorio. En ella se 
incrementan cíclicamente los esfuerzos verticales totales, manteniendo 
constante el esfuerzo de confinamiento con lo cual se generan esfuerzos 
cortantes cíclicos en planos inclinados a 45•. En algunas pruebas, los 
esfuerzos verticales cíclicos pueden variar altemadamente entre los 
estados, de compresión y extensión. 

Los aspectos generales del comportamiento en una cámara triaxial de una 
arena suelta, sometida a cargas cíclicas no drenadas de amplitud y · 
frecuencia constantes, se resumen en la fig. 15, donde se observa que por 
efecto de la apli~ción repetida de cargas, la presión de poro se acumula 
progresivamente. ·La licuación está indicada por un crecimiento rápido de la 
presión de poro. Al presentarse ésta, las deformaciones de la muestra 
también crecen y, a deformaciones grandes, la probeta alcanza el estado 
estable. Las presiones de poro pueden acumularse aún en el caso de 
muestras que no sean muy sueltas. Puede ocurrir licuación parcial, si el 
estado del material pasa por el estado cuasi-estable o bien, presentarse el 
fenómeno de movilidad clclica, en muestras medianamente densas. 
Cuando ocurre la movilidad cíclica, las trayectorias de esfuerzo pasan por o 
cerca del origen del espacio de esfuerzos, lo que origina la acumulación 
progresiva de deformaciones, cada vez que se anulan transitoriamente los 
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Fig 15 Definición de licuación 

esfuerzos efectivos. La licuación parcial y la movilidad cíclica dan lugar al 
desarrollo de deformaciones en las probetas de gran magnitud, pero menos 
bruscas que las que ocurren en la licuación total: 

La licuación total puede presentarse cuando la amplitud del esfuerzo 
cortante clclico es menor que el que provoca la licuación bajo cargas 
monotónicas, debido a que, por efecto de la aplicación de cargas repetidas, 
se acumulan deformaciones irreversibles. ·Estas deformaciones 
eventualmente conducen a la falla del espécimen. El concepto de superficie 
de estado Hmite explica este comportamiento (Ovando, 1986, 1990). 

Superficie de estado /Imite. Es el lugar geométrico de los puntos que 
definen los límites para los estados posibles de un material en un espacio 
de esfuerzos (por ejemplo, el espacio p'-q o el espacio s'-t). Las trayectorias 
de esfuerzos efectivos de arenas normalmente consolidadas sometidas a 
cargas no drenadas y las envolventes de falla, definen superficies de 
estados límite. Los estados de esfuerzo que se producen al ensayar 
monotónicamente muestras preconsolidadas quedan contenidos dentro del 
espacio limitado por la superficie de estado límite. Asimismo, las 
·trayectorias de esfuerzos que se obtienen al someter muestras 
normalmente consolidadas o preconsolidadas a cargas cíclicas, también 
quedan contenidas dentro de esta misma región del espacio de esfuerzos, 
como se ilustra en la fig. 16. 

22 

i 



i 

.. 

... 

-----

200 

~ 
100 

~ 
. <>-

S. o 

-lOO 

Fig 16 

/ 
// 

SuperfiCie d~ .. 
de estado~/ lírmle /;" Troyeclono 

/ / de esfuerzos 
· "'...., -.. monotOnico 

. ..~, .. 
. / . 

/ ', 
~ ,'-

/8 

Superficie de estado límite para ensayes 
de compresión y extension 

En el caso de arenas sometidas a .la acción de cargas cíclicas no drenadas, 
la generación de presiones de poro provoca que las trayectorias de esfuerzo 
migren hacia la izquierda del espacio de esfuerzos. Cuando las trayectorias 
de esfuerzo interceptan a la superficie de estado lfmite, puede sobrevenir el . 
colapso estructural que da lugar a la licuación total o parcial o bien, 
presentarse la movilidad cíclica. En la fig. 16 también se presentan 
trayectorias cíclicas no drenadas, obtenidas al ensayar muestras de arena 
suelta en una cámara triaxial así como su correspondiente superficie de 
estado límite. ·• 

Acumulación de presión de poro durante cargas cfclicas no drenadas. La 
cantidad de presión de poro que se acumula durante un ensaye cíclico no 
drenado en una cámara triaxial, depende de la trayectoria de esfuerzos de 
consolidación, del grado de preconsolidación, de la densidad del material 
antes de la aplicación de cargas cíclicas y de la amplitud del esfuerzo 
cíclico. Se han propuesto diversas maneras de representarlo gráficamente. 
En la fig. 17 se muestra una en la que el incremento de presión de poro por 
efecto de cargas cíclicas, tJu, se grafica como función de la amplitud del 
esfuerzo cortante cíclico, para diferentes números de ciclos. 
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Capítulo 5 

POTENCIAL DE LICUACIÓN CON PRUEBAS 

DE LABORA TORIO 

Las observaciones experimentales del comportamiento de las arenas 
sometidas a cargas no drenadas -monotónicas o cíclicas- permiten derivar 
conclusiones de carácter general, a partir de las cuales se han establecido 
reglas empíricas o modelos fenomenológicos para predecir el 
comportamiento de probetas de arena ensayadas bajo condiciones 
controladas im el laboratorio. Asimismo, este mismo tipo de observaciones 
han permitido elaborar modelos constitutivos del comportamiento de las 
arenas basados en conceptos teóricos de diversa complejidad. 

Con lo expuesto en el Cap. 3 sobre el comportamiento de las arenas 
sometidas a cargas monotónicas se puede establecer un marco conceptual 
con el que, en primera aproximación, pueden hacerse predicciones 
cualitativas sobre el comportamiento de las arenas; los postulados de este 
marco conceptual son los siguientes: 

a) Existencia de superficies de estado /Imite. 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 número limitado 
de materiales (Symes, 1983, Shibuya, 1985), e implica la utilización de 
presiones equivalentes (Roscoe y Burfand, 1968) para normalizar, con 
las limitaciones que ya se mencionaron, todo el comportamiento 
esfuerzo-deformación presión de porO-deformación. Las superficies 
de estado límite quedan determinadas por las trayectorias de esfuerzo 
de muestras normalmente consolidadas y no son únicas, pues 
dependen de la densidad inicial del material, del método de 
deformación o de depositación y de las trayectorias de esfuerzo 
seguidas durante las etapas de consolidación y de falla. 

b) Condiciones de inestabilidad. La licuación de las arenas sólo 
puede presentarse si, para cualquier trayectoria de carga, el cociente 
de los esfue~os efectivos que actúan sobre una probeta es tal que 

(6) 
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esta desigualdad define una región en el espacio de esfuerzos, como 
se indica en la fig. 18 y constituye una condición necesaria pero no 
suficiente para que ocurra la licuación de arenas. 

e) Condiciones que desencadenan la licuación. La licuación (parcial o 
total) sólo ocurre cuando se verifica la desigualdad 6 y, además, la 
trayectoria de esfuerzos intercepta a la superficie de estado límite. 

La licuación bajo cargas monotónicas constituye un caso especial pues ahí 
ambas condiciones se satisfacen cuando 

(7) 

en virtud de que los puntos de colapso forman parte de la superficie de 
estado límite. 

Como consecuencia de lo anterior se deduce que para estimar 
cuantitativamente la licuabilidad de las arenas, las superficies de estado 
limite, las condiciones de inestabilidad y las tasas de acumulación de 
presiones de poro deben describirse con expresiones analíticas. 

Modelación de la condición de inestabilidad y de la superficie de estado 
lfmite. Las condiciones de inestabilidad quedan descritas por la desigualdad 
6, pero las superficies de estado Hmite requieren de expresiones más 
complejas. En estudios recientes se encontró que, en general, las 
superficies de estado límite para muestras muy sueltas, i.e. altamente 
licuables, constan de tres partes, como se ve en la fig. 19. La primera de 
ellas es elíptica y va el estado de esfuerzos al final de la consolidación 
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hasta el punto de colapso (trayectoria OA en la fig. 19); la segunda es una 
parábola que va desde éste último 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 consolidación, deben describirse los 
tramos correspondientes de la superficie de estado límite, incluso cuando 
los esfuerzos cortantes cambian de signo en pruebas de extensión. 

Las siguientes expresiones, que se presentan solamente con éarácter 
ilustrativo, permiten modelar las superficie de estado límite de muestras de 
arena de Jaltipan mezcladas con varios porcentajes de caolln, consolidadas 
isotrópica o anisotrópicamente (So/órzano, 1996): 

El primer tramo, que es elfptico, está dado por: 

2q.. ~ '( • • ) ( .)2 . . 
.• q=(P'o-P' .. ) p Po+Pss- P -PoPas 

La parábola que describe el segundo tramo es: 

q = q"" + (p'-p' .. f(q .. - q.;,) 
(P' .. -p·.,f 

(8) 

(9) 

El vértice de esta parábola coincide con el punto de colapso estructural 
(p'., ,qac) y su trayectoria pasa por el punto donde se alcanza el estado 
estable (P' .. ,q .. ) . El único término sin definir en las ecs. (8) y (9) es el 
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esfuerzo efectivo medio de consolidación, p'.. La envolvente de falla que 
define al tercer tramo en el espacio p'-q está dada por 

q, =Mp', 

en donde q, y p; son los esfuerzos en la falla y 

M= 6sen;·. 
3-sen; 

(1 O) 

(11) 

Los parámetros p',. ,q,_,p'u y q" se o~tienen de curvas como las mostradas 
en las figs. 12 a 14, todos estos resultan ser funciones de la relación de 
vacíos intergranular. 

Tasas de acumulación de presión de poro. Conviene expresarlas en 
términos de un parámetro que relacione los incrementos de presión de poro 
con los de esfuerzo cortante producidos durante la aplicación de cargas 
cíclicas (Sarma y Jennings, 1980): 

(12} 

en donde ..1u" es la presión de poro producida por la aplicación de n ciclos 
de esfuerzo cortante de amplitud A '•. Esta última corresponde a los 
incrementos de esfuerzo en exceso de los esfuerzos cortantes estáticos 
después de la consolidación· y para ensayes triaxiales cíclicos efectuados 
manteniendo constante la presión confinante, M.= .du,... En la gráfica de la 
fig. 19 se presentan curvas experimentalmente obtenidas ( Solórzano, 1996) 
en las que ..[A; tiene una representación aproximadamente bilineal, como 
función del logaritmo del número de ciclos, n. Las expresiones que resultan 
son 

..[A;=.¡¡;;+ p,log n para n s n • (13} 

..[A;=.¡¡;;+ p,log n + P2 1og(n- n *) para n > n • (14) 

en estas expresiones .¡¡;; se obtiene al evaluar la presión de poro después 
del primer ciclo de carga; n • es el punto donde ocurre el cambio de 
pendiente; P1 y P2 son las pendientes respectivas. 

Para determinar si una muestra de arena se licuará debe conocerse la 
amplitud del esfuerzo cortante cíclico, el número de ciclos de carga, la tasa 
de acumulación de presión de poro (expresiones 13 y 14) y las expresiones 

· que definen la superficie de estado límite. 

Las tasas de acumulación de presión de poro determinan las reducciones 
de esfuerzos efectivos que ocurren durante la carga cíclica, que pueden ser 
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uniforme o irregular (Sanna 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 la zona de 
inestabilidad. Si las trayectorias de esfuerzos cíclicos interceptan a la 
superficie de estado limite, sobrevendrá la licuación. 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 licuación con base en los 
resultados de ensayes de laboratorio. En el trabajo de Solórzano (1996) el 
lector po&á encontrar un resumen de algunos de los más significativos . 

. • 

"Deformación lateral y asentamientos 
de v/as· 
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Nota: 

MÉTODO PARA PREDECIR EL POTENCIAL 
DE LICUACIÓN 

Deteminar las caracterlsticas de los sismos de diseno: 
amaxY Neq 

Determinar las propiedades del depósito 
- Pruebas de campo: Dr y p' 

- Pruebas de laboratorio: e, ef11' egrmaX' egtmln 

.· 

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

q.,. q ... P'sC' P' .. 

Calcular la resistencia máxima del suelo: q./2 

si 
Posible licuación r., > q.j2 Licuación 

La 
trayectoria cíclica 

intercepta la 
SEL 

No hay licuación 

si 

SEL Superficie de estado límite 
LSS Límite de estado estable 

La 
Trayectoria cfclica 

intercepta la 
SELen la 

LSS 

si 

Movilidad cfclica 

no 

Fig 20 Procedimiento para estimar el potencial de licuación 
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Capítulo 6 

POTENCIAL DE LICUACIÓN A PARTIR DE 

ENSAYES DE CAMPO 

El conocimiento sobre la licuación de las arenas se enriqueció con las 
.. contribuciones de Seed y colaboradores quienes, entre muchas otras cosas 

relacionadas con el tema, propusieron un método emplrico simplificado para 
predecir el potencial de licuación de estos suelos, a partir de los resultados 
de pruebas de j)enetración estándar que posteriormente se extendió para 
evaluar la licuabilidad de estos materiales usando sondeos de cono eléctrico 
(Seed y Lee, 1966; Seed e ldriss, 1971; Seed et-al, 1975; Seed, 1976; Seed 
e ldriss, 1982; Seed et-al, 1984). En nuestro pals se ha usado exitosamente 
para· predecir la licuación de rellenos granulares en la Isla de En medio· en 
Lázaro Cárdenas y en Manzanillo. En el extranjero los ejemplos del éxito 
del método abundan. · 

6.1 Ensayes de penetración estándar y de cono 
eléctrico 

Sucintamente, el método simplificado de Seed e ldriss consiste en comparar 
una medida de la resistencia a la penetración (el número de golpes de una 
prueba de penetración estándar, N, o la resistencia de punta medida con un 
con eléctrico, q.) con el cociente de esfuerzos clclicos, r0 lu~, que se 
induce en la masa arenosa, a una profundidad dada. Con estos dos 
parámetros se determina si en la profundidad estudiada el suelo puede 
licuarse, de acuerdo con experiencias previas pues los pares de valores 
N-r. 1 u~ o q.- r. 1 u~ obtenidos al examfnar las condiciones de sitios en 
donde se ha presentado licuación, definen lineas que separan los estados 
de arenas licuables de los que no lo son. En la fig. 21 se presenta una de 
estas gráficas en donde se puede estimar la licuabilidad de arenas para 
temblores de diferente magnitud. · 

La distribución de los esfuerzos cortantes máximos que se presentan dentro 
de un depósito de arena se puede obtener aproximadamente con la 
siguiente expresión: 

(15) 
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Fig 21 [valuación del potencial de licuación 

en donde a,.., es la aceleración máxima del terreno; g la de la gravedad; 
u 0 Y u~ son los esfuerzos verticales total y efectivo a la profundidad donde f 

se estiman los esfuerzos cortantes. El parámetro rd s 1.0 se utiliza para 
tomar en cuenta los efectos de amplificación que sufren las ondas sfsmicas 
al atravesar materiales de poca rigidez, como los suelos. Este parámetro 
disminuye con la profundidad y se puede obtener de gráficas como la de la 
fig. 22 o bien de análisis de la respuesta sfsmica del depósito estudiado. 

Conocido r. 1 u~, se determina si el estrato es licuable para los valores de 
N o de q. medidos en el campo. Estos deben normalizarse con respecto al 
esfuerzo vertical efectivo de campo, antes de entrar a las gráficas de 
licuabilidad y para ello se puede emplear la fig. 23 que proporciona un 
factor, Cq, . que corrige a los valores de la resistencia a la penetración 
obtenidos en el campo. 

La lfnea que divide a los pares de valores de r •• /u~ y de q. que producen 
la licuación de los que no la producen, puede utilizarse para definir un factor 
de seguridad contra la licuación de arenas, Fs,.: 

(16) 
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el numerador es el cociente de esfuerzo cortante ciclico promedio que 
producirá licuación (cociente critico de esfuerzos cortantes); el denominador 
representa los esfuerzos cortantes ciclicos que induce en el suelo un 
temblor con una cierta intensidad determinada por la aceleración máxima 
del terreno, a.,., . 

Basándose en el análisis de una amplia colección.de casos, Robertson et-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 crin ellos, la licuación se presenta si: 

( )

o.e 

q. :: ,; 67 kg 1 cm2 (17) 

q.( p~ )O.$ ,; 50 a 75 kg 1 cm2 

ao • 
(18) 

(19) .· 
En la gráfica de· la fig. 24 se ilustra la aplicación de este criterio para un 
depósito de arenas sueltas en Manzanillo, Col.; como se ve en esa f1Qura, 
las ecs. (17) y (18) limitan una zona en donde la licuación es posible. La 
expresión (19) define limites más optimistas de las condiciones de 
licuabilidad, para presiones verticales pequei\as 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 
.licuación 

Método basado en el cociente de esfuerzos cfclicos. En los últimos a~os 
. también se ha propuesto un método enteramente análogo al de Seed e 
ldriss en el que, en lugar de la resistencia a la penetración, se utiliza la 
velocidad de propagación de ondas de cortante como parámetro de 
comparación para determinar si un estrato es licuable. Este método se 
desarrolló a partir de la aparición del cono sísmico en Canadá (Robertson 
et-al, 1992). 

La utilización de la velocidad de propagación de ondas de corte -
indirectamente medida de la rigidez inicial del suelo- para estimar la 
licuabilidad de los depósitos arenosos se justifica en tanto que depende de 
los mismos factores que la determinan: compacidad, grado de saturación, 
estado de esfuerzos efectivos, tama~o y forma de los granos, etc. En la 
gráfica de la fig. 25 se presenta un perfil de velocidades de propagación de 
ondas de corte contra la profundidad obtenido de los resultados de un 
ensaye con el cono eléctrico, desarrollado en el Instituto de Ingeniería 
(Ovando et-al, 1996). El uso del nuevo criterio para predecir el potencial de 
licuación requiere de gráficas como la de la fig. 26 cuyas abscisas son las 
velocidades de propagación de ondas de corte normalizadas, V51 , 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, r •• /a~, dado,por la ec. (15). 

La velocidad normalizada de ondas de corte se obtiene con: 

( )
02~ 

V51 =V~ :: (20) 
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v. es la velocidad de propagación de ondas de corte medida con el cono 
s!smico y P. es una presión de referencia, generalmente la atmosférica. 

Al utilizar este método, también se puede definir un factor de seguridad 
contra la licuación (ec. 16). El factor. de seguridad contra la licuación es 
función de la profundidad y por ello es posible construir perfiles como los de 
la fig. 27, en los que FS10 se calculó para tres temblores con aceleraciones 
máximas dif~rentes. ,. Los valores de v. se obtuvieron de la fig. 25. En las 
profundidades en las que FS,< es menor que la unidad, la licuación de 
arenas ocurrirá, y tanto más severa como menor sea el valor del factor ce 
seguridad. 

Método basado en la aceleración máxima del terreno. Fue desarrollado por 
Holzer (1988) a partir de observaciones de campo efectuadas en California 
durante varios temblores. Consiste en comparar, en una gráfica, fig. 28, la 
aceleración máxima del terreno registrada antes de la licuación ,con la 

'·. 
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velocidad de propagación de ondas de corte medida in situ, definiendo 
fronteras entre los sitios en donde se ha manifestado el fenómeno. 

6.3 Limitaciones de los métodos simplificados . 

La aplicación de los métodos simplificados permite determinar si un 
determinado estrato arenoso suelto es susceptible de licuarse y, con la 
aplicación de factores de seguridad como el de la ec. (16), se puede estimar 
cualitativamente la severidad del fenómeno, sin que se éste defina 
cuantitativamente. La cuantificación a priori de los dar'\os que produce un 
temblor es siempre una tarea que sólo puede proporcionar aproximaciones 
de su orden de magnitud. Aún asf, los métodos simplificados para estimar 
el potencial de licuación," proporcionan elementos indicativos que se pueden 
mejorar haciendo análisis de la respuesta sfsmica de los depósitos 
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 presión 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 induyen las propiedades del suelo que 
determinan su capacidad para acumular y disipar presión de poro y además, 
el suelo se representa como un material elastoplástico (Zienkiewicz et-al, 
1990). 
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Para efectuar un análisis numérico detallado de ese tipo, las arenas deben 
caracterizarse en términos de modelos constitutivos esfuerzo-rigidez
deformación y de su potencial para generar presión de poro en función de 
las cargas cfclicas aplicadas. Todo esto se obtiene de ensayes de 
laboratorio -ensayes de columna resonante asr como cfclicos triaxiales, 
torsionales o de corte simple- en muestras de arena reconstituida, ante la 
gran dificultad de obtener muestras inalteradas de arena. 

6.4 Relación. entre ensayes de campo y de laboratorio 

Los resultados de numerosas investigaciones indican que la estructura 
inicial y el estado de esfuerzos no influyen en las condiciones para que se 
presente el estado estable (e.g. Verdugo et-al, 1995). De aquf se sigue que 
siempre se podrán 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 última o residual -Ja 
resistencia en el estado estable- asr obtenida, debe ser igual ~ la de 
campo. En efecto, si se acepta lo anterior, se deduce que la Hnea de estado 
estable determinada en el laboratorio es la misma que se tiene para un 
depósito arenoso en el campo y para determinar la licuabilidad de un 
depósito, deben de conocerse o estimarse los estados de esfuerzos 
efectivos y las relaciones de vacfos o la compacidad in situ. 
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Correláciones entre ensayes de campo y laboratorio. Desafortunadamente, 
los problemas de muestreo impiden tener medidas directas de la 
compacidad in situ de los depósitos arenosos sueltos. La densidad de estos 
materiales se ha obtenido con base en los resultados de ensayes de 
penetración estándar o de cono eléctrico efectuados en cámaras o 
depósitos especiales de calibración. Este método se ha aplicado 
exitosamente en nuestro pals, como medio para controlar la calidad de 
materiales limo-arenosos compactados (Santoyo et-al, 1992). A falta de 
estos ensayes, debe recurrirse a correlaciones; algunas de las más 
recientes se presentan a continuación. 

Skempton (1986) propuso la siguiente expresión general para relacionar la 
densidad relativa de las arenas, o,, con la resistencia a la penetración 
estándar, N 

N =(a+bu~XD./IOO)' (21) 

en donde a y b son constantes que dependen principalmente del tamaflo de 
los granos y u~ es el esfuerzo vertical efectivo de campo. En la práctica 
japonesa a = 16 y b = 23, según lshihara (1993). También existen 
correlaciones entre o, y la resistencia de punta medida con un cono 
eléctrico, q •. La siguiente se debe a Jamiolkowski et-al (1985): 

(22) 
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Fig 28 Criterio de licuación de Holzer { 1988) 

Tatsuoka et-al (1990) recomiendan utilizar A = 85 y B = 76. Conocida la 
densidad relativa, las densidades máxima y mínima 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 licuación. 

Resistencia a la penetración y resistencia en el estado estable. De acuerdo 
con algunos autores, el método simplificado de Seed e ldriss conduce 
generalmente a estimaciones conservadoras de la licuabilidad de las arenas 
sueltas. Dicho método supone implícitamente que existen una correlación 
única entre la resistencia a la penetración y la resistencia en el estado 
estable, independientemente del tipo de suelo. Además las curvas de 
licuabilidad se han obtenido de sitios en donde han ocurrido fallas por 
licuación, lo que no necesariamente significa que ésta se presente en otros 
sitios con la misma resistencia a la penetración, pero con diferente 
compacidad y diferentes estados de esfuerzo. Para individualizar las 
correlaciones, Verdugo (1993) propone expresiones en las que las 
resistencias a la penetración medidas en pruebas SPT y en pruebas de 
conci eléctrico, se relacionan con la resistencia en el estado estable, q .. , y 
además con otros--parámetros que se obtienen de ensayes de laboratorio. 
Para el caso de las pruebas de penetración estándar sugiere: 

(a+b) [ q .. ] N¡; 2 e.,.,-e,+..t .. log--. 
(e.,.,- e .... ) c.p, 

(23) 

en donde N, es la resistencia a la penetración normalizada con respecto a la 
que se obtiene cuando el esfuerzo vertical efectivo es la unidad; ..t .. es la 
pendiente de la línea de estado estable; e.,., y e.wn son las relaciones de 
vacíos máxima y mínima; e, y p~ definen un punto arbitrario de referencia 
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en el diagrama de estado, sobre la linea. de estado estable; a y b son 
parámetros determinados experimentalmente que dependen del tamano 
medio de las partlculas y c .. es una constante relacionada con el ángulo de 
fricción movilizado en la falla. Esta expresión debe calibrarse antes de 
aplicarla en la práctica. En el caso de los ensayes de cono eléctrico 
Verdugo propuso: 

(24) 

P= 1.85e,.., -O.B5e,.. -e, +l .. log(q., 1 c.p;) 
0.76(e,.. -e,..) . 

(25) 

Para aplicar las ecs. (23) a (25), se requiere conocer la relación de vaclos y 
el estado de esfuerzos de campo y estimar la resistencia en. el estado 
estable a partir de la resistencia a la penetración. Esta última se podrá 
comparar con el esfuerzo cortante clclico inducido por el temblor de diseno 
(ec. 15), para determinar si el estrato o punto bajo estudio se licuará. Con 
estas mismas ecuaciones es posible desarrollar un método más detallado 
como el que se expuso en el capitulo anterior. 

Resistencia de punta y parámetro de estado 'FA. Este parámetro permite 
determinar si el comportamiento de una arena será contractivo o dilatante 
(ec. 3). Been y Jefferies (1986, 1987) lo relacionan con la resistencia de 
punta medida con un cono eléctrico y con los esfuerzos total y efectivo 
medios de campo, p y p': 

'P 1 •¡ q.-P 8 0.55 [ ( )-'] A= (8.1-/nl .. ) n p + l .. -0.01 
(26) 

en donde todos los factores que aparecen en esta expresión ya hablan sido 
definidos. 

Las expresiones que se presentaron en este subcapltulo (ecs. 21 a 26) son 
relativamente nuevas y su uso aún no se ha extendido. Por lo mismo, 

. deben calibrarse con datos de campo y laboratorio obtenidos ex professo, 
siempre que sea posible. Existen muchas otras que correlacionan las 

. resistencias a la penetración obtenidas de ensayes de campo con 
parámetros mecánicos y con los estados de los materiales arenosos, que 
son más conocidas (véase, por ejemplo, Santoyo et- al, 1989). 

6.5 Evaluación de las acciones sísmicas 

. Para evaluar el peligro slsmico en una obra de ingeniarla y para estar en 
condiciones de considerarlo expllcitamente en el diseno, debe contarse con 
la participación de sismólogos, geólogos y geotecnistas. El conocimiento de 
la sismicidad de la república mexicana ha avanzado enormemente, pero 
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estos estudios sismológicos se han concentrado en conocer y evaluar el 
peligro sísmico en la ciudad de México y en las zonas sismogénicas que la 
afectan, como lo demuestra el hecho de que la red acelerográfica del país 
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 
carácter regional en los que, en diversos momentos, se ha resumido este 
conocimiento. Ejemplo de este esfuerzo son los estudios de riesgo sfsmico 
de Esteva (1970, 1975) o los que dieron lugar a las recomendaciones de 
diseño de algunos manuales, como el. de Obras Civiles de la Comisión 
Federal de Electricidad en su última versión (1994). ·En algunos de los 
reglamentos de construcciones estatales y de varias de las principales 
ciudades del país se recogen estas experiencias, adaptándolas de la mejor 
manera posible a las condiciones locales. Son pocos los estudios 
sismológicos que se hayan enfocado expresamente a valuar el riesgo 
sísmico en ciudades, regiones o estados especificos, con miras a 
reglamentar el diseño sísmico 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 licuación 
de arenas. Una excepción a esta afirmación la constituye el estudio de 
riesgo sísmico efectuado recientemente en el puerto de Manzanillo donde el 
9 de octubre de 1995. ocurrió un temblor que provocó la licuación de 
grandes masas de rellenos granulares sueltos (Ordaz, 1996). 

Cualquier estudio sobre · el peligro sísmico debe incluir información 
actualizada y tan completa como sea posible. La información sismológica 
cambia continuamente, de acuerdo con la disponibilidad de más estaciones 
de registro, más datos, más investigaciones al respecto. Esto refuerza la 
necesidad de contar con información reciente. También debe tenerse 
presente la incertidumbre sobre los datos y las recomendaciones que se 
derivan de cualquier estudio de sismicidad. Los estudios de sismología 
regional y local que se realizan en México la toman en cuenta explícitamente 
pero es común que los diseñadores olviden. 

Para los fines de un estudio sobre licuación, la información sismológica 
mínima que se requiere es la aceleración máxima del terreno, si se aplica el 
método simplificado de Seed e ldriss, como frecuentemente ocurre en la 
práctica profesional. La aceleración máxima del terreno idealmente debiera 
estar definida con base en un estudio de riesgo sísmico específico lo cual es 
muchísimo más raro. Si se requieren estudios sobre la respuesta sísmica de 
la masa arenosa, la información sismológica debe ser más compleja y 
puede incluir el acelerograma o la familia de acelerogramas de diseño, los 
espectros de amplitudes de Fourier o bien los espectros de respuesta, 
dependiendo del método empleado. Los acelerogramas de diseño también 
son de utilidad en estudios experimentales, en donde se requiere 
convertirlos en trenes de ondas senoidales equivalentes, con el fin de 
utilizarlos como señales de excitación en pruebas triaxiales cíclicas. 
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Capítulo 7 

MEJORAMIENTO DE SUELOS LICUABLES 

Las propiedades de las arenas contraCtivas, sean depósitos granulares de 
~ natuml:. n:rel!eeos..hidcauücos_ puedeo modificarse-.mediante-.técoicas 
que tienen por objeto áensiflcanas para mcremernar su restStellCia a su!nr 
deformaciones de flujo a la licuación. Un depósito de arena mejorada 
deberá soportar cargas dinámicas, con asentamientos tolerables sin que se 
presente la licuación, para las excitaciones sísmicas de diseno. Se ha 
demostrado en muchos lugares que los suelos y rellenos granulares sueltos 
responden positivamente a la energía dinámica producida por impactos o 
vibración con lo que se mejora sus características como densidad relativa, 
rigidez, resistencia y disminuye su deformabilidad. La aplicación de cargas 
estáticas temporales (precarga) también mejora las propiedades de estos 
suelos, aunque es mucho menos efectiva que los métodos dinámicos de 
compactación. 

La naturaleza de la energía dinámica requerida para lograr que un depósito 
de arena suelta licuable, se convierta en uno estable, para el sismo de 
diseno, depende del método que se emplee para mejorarlo y varía desde los 
que consisten en la aplicación de impactos hasta los que aplican 
oscilaciones armónicas con vibradores. En estos últimos, la intensidad de 
las vibraciones inducidas dentro de la masa de suelo determina el tipo de su 
respuesta. A bajas aceleraCiones, menores a O.Sg, los suelos responden 
esencialmente en forma elástica; las deformaciones plásticas predominan 
cuando las aceleraciones crecen de 0.5 a 1.0g, resultando en la 
densificación del depósito. Para aceleraciones del orden de 1.5g casi todos 
los suelos fluyen (Van lmpe y Madhav, 1995). 

La habilidad del depósito para trasmitir-las vibraciones se reduce a medida 
que pierda resistencia al corte; así a medida que el suelo se degrada, las 
vibraciones se tomaran en locales y no serán trasmitidas a largas 
distancias, por lo tanto la densificación sólo ocurrirá alrededor de la fuente. 
El núcleo fluid izado será sucesivamente rodeado por una zona plástica, una 
zona compactada y una zona elástica . 

7.1 Técnicas de mejoramiento 

El mejoramientos de rellenos granulares sueltos generalmente involucra 
grandes volúmenes de material y por ello la selección del método idóneo 
para cada caso suele involucrar aspectos económicos que, en muchas 
ocasiones, se privilegian en detrimento de las consideraciones 
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exclusivamente técnicas. Los costos varian notablemente de uno a otro 
método y por ello los ingenieros geotecnistas deben conocer las 
características de los métodos disponibles, asi como su efectividad probable 
y las dificultades para implantarlos en situaciones particulares. 

La mayoría de Jos 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 
características y propiedades del depósito, para lograr las metas esperadas 
Séría imposible presentar y describir detalladamente en este trabajo, los 
métodos para el mejoramiento de areras. Para ello se recomienda recurrir 
al trabajo de Van lmpe y Madhav (1995). A continuación se describen 
brevemente algunos de ellos, atendiendo a la frecuencia con que estos han 
sido utilizado. 

Compactación dinámica o de Impacto. Probablemente la técnica más 
· antigua para el mejoramiento de suelos; utilizada por los romanos y en 
Estados Unidos desde el siglo pasado, pero realmente racionalizada por 
Mennard (1975) en la década de los setentas. Consiste en dejar caer una 
masa, en un arreglo particular, desde una altura fija, para compactar el 
suelo usando una grúa para izarla; los pesos pueden llegar a las 40 ton y a 
alturas de calda de 30 m. Las experiencias han demostrado que este 
método es el menos confiable, pues es difícil lograr el mismo nivel de 
control y por ello también requiere de ensayes de verificación extensivos. 
Se recomienda para mejorar rellenos de poco espesor pues el efecto del 
impacto decrece rápidamente con la profundidad. En México se tienen 
varias experiencias en la aplicación de este método (Girault, 1989). 

Vibrocompactación. Método de mejoramiento profundo de suelos 
granulares que efectúa la densificación 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 grúa; la forma de 
densificar consiste en hincar el tubo en arreglos regulares, provocando la 
licuación del suelo, para posteriormente reacomodar la estructura hasta 
alcanzar el grado de densificación deseado. Se han desarrollado varias 
técnicas y equipos para su ejecución; en algunas se utiliza un martillo 
hincador vibratorio y un tubo o perfil de acero y que se desde la superficie 
introduciendo y retirando continuamente el tubo; esta técnica resulta poco 
eficiente ya que hay que cerrar el espacio de los hincados para lograr la 
densificación deseada, fig. 29 (Munfakh et-al, 1987). En el puerto de 
Alvarado se desarrollo un tratamiento con esta técnica, (Tamez, 1979). 

Vibroflotación. Técnica similar a la anterior en ejecución, pero proporciona 
: , mejores resultados porque se hace aporte de arena o grava al momento 

que el suelo se licua, formando de este modo columnas de suelo mejorado, 
fig. 30. 

44 

i 



... 

Equipo en posicion Hincado del vibrador con 
inyeccion de agua 

Formacion de lo columna 
densificado 

Fig 29 Esquema de la técnica de vibrocompaclación 

Vibrodesplazamiento. Consiste en la compactación por desplazamiento 
lateral del suelo que provoca un torpedo vibratorio con toberas en la punta 
para inyección de aire o agua que se hinca hasta la profundidad deseada, 
variando la frecuencia de vibración y el arreglo del hincado; el torpedo de 
hincado consiste de un tubo de acero de gran peso de 70 a 120 cm de 
diámetro, equipado con ma~as 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 lo que se logra reforzar el suelo por 
remplazo, fig. 31, (Munfakh et-al, 1987). Con este procedimiento se logra la 
densificación del material por refuerzc;> y se obtienen zonas de disipación de 
presión de poro. 

Drenes verticales. Empleados principalmente para . ayudar a la 
consolidación de depósitos de suelos cohesivos, como auxiliares en algunos 
casos de las precargas, también han sido utilizados para ayudar a mitigar 
los problemas de licuación, por su capacidad para disipar como drenes las 
presiones de poro que se generan durante un evento sfsmico. . Su 
efectividad para mitigar problemas de licuación ha sido limitada. 

Inyección de mezclas üet grout). El Jet Grout, desarrollado en su versión 
actual en Japón, es una técnica que utiliza una broca con toberas 
horizontales de alta eficiencia que cortan a los suelos lateralmente y al 
mismo tiempo introduce una inyección que se combina con el suelo 
formando columnas de material inyectado, logrando desde la mezcla del 
depósito de suelo con la inyección, hasta el éompleto remplazo. 
Generalmente se inyecta cemento y usualmente se ha utilizado para 
recimentar y restablecer la capacidad de estructuras dai'ladas, fig. 32, 
(Kauschingeret-al, 1992). 
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Equipo en posición Hincado del vibrador con inyección Formación de la columna 
de agua y aporte de arena densificada de arena 

Fig 30 Esquema de la técnica de vibroflofación 

. Explosivos. En algunas ocasiones se han empleado para compactar 
matenales arenosos. Su principal limitación es la falta de control que se 
tiene en el proceso debido a la gran eriaticidad de los resultados que suelen 
obtenerse cuando se utiliza este método (Santoyo, 1969). 

Precarga. Consiste en aplicar una carga temporal sobre el área que se 
requiere mejorar, para lograr reducciones de volumen en la masa arenosa 
por consolidación. Su efectividad depende de la magnitud de la sobrecarga 
inducida en el suelo y si se utiliza en grandes extensiones puede resultar 
muy onerosá. Generalmente es menos efectiva que los métodos vibratorios 
de compactación. 

Remplazo. Consiste en retirar el material licuable y remplazarlo con otro de 
mejores caracterfsticas. Atendiendo a los costos que significa, en general 
sólo resulta recomendable en el tratamiento de superficies relativamente 
pequenas y en depósitos de poco espesor. 

Comentarios. La efectividad del jet grout y del vibrodesplazamiento es alta, 
porque los equipos actuales producen resultados confiables; con la 
vibroflotación; la vibrocompactación, el impacto, los explosivos e, incluso, la 
precarga, es necesario ratificar constantemente los trabajos con pruebas de 
campo para verificar su eficacia. 

7.2 Experiencias recientes 

. El17 de enero de 1995 tuvo lugar el temblor de Hyogoken-Nambu (Japón) 
en el que se .licuaron muchos rellenos granulares en terrenos ganados al 
mar asf como depósitos naturales de las planicies aluviales. 
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[quipo en posición, tubo 
de alimentacion lleno, 

válvula abierto 

Hincado del vibrador 
con aire comprimido 

y presión descendente 

Formación de la columna 
de piedra por oscilación 

Fig 31 Esquema de la técnica de vibrodesplazamienfo 

En las instalaciones del puerto de Kobe, la licuación de arenas produjo 
dai'los a lo largo de la costa que rodea a la bahra de Osaka. El 
comportamiento de los rellenos artificiales de Kobe durante este temblor 
constituyó una prueba a gran escala de la efectividad de algunos métodos 
de mejoramiento masivo de arenas y las lecciones más importantes que se 
obtuvieron de esta experiencia se resumen a continuación. Los datos y la 
información que se presenta se tomaron de los trabajos de Yasuda et-al 
(1996a, 1996b) en donde el lector podrá encontrar una descripción más 
detallada de este caso. _ 

Buena parte de la instalación portuaria de Kobe se asienta sobre terrenos 
ganados al mar, constituidos por rellenos granulares que se empezaron a· 
depositar desde 1953. En 1966 se inició la construcción de dos islas 
artificiales, la de Port y la de Rokko en donde se depositaron arenas de 
origen granrtico. El suelo de relleno, conocido localmente con el nombre de 
Masa, es arenoso y contiene cantidades relativamente grandes de grava, 
limo y arcilla. Toda la isla Port y el norte de la isla Rokko se rellenaron con 
este material cuyo di~metro medio varra de 0.2 a 6 mm, el contenido de 
gravas de O a 65% ..¡ el de finos, de 5 a 35%. El sur de la isla Rokko se 
rellenó con •suelos de Kobe" que también son arenosos y en donde los 
contenidos de grava y finos son, respectivamente, 15 a 75% y 1 O a 55%. · 

Bajo los rellenos granulares con los 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 vibrocompactación. 
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Fíg 32 Técnica de "Jet Gro uf" 

e) Muro continuo 

Según los autores, el propósito de las obras de mejoramiento no fue mitigar 
dai\os en el caso de que se licuaran los rellenos granulares (excepto una 
zona que se compactó con vibrodesplazamiento), sino mejorar las 
caracterrsticas de las arcillas subyacentes en cuanto a sus caracterrsticas 
de deformabilidad y sus condiciones de drenaje. · 

Al ocurrir el temblor, se presentaron asentamientos de diferentes 
magnitudes en todas las áreas ocupadas por las dos islas. La distribución 
de los asentamientos y su magnitud se correlacionó con el método de 
mejoramiento empleado en cada zona. En algunas de las zonas no 
tratadas, los hundimientos producidos por la licuación de los rellenos 
rebasaron 90 cm . pero en las que se vibrocompactaron o las que se 
mejoraron por vibrodesplazamiento, los asentamientos observados fueron 
prácticamente nulos. De acuerdo con la magnitud de los asentamientos 
sufridos, la 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 combinó el uso de drenes 
con precarga. Los métodos más efectivos fueron el de vibrocompactación y 
el de vibrodesplazamiento. Sin embargo, aun en el caso del método 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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Estado dd arte sobre dispositivos .. ·. 

'· :,,,_. 
, · pr"Üb..Wo antc:riorménte en laboratorio, con un 

eJeme.nto disipador por friCI.:IÓn. La fuerza de 
r· J fi icción que se dt!sarrolla es proporcional al 

desplaz<Jmicnto relativo entre sus extremos. El 
disipador· es1á compue'slo por un cilindro de 
acero que en su interior tiene resurtes con 
bordc:s de: brvncc en los t:Xtrcmos. La respuesta 
analitJC..1 .::.c ¡,;omparó con la rcspuc.:sta del marco 
-solo y Jt.:l nH1rcu con diag,onale::.. Lo::. Jcspla
zamicntus del marco con el Ji::.ipador son dd 
orden de la mit.tJ de los obtc:niJus para los 
otros· Jo::. modl!los y los cortantc:s son práctica-

. me~ú.~ iguales para el marco solo y el marco 
cu·[(.CJ dispositivo; el marco con diagonales 
gc·:;c'ra fuc{z3s cortantes del orden del triple 
J't! los dos modelos anteriores. 

Grigorian y Popov ( 1993) probaron dos tipos 
de dispositivos. En' el primero, la fncción ocurre 
t:ntre Jus superricics de acero y en el segundo 
entre ilCCro y latón. Las placas se unen por 
m!!diO Jc un perno con un aguJero pilra permitir 
el desplazamiento. Los elementos ::,c colocan 
en diagonales dc manl!ra que st la carga axial 
sobrc estos c.!Xccdc un umbr~:ll, el sistema se 
dcsliLü.y disipa energía por lircdón Los ciclos 
hi::,tcréticus de los dispositivos son muy 
estables y casi rectangulares Los dispositivos 
se incot pararon en un modelo de tres niveles 
cn los laboratorios de la Untyersidad de 
California cn 13crkcley. Los primero~ resultados· 
publici.idos muestran que el ~istema no tuvo 
Jcgtddi.ición dt:spués dc ser somettdo a varios 
tt!mblores. 

d) Disipadores con comportamiento 
viscodástico 

Los disipad.ores de este tipo se colocan de forma 
Similar a los de fricción, pero su comportamil!nto 
cs el correspondiente a materiales viscoelás
ticos. Se lwn llevado u cabo estudio::, experimen
tales de marcos con la inclusión de dispositivos 
como el que aparece en la fig 27 que mostraron 
este comportamiento (Lm y col, 1988). Los c1clos 
histerúicos se grafican en la fig 28. Lo~ resul· 
tados obtenidos muestran un fuerte incremento 
del amortiguamiento dcl marco y reducciones 
importantes en la respuesta. Esta misma con
clusión fue obtenida en el estudio de Aiken 
y col ( 1990), en el que resuharon despreciables 
los incrementos de temperatura generados 
durante la prueba, en el material viscoclástico. 

Soong y Mahmoodi ( 1990) csludiaron el 
compurwmiento,de este ::,istema ,,¡ va1iar la tcm· 
pcr<:ttura de 22 C a 35 C. Encontraron una f ucrte 
dL"pt:ndcncia.del amortiguamiento como función 

Jc t:slt: paÍ"ámctro, por lo que se d~.:bc tena 
cspccii.il cuidado en su evalu:.H:il>n. 

Kirc~awa y Asano (IIJ92) rcaltlaJon una 
prucba c>.pcrimental _sobre un mateo de acew· 
de un nivel con un Jistpador VI~Clh:lásticu de 
acrilico. Las curvas hi~Leréticas dcl diSipador 
son muy estables y muestran buena capaciJ.ad 
de Jisipac1ón. Sin embargo, el amortiguan11ento 
es también muy dependiente de la temperatura 
ambi~.:ntc a la que se lleve a cabo· la prueba. 

. _,/: 
Chang y col (1992) proponen uiÍ procedi

mic:nto de diseño para el análisis de estructura~ 
con Jisipadores viscoelásticos. Las fórmulas 
propuestas se obtuvieron con base en resultados 
Je estudios analiticos y cxperim~.:ntales de un 
modelo de laboratorio de cinco nivek::i ~e acero, 
escala 2/5. 

Constantinou y col (1993) prob<.~ron un 
<.111101 tiguador consistcnte en un pistón dc acero 
con un orif1cio de broncc que contiene en su 
intaior JluiltO viscoso con cumportunuento vis-. 
cudú~ticu. A diferencia dc otro~ dtsposllivos 
dt.>l mbmo tipo, este reduce los dcsplaLamientos 
late1ah:::, y los momento::, llexionanks sin intro· 
¡Jttctr Jucrzus axiales imponantcs. El análisis 
de un moddo de acero de tres niveles mostró 
r~.:duc..:ioncs de la respuesta de dos a tres vct:cs 
con respecto al marco sin los dispo~llivos, al 
sumctcrsc al registro del temblor de El Centro, 
1940. Se incorporaron también en un put.:nte, 
apoyado sobre aisladores, 'para incrementar su 
capacidad dc disipación. Lo~ resultados incrc· 
mcntaron el amortiguamiento del sbtcma hasta 
un valor cercano al 50% del critico. Una limi
tantc de los dispositivos con e~te comporta
miento es que su comportamiento histcrético 
depende de la frecuencia de excit.:u:ión. 

1.2 Aisladores de base 

. Esto::,. sistemas tienen como finalidad aislar la 
cimentación de la superestructura. Al colocarlos 
se alarga considerablemente el periodo funda· 
mental de vibración de la estructura. Sc han 
aplicado fundamentalmente en lugarcs donde 
los principales temblores que ocur1 cn tit:nen 
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Estado- del arte sobre dispositivos ... 

gran contenido de frecuencias altas, así, la 
estructura se aleja de los periodos con amplifi
cacwncs importantes del terreno. 

Los primeros intentos por usar aisladores 
como los actuales se describieron en el Tercer 
Congr.::so Mundial d¡; Ingeniería Sísmica 
celcb1ado Cll l%5 (1\.atsuta y 1\lashizu. 1%5, 
y t-.l.llsushita c ILullli, 1 1Jb5-a y b). 

Las primeras aplicacioucs de los 'aisladores· 
de base actuales fueron en puentes debido a 
que estas e sil ucturas normalmente se apoyan 
sobre placas de ncoprcno para permitir el libre 
dcspl<.lLamicnlo ocasionado por cambios de 
tcmpcrátura. Esto permitió la sustitución, sin 
mayores modificaciones, de las placas de nco
prcno por aisladores de base. 

Entre los primeros aisladores de base 
fabricados comcrcialmclllc se encuentran los 
apoyos r¡.;ct<mgularcs o circulares formados con 
placas dr.! hule intercaladas con placas más 
delgadas de acero (fig 2~) Este sistema es muy 
nc~iblc horizontalmente pero tiene gran rigid~.:z 

vcnical Su disipación de energía es pequeña 
y su objcth·o fundamental consiste en nextbiliLar 
lateralltJCiltC la estructura. 

Los atsladores se han combinado con 
algunos de los sistemas disipadores de energía 
mencionados, para tenL:r en conjunto una 
estructura rtexiblc con disipación de energía 
en la base (Skinner y col, 1 ~75-:J y b, y Skinncr 
y McVerry, 1 ~75). Se han reaJi¿ado estudios 
de laboratorio con esta combmación, como el 
de la lig 20 (Kclly y col, 1977), en la Unive"idad 
de Califomia, en Bcrkcley. Los estudios demues
tran la conveniencia de adicionar disipadores 
de energía para limitar los desplaLamientos y 
tCJH.:r un comportamiento adecuado en condi
ciones de servicio. De acuerdo con la modelación 
analítica del marco, se demostró que la reduc
ción de la respuesta experimental se predice 
adecuudamcntc si se considera que el disipador 
prÜporcion<J un porcentaje de amon1guamiento 
crilico equivalente adicional de alrededor del 
30'Yo para el primer modo de vibrar. 

En el estudio anlerior se destaca también 
que aunque en general una estructura aislada 
tiene un componamiento similar al de un sistema 
de un grado de libertad, al incorporar disi-
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padores de energía, pueden llegar a tener impor
tancia los modos superiores de v1brar. Esto se 
compmcba en los estudios de Lec y Mcdland 
(1~77 y 197M-a) y Pricstley y col (1977). 

Tykr (1 ~77-a) rcaliLó pmcbas Jiu<imicas con 
c~los aishtdorcs Auuqu¡;; el C0111p01tamicuto 
llist~.:rCtico para un núuJ~.:ro di.!'·ado di.! ciclos 
de ca1 ga en los que ::..; <.~kan.Ló una deforma
ción unit:.uia al corte de 50'}í. l:S muy estable, 
I:.J disipación de energía es p~.:qucüa 

Un sistema similar pero formado con placas 
de lcflón y acero lubricadas y sin lubricar fue 
probado por Tylcr (1977-b). Las arcas de las 
curvas histeréticas son bastante amplias, lo que 
hace atractivo su uso con~o disipador de energía. 
Con estas placas Tyler (1 ~77-c) propone un 
dispositivo para desligar elementos no estruc
tluales que a su vez incrementa el amonigua
lllicnto de la estructura. 

Skinner y col (1976) estudiaron el compor
tamiento de una planta nuclear aislada, con 
dispositivos de acerO c11 cautiliver que d1sipan 
enc1gía por c.:omponamicnto indá::.tico. Eucon
~rarou reducción de las fuerLas y desplaL.a
lllÍL:lllos de diseño, de hasta diez veces 

Robinson y Tuckcr (1977) y Robinson ( 1 n2) 
n.:alizaron estudios con un aislador eu que se 
insertó un corazón de plomo (fig 30) con la 
finalidad de d1sipar energía. La principal ventaj<J 
sobre los a1sladores amcriores es el incremento 
sustancial de la disipación de energía, como 
lo 111ucstran los ciclos histeréticos (fig 31 ). 

Para mejorar el comportamiento de los 
aisladores anteriores sometidos a aceleraciones 
111odcradas, Shimoda y col ( 1 ~92) proponen que 
se reduzca la sección del corazón de plomo 
_en los extremos del aislador, al colocar placas 
de hule verticales entre el plomo y las placas 
'l¡ori.Lontales. El comportamiento lllcjora sustan
cialml:ntc para aceleracioues menores de 1 oo 
galcs. Para valores mayores de la aceleración, 
el comportamiento es similar al .aislador original. 

Con la misma idea de obtener disipación de 
energía con aisladores de base, Suzuki y col 
( 1 ~~3) proponen un nuevo aislador formado por 
placas de hule mezclado con ferrita, de alto 
amoniguámicnto. Las curvas histcréllcas· de este 
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aislador son mucho más amplias que las obte
nidas con hule normal. 

Al usar las propiedades calculadas en Lec 
y Mcdland (197R-a). dichos autores (1978-b) 
estudiaron vnrias estructuras de seis ni\·clcs 
sometidas a 19 tipos de temblores con y sin 
aisladores Los resultados muestran reducciones 
de la respuesta de hasta 80%, con respecto 
a la estructura sin aislndores. Los autores dan 
también algunas recomendaciones de discfto 
para estructuras aisladas. 

Megget (1978) realizó el estudio del primer 
edificio aislado en Núeva Zelanda. Consta de 
cuatro niYclcs con estructuración de mnrcos 
de concreto reforzado (fig 32) Para protegerlo, 
se usaron aisladores con cOrazón de plomo 
(Robinson y Tuckcr. 1 <J77). El diseño se realizó 
con disposith·os lo suficientemente rigidos. para 
que el plomo se comportara elásticamente ;mte 
las máxinws tuerzas esperadas producidns por 
Yiento. El costo de los aisladores representó 
el l 5% del costo totnl del edificio v se estimó 
similar al costo requerido del edificio sin :-~isb

dores. para soportar las mismas acciones ~e 
diseño. 

Kellv ,. col ( 1 'JRII) estudio ron un marco de 
acero de cinco niYeles con aisladores de ha~e. 
a escala 111. en el laboratorio de la Uni,·crsidad 
de Califcrnia en Bcrkcley Se adicionó un 
sistema de seguridad que entra en funcionn
miento al presentarse In falla de los aisladores 
: cC!15iste en apC'~ es adicionales qu'= disipan 
energía por fricción y limitan los desplaza
mientos. aunque incrementrm·tas acelcracio.ncs 
transmitidas a la estructura. 

Tyler y Rohin,on ( 19R~) encontraron 
satisfactorio el comportamiento de aisladnrc~ 
de base con cora1ón de plomo para def{Hfll:l
ciones unitarias por corte m<1yorcs del lflfl'.~{. 

Estudioo:;; pno:;;tcrioreo;:; qne cnrroPor:111 '::'1 hnen 
comportamiento dl'l ai<:lador. para "" ¡~rnn 

número de ciclos de c:uga (Rodwcll ' col. 
19911) 

Fujita ( 19X5) hizo una re\'ISion de los 
sistemas desarrollados en Japón p:H:l :-~islar 

equipos. Los sistem:1s se han combinado con 
amortiguadores de aceite y fricción y/o disi
padores. 
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Constantinou y Tadjbakhsh ( 19R~) nmestran 
las ventajas del uso de aisladores de base en 
un estudio analltico mediante la teoría de 
vibraciones aleatorias y modelaron In excitnción 
como un proceso no estacionario. Esta modc
lación permitió analizar un gran número 'ctc· 
casos; se concluye que los desplnzamicntos 
y fuerzas cortantes se reducen de mnncrn muy 
importante al incorporar los aisladores. 

Con la finalidad de contar con métodos que 
permitan probar un mayor número de estructu
ras con aisladores de base. Tagami )'col (1990) 
desarrollaron un método de prueba pseudo
dinámico. para el :1ná1isis de estmctums aislad:1s. 
al recurrir a. técnicas de subestructnración. 

El efecto de la aceleración verticaL en un 
sistema de dos mas<1s. sobre la respuesta de 
aisladores que disipan enr:rgía por fricción. fue 
estudiado analíticamente. por Lin )' Tadjh.1khsh 
(19R6). Los resultndos bajo carga armónica 
muestran incrementos en la fricción y los 
desplazamientos rclatiYos al incorpor:1r la 
:1celcración vertical. Sin emhargo. su innnencia 
fue prácticamente nula ni someter ::ti sistema 
al sismo de El Centro. de 19·10 

Kelly y col ( 19Rfi) estudiaron la super
estructura de un puente sobre :1isl:ldores con 
y sin comzón de plomo El aislndor con plomo 
resulto efecti\'O p:-~ra disip::tr energín y timit<~r 
los desplazamientos later:1les. Encontr:uon 
también adcctmdo el método line:1l eqnh·nlcntc. 
para e\ analisis de lo estructura 

Para el diseño de aisladores. se ha iniciado 
el desarrollo de criterios que permiten obtener 
rccomendncioncs práctic:1s como las de Pricstlcy 
y col (1977), Kcll)· y col (19R(,), Mchrain y 
Clavton (19R7). Chaihoub y Kcll)· (1990). Kcllv 
(1990). Maves y col (1990). Knntz (1990) y 
Griffith y col (19'!11-b) 

Tadjllakhsh y l. in ( 1 '!R7) estndinron el uso 
d~ nisladores con fricción prnporcion;-,1 ;-,l 
despb17:1micn1o La Yari:lción en 1:1 fricciñn se 
logra mediante la colocación de dos cables que 
producen un incremento de la fuerza axi:-~1 sobre 
las placas al desplaznrse lateralmente los 
aisladores. Los resultados muestrnn que el 
incremento de fricción reduce la respuest:1 de 
manera importante. 
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Anderson " Saunders ( 19R7) estudioron el 
uso de nisl<tdorcs en In reparnción y en el refor
zamicnto de edificios nntiguos. Los elementos 
mcccínicos y desplazamientos obtenidos bajo 
acciones sísmicns. corrobom los resultados de 
otros investigndorcs. con relación a los porcen
tajes de reducción de la respuesta. 

Andrinno y Cnrr (I'JR7) coloc:uon ai.slndores 
de bnse en estructnr<~s de muros de concreto 
Comprobaron. con buenos resultados. la ;~proxi
mnción del método linc<~l equivalente y· la 
distribución de fuerzas propuesto por Priestley 
y col ( 1977). 

Constantinou y col ( 1987) determinaron 
cxperimcnt:1lmcnte la vnri:1ción de 1:1 fricción 
en una interfr~sc de tcflón con acero La fricción 
se incrementó al crecer la <lccleración y dic:u.i
nuyó al nnmentnr la presión sobre l<1s pi.Jc;-~<:: 

Parn frecucnci:1s de b estmctura menare" :1 o ~ 
Hz y presiones baj<~s. el sistema propílrcinn:l 
un nislamiento eficiente p:ua temblores IHodc
rndos y gnmdcs. P:1m otr:1s combinaciones se 
carece de c:.turlios experimentales que muestren 
el comportamiento. 

Mokho ,. col (1990-o v h) reolizaron c<tn(lios 
experimentales de aisi;Jdorcs con superficies de 
leflón. Detcrminnron que este mr~terial redncc 
la trnsferencia de frecuencias altas a In cstn1c- · 
tura por la clcpendenci;l d~..: In fricciñn con In 
\'elocidad de dcc:li;r~micnto Con hase en ec;;tns 
estudios se d:m prop11cstns p:1r<1 el modci;Hin 
nnalítico de este rn:1teri:JI 

Kelly (llJX 1) e lknnolmou ( I')}C'.) rmponcn 
b '\IISiitución de l:1s plac:1c: de nccríl por icflc'lll 
'en los nisl:-~cinrcc: de bnsc. El sistcm:1 CHeula 
con 1111:1 \·arilh d·.: nccw C'JHC concctn la ""rcr
cstmctura con !;'l subestructura diseíi:Hl:l p;~r:l 

fnllnr cuandn las fucrzns producidns por el 
temblor exceden de cierto umbral (fig 11 ). 

Griffith \' col f. 1 'JX.X) cstudbron un modelo 
cxpcrimcnt:ll de siete nh·eles. csc:l1:1 115. 
estrnctur:1díl con muros de concreto sohrc 
;Jisi:Jdorcs de h:1se formados de pl<~cas de nccro 
y· hule. El modelo fue sometido a ,·nrios 
temblores entre los fJHC se encuC'nlrn la cmn
ponente E-IV de la cstoción SCT del temblor 
del ltJ de scpli-:mhrc de Jl)X:<i de Mé,dco Ante 
la acción de temhlr'lfes de grnn magnitud 1<1 
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estmctura se sep<1ró de los <!poyos. P<1r<1 cYit<lr 
tol scporoción Griffith y col ( 1990-o) proponen 
nn aislador con nn dispositivo. en el centro 
que le permite tr<1bajar en tensión y reducir los 
desplozomicntos (fig 34). Lo efectiYidod del 
dispositivo se comprobó al estudior un modelo 
de nnevc niveles sometido a Yarios temblores 

Nogorajoioh y col ( 19!\9) desorrnlloron nn 
programa de compntadorn parn an:Jii;ar estmc
tums aisladas tridimensionalmcntc. C:-~1ibr:1ron 

los resultados con estudios experiment;~les de 
otros investig<1dorcs Postcriom1ente Nagar:1j:1iah 
y col (1990) aplicaron este progrom" y demos
traron que el comportamiento bi:-~xial tiene mayor 
importancia en los aisladores con fricción que 
en los aisladores con corazón de plomo. 

Un aspecto poco estudiado es el rebcion:1do 
con la fatiga de lo~ aisl:1dorcs Roedcr y col 
( 1990) realizaron v:1rins pn1ehns de lahor;-¡torio 
con :-~isl<1dores de hule y :-~cero p<1r:1 determinar 
In importnncia de los parúmetros que intcrYirncn 
en el fenómeno. De acuerdo con los resnlt:1dos. 
la ''nri<~ción de );-¡ tcmpcratur:1 y la :nnrlitud de 
los ciclos de histéresis son l:ls ,·<~riahles qne 
mcís contribuyen <1l fenómeno. Cllle puede lleg:-~r 

a ser un aspecto impnrt;-¡ntc en el disciio. 

Zayas v col ( 1 'J')Il) v Bozzo y col ( 1 <J<Jil) 

proponen un sistem:1 de nislnmicnto de superficie 
cóncm·a b:1s:1do en el modmiento de un pén
cinlo L:1 fuerza rcstituth n es prornrcion:-~cta por 
1<1 for111:1 del dic:pnsiti\·o El ITL1tcri:tl c0n flliC 

se fabrira es :1ccro y en la 7011:1 rfe dc<>:lil:nnicnto 
cromo (fig )5). Por la J!Comctría del ai.:;:lador. 
el periodo no depende de b cnrg:-~ ,·ertic-.11 
<~plic:1d:1 ,. Sil ri.c:ide7 es ditect;-¡mentc p!ornr
cional a la carga lo f1Ue hnce fJ'le l:ls tmsioncs 
prO\'OCCidns por conccntr:1cinnes de ma.c::1 en 
In estructura disminu~ :111 en el ni\· el de nisla
micnto. S11 comport<~mic~lo histcrético se 
muestra en t;, fig 16. Su principnl dcsYcnt.1.in 
es que el cronw (simil:lrmcnte al teflñn) se 
ndhicren con el tiempo 

F.n Mé\;ico :1 medjadC1S de los (,11. el lng 
Monnel Gonz:ile? l'lores ( 1%4) dcsorrolló nn 
sistenw de nislnmiento de b.1se con placn.o:; de 
"cero v balines (fig '7) El "i>ladnr fue 
incorpor~do en dos edificios de cinco nh·eleo:; 
que hnst;J 1:1 fecha hnn mo~tr:1do bncn 
comportnmiento. Su principal limitnción se 
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encucutra en la carencia de un dispositivo 
disipador de energia que reduzca la demanda 
de distpación de la estructura. Sosa y Ruiz 
(~992) tletcrminaron el comportamiento analí
tico de uno de los edificios de cinco niveles 
incorporando disipadores de cnergia de solera 
en fonua de U. Los resultados muestran un ade
cuado comportamiento para edificios con 
periodos intermedios ubicados sobre terreno 
duro. 

Un sistema similar pero con control de 
desplazamiento (fig 38) fue propuesto por 
Anderson ( 1990). El dispositivo redujo 30% la 
acelcmción en un marco de acero de diez niveles 
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y los efectos P-{1 con respecto al marco original 
Su comportamiento histcrético se muestra en 
la fig 39. 

Kaneko y col (1990) estudiaron la efectividad 
de cuatro tipos de aisladores de base colocados 
en estructuras reales de htpón. Se analizaron 
dos aisladores de hule laminados combinados 
con dispositivos amortiguadores con act.::ite y 
con disipadores formados P.or placas de acero, 
aisladores de hule de alto amortiguamiento y 
aisladores de hule con coraLón de plomo. Dos 
de los edificios son de concreto rcforLado de 
tres y cuatro niveles y uno de acero de ocho 
niveles. Se estudió su comportamiento bajo los 
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temblores ocurridos en Japón entre I<J86) 1989 

con un imcnJ.Io d~.: magnllutk::, cutre JA J 6.K. 
1.::1 ~.:owpunanlll!IIIU ub::,crvuJo p.tra estos 
eventos muc:::.tr.t n.:duccJonc::. de cntn.: 40 y 67% 
en la má.>..&ntd acckt.tCiüil lÍt: 1~ azotea, norma

lizada con rr.!S).H~ctu a lu acdr.!racióu rcgtstrada 
1.!11 la ClllleiiHICÍÓn. 

Buck.l~: > f\.·layes (1990-a) dctetllltn•uon 
all<diw.::uul~.:lllt: d ~.:umponamtcnw J¡; u11 pucnh! 
continuo ~k cu;.atro daros coiULi..IIIJu .&bl..ilh.Hcs 
Jc bu~~.: ~l,ll ~o:ut.tZÓII t.h: plomu ~.:11 lu::. c~tribus. 

S~: ~.:nt.:~..,utn.tron rcJuccil1m.:~ eH Jt..:~pl~tlJmicntos 

y IUl:ILd~ cunalllcS JI! ~o~ o y su~ o ll.:~pclli\'<l.lllclllC 

j{t.!CII.:llkiHCIIIC Se hau ht:t...hu ait:.tt.:IUilC~ cuyo 

COIII~JUIL.tlliÍ~o:IIlO csfut:r'bl dcfotlll'JCion C~ COIHO 

d mustr..1du en la fic; .tu. La gnHka del indso 
a) colrl:~pond~.: a tempcfi..ltUrds menores a cic:1 to 
umbu.d. si la lt:lllp!.!talUra al formar la alc,u.:ión 
~e iut.:rr..:mt:nta, st: pu¡;Jc,; tl.!ncr un ,comporta
IHtcnto t.:omo d lit! la figura b) (que disipa 
energía sin dd.urmación pcrmaneuh:) o el de 
lil figura e). Gtaosscr y Coaurelli ( 1989) han 
prupul!~to ~u uso para aisladurc~ de base. 
~l:..tll:nah:~ con t:.!>La.!> l.:..itactclisticas podrían sa 
llh que. ~.:n un futuro ~~ u~en en la construct.tón. 

Puco .!>t: ha ..tvíinz..tdo cu estudios que 
muestren la factibiliJad e~.:onomica d~: los, 
>tSletttas ai>lddurcs de base. Kdly y col ( 1989) 
hac~.:n una c::~limación para una estructura 
ai.!>laJa y otra sin aislar según la metodología 
Josatrolladil por Ferrito ( 1984 ). Los costos así 
obten1dus no put:dt:n considerarse generales, 
lo que rcafirm.t la necesidad de dirigir futuros 

. e~tuJiu~ con este objetivo. 

Medt<utte un estudio costo-heneficio Mayes 
y col (1\188) muestran IJ fac\lbtliJaJ del uso 
de ai~ladutes en la indu~tria de la prel":.ibricación. 
Este c~tuJ10, sin embargo, no incorpora aspectos 
importantes pdra obtcner conclusiones genl!
ralt:s, como son los critcrios de reposición. 

DebiJu al creciente intcnb por los aisladores 
de ba~e ~e hiin propuesto cnterios de .toma 
Je Jccl::.ll.lncs para d¡;terminar la factibilidad 
de su usu (Oison y Lambright, 1990 y Sharpe, 
1990). Uno Jc los principales obstáculos para 
la incorpuracióu de estos ~istemas a la práct1ca 
prof¡;sional es la carenc1a de códigos que rijan 
su Jiscilo (Mayes y col, 1990). 

St: h.111 construido var1as C:>tructun.ts t:on 
al.: .. laJurc;:, dt: ba::,e. conw ló.b Jcs~rala!! en Charle

'"" y col (1 YSO). Sktnncr ( 1 n2), AnJria11o y 

Carr ( 1987), Takayama y cul ( 1 987), Skinncr y 
col (19~0), Kclly (1988), ~lcVcrry) Rubi11son 
( IY89), Way y llowarJ ( 1990), T.tjirian y col 
(1990), Gatc' y col (1990), AnJcr>on (1990), 
S1·cittsson y col (1990), Asltcr y col tiY90), IIML 

y ~.:ol {IY9U), UaL:hmau y col (19lJUJ, Juuc::, y 
col ( 19~9 ), Maycs y col ( 1 989), Junc' ( 199U), 
lliga::,hiuu tl99U), Saruta y col ti<J~lJ), LinscrbcJg 
y cul ( 19~2), \'c::,truni y cut {!YlJ2J, T.mabc y 

~..ol (1'1(12). Si:irrazm y MuJ\1111 (i•.i·J2¡, Anlin y Lul 
(J~JlJ)). Lhu y J\damal ~J')I)j), Kdl; y liuaJJillilll 

(tY9i¡ y Ui-o>ht y cul ( 19~3¡ 
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Vd la verde ( l~Y.J) hace Ulli.l rr..:vi~tuu crittca 
Jc lo,:, sistemas de couuul activo ) ¡>J~ivu, y 
Jescnbt.: 1..~~ princip..tle~ t:Structura~ en Id~ que 
~e htm implementado. Ud e~tudw se concluye 
qu~: !;, aplica~.:ión de cada di~po~llivu depcnJc 
J~.: las .prupil!dades diniun icas J¡; los si:mw~ 
y Jc la~ característica~ propias d~: Id ...:~tructu1 a. 
Los co~tos actuales de cstus ~btt:lllil~ dchcrán 
dbHllHUir en un futuro cuando ~u utiliLJI.:ton 
.!>e cxttcnda de manc:ra generaltzada 

1.3 Osciladores resonantes 

La mclusión de una o varias masas uJit.::ionalcs, 
con propiedades dinámicas cunocidi..is, sobre 
un cdtf1cio puede reducir considcfi..lbh:mcntt: ~u 
rcspue~ta ante eventos sísmicos. 

Dt!n. llartog ( 1956) fue uno dt: los prunero.!> 
invcstigadorcs que abordó t.:l Lema Jc sbtcmas 
con o~ciladores resonantes, demostró ·que con 
ciertos parámetros dinámicos del ~btcma 
COI1JU1110 pued¡;n obtencr~c 1 cduccwu¡;~ impor
tante~ Je la resput!sla. En un .!>l~tcma de do.!> 
grado~ de libertad, si el periodo Jt.: la carga 
comcidc con el periodo dt.! vibt ar Jd segundo 
nivel (piso adicional), el movimiento del priml!r 
nivel es nulo y el segundo se ve ~omctido a 
una fuerza de igual magnitud y s..:nuJu con u ario 
a la fuerLa de exctli:il:Íón. Al ex1stir amorti
guanuento ambas masa~ sc mueven pero los 
dcspltuamientos de li:i pr1mcri:i puedc.:n reducirse 
dc Juaneri.l importante al elegir aJccuodamcntc 
la~ propiedades dinámicas de la ~cgunda masa. 
Cuando el sistema es elástico y la~ frecuencias 
están bien separadas, Den llartog obtuvo expre
~iones para evaluar los parámetros Jd oscilador. 

' 
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Fig 40 Curvas e,fuerzo dcft1rmación de d1srosi1ivns de aleación 
con memoria adar1<1blc 
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En lJ R.::pública de Armenia se han estudaado 
analuic.t y cxpcrimcntaliw::mc eJ¡flcios de varios 
grado~ Je hbt:n<.id cou uu piso adt.:hlllJl some
tidos a eventos sísmh.:os con carilcterísucas 
dinámkas divcrs~s. ob1cniéndose reducciones 
de la rcspucsla a la miwd de la oblcnida sin 
t:stc pi~o d'-~rCih::V y Rt:t_nikO\ 1 'J~~ ) Klia..:hiJn 

) .:oL 1 ~~" J 

. Pamagua y col ( IIJKIJ) estudiaron analí
tic¡¡meute un sistema de dos grados de libertad 

~lll: .•• u:.: •. auw .,:.tllJH ·u.;; .. : :•IIJ.:lllh.it UL ill•:h i. 

con ¡¡gua. La mayor rt:duccaon dl: la respuesta 
St.: encontró para cxcitaciont:s correspondientes 
a n.:gi~tros de la LOna Ulauda del valh: de México 
(lcmblorcs de banda angosla). 

Generalmente, la masa y amol1iguamiento del 
piso adicional difieren considcrilblcmentc del 
resto de la estn1ctura. Esto dificulta el análisis 
dt:bido a la carencia d~.: modos clásicos de 
vibrar. El problema ha sido lralado por varios 
im·esligadorcs entre los qtH.: se ccucntran: War
bunon) Soni (1~77), Villavcrdc l Newmark 
(I~~IJ), Vtlla\<!flk (I~X(, y i'JXo), Y;mg y col (19~X), 
Ch.:u ) Soúng ( 1 n~ ), IGrahim y .:al ( 1 n9) e 
lgusa ( 19911 ). 

AclUalmcntl!, se lh.:va a cabo un estudio 
.malilico de un sistc111a de dos grados de 
libertad, en el que el prunero representa a la 
..:structura y d segundo a la masa adacional 
IAgutüiga y Jara, ~~~3). Los resullados del 
análisis clúslico penuiten ver que una limitación 
impmtanh.: para aplicar cstos sistemas es que 
el oscilador se ve sometido <.1 demandas de dcs
plaLamientos qu\! n.:sultan inalcanLablcs desde 
un punte de vista práctko Sin embargo, de 
acuerdo con lo hasta t.Jhora ubtcnido, si se 
pcruut.:: que la estructura tl..':nga dl..':mandas de 
duc1ilidad moderadas, los dcsplazamienlos del 
oscilador disminuyen considerablemcnt~. lo que 
podna hacer aplicable al sislema. Los rcsuilados 
no son todavía concluyentes, por lo que el 
estudio ~igue en proceso. 

1.4 Cables de presfuerzo 

Los enormes daños provocados por los 
lemblorcs de sepliembre de 19X5 obligaron a 
buscar sistemas alternativos de reparación y 
reforzamknto de estnacturas. Uno de los siste
mas propuestos y usado ·en el reforzamiento 

dt: cs..:1Jdas fu~ la indusaun J.: ..:.tbl~s J..: 
pr-.:stut:fLO 12omv .:ünUa\ a..:tHl)S J,_' L1 ;.'stru..::tut-1 
tJ.Ift.l 11\(f(;lHCHtar SU r.:~ISI.:n..:l.\ ~ llt-1-i..::L ~Riülh .. 'IU 

y col, l Y~ Y). Sc han lit:\ aJo ,1 (,tbo c.::studllls 

mutliticos (Paniagua y coL 1 ~~tJ) ~ t::>.pcnm~ntúks 
(f\liranda) 8t:nt:IO. i'J~')~ Jd Culll!h1n,nuicntu 
dt: I.:SIO~ :iÍ~ll::lllaS qu~o: 1\llii.:Sililll a.:Ju..:..:i011~S 

nupmtant~..:s en la fl.:spucst.l al JJ~o..:uqwrar lus 
cabks. Aunque no es propiann;,¡t.,; un sistt:lll.l 
de disipa~.:ión, d coauponama..:nto de las 
.:~tn1.:turas analizadas lo hac..:n .nractivo como 

\!\\',_ j'•·-:it;\, -:-l;ll:.'ldl. j' 1:. :~'¡\!;~'.._';,¡·., 1:, 

daliu~ sísmicos. Los estudws Jlllcnon.::s se han 
limitado a estructuras pt:qucúas con estrucLU
raciones Similares a las que se utilizan en la 
construcción de escuelas baJO excitactoncs 
sísmicils de registros cercanos a los eptcemros 
(cosla del pacifico de México) y alejados de 
ellos (Ciudad de México). Uno de los parü
metros considerados en los iln<ilisis fue la 
variación dt: las fuerLas cortilntes de entrepiso 
cou la inclinación dt: lo::. cablt.:s. P.1ra lus casos 
(;Stt,JaaJIIS se concluye qu~..:, al g•aficar la fucfLa 
coua:,tc contra de~plazalllicnto rclatn·o del 
CHilL.:pL-,v al incorporal lus caUks. d COHIJ.JUr

tallliL.:nil• later<JI cs paúctkaJu~..:IIIL cl;buco, por 
.lo lJUt: los cJificios d¡;ben JisdiarsL: p<~ra una· 
demanda de ductilidaJ d~.: u11u 
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La bondad del sistcma se h.J comprobado 
en estudios de edificios de UHO y de dos 
niveh;~. La solución, sin embargu, es atractiva 
para ~.:dif1cios p.:quciios y dt: uu.:daaua altura, 
como se comprueba en los estudws analíticos 
de Jara y col ( 1 ~n¡ y GómeL y col (1 ~~3 ), donde 
se au.u.::;:,lfil que pafa cdif1cios dis~.:ilaJ.__~s origi
::tdiiiL:Hlc con dcmantl<.is d~..: ductilid;..d de dos 
) t:ualou, ~..:sta pucdl:II rcducii~c de 111anera 
apreci;lhlt: al incluir lo~ ca bit: . .-: :k JH ..:~-fu~..:rzo. 

2_ DISPOSITIVOS 0[ 
CONTROL ACTIVO 

El control activo se basa en el principiO de 
eliminar lils vibraciones de una cstrucllJr<J me
diante la aplicación dl: fucrzas t.::.\Lcntas El 
movimiento se detecta mediantt: la wclusión 
de seusores, en varias panes d~..: lt.J c.:stmcturil, 
que miden la respuesta de esta y las 
e.\citaciones externas. 

Los sensores se conectan a una computadora 
que envía señales a sistemas (actuadores) que 

3?. 
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aplican fuerzas n la cstmctura con la finalidild 
de contrarrestar el movimiento. 

Los principales sistemas desarrollados en 
la actualidad se describen a continuación: 

2.1 l\lasn activa 

Este sistcm:1 c.s una extensión del sistemn pash·o 
con osciladores resonantes. El movimiento de 
la rnasn sobre el. último nivel de la estnrcturn 
es controlado por medio de una computadora 
que dctcctn el mo\'imiento del edilicio n través 
de los sensores y envía a los actundores el 
mm·imcuto que se debe aplicar a las masas (fig 41). 
A diferencia del sistema pasivo. el activo 
controla el mm·imiento del edificio para temhlorcs 
de banda angosta y de banda ancha. La primera 
:1plicnción de este sic:;tema se hizo en J;1pñn 
parn un edificio flc ncero de 11 niv~l~s (Toy:una 
y col. }1){12) f\h.:diciones de In rcspnest:--¡ <11'!C 
In accicín del ,·icnto h;m mostrado (]l!C el 
mo,·imien!o latcml del edificio es de alrcdcrlor 
del JO'X~ del que tendría. si no existiern b nmsa 
actiYa. 

Una de la~ principales desvent;~jas de c~tn~ 
si~temas es 1:1 gmn demanda de energía q11c 
se requiere par<1 <1plicar la!' fuerzas de contrnl 
Encnminnrl0s a :11npliar la aplicación de r~lns 
dispositivos. se hnn propuesto diversos si~tem:1s 
como el descrito por Maebayashi ~· col. 1992. 
Se propone nn ~istcm<1 de control similar ;~l 

;~nterior. pero con el uso del sistemn de m:1o;:a 
tanto ;~cth·a como p<ISÍ\';1. con lo que se logra 
disminuir la energía neces<Jri;~ a l<1 tercera p:1rtc 
pam el control de dento ~· sismos moderados. 
El sistema se encncntr<1 instillado en un edificio 
del Japón de siete ni\'clcs. 

Similar al anterior. fu.iitn y col (I'Jn) 
describen el estudio experiment;~l de un modelo 
;¡ c~cnla n:llnr;~l de sri~ niYeles en el rpre se 
incorporó una mao;:;~ de control <1Cth·o p:1r:1 
\'icnto y tcmhlore~ morlrr<rdo~. que se con\ icrt.c 
en pnsin1 p:1r<1 temhlnres de .cr<rn nwgnitnd. 
L;~ reducción de l;¡ rro;:pucsta para estos ,·,llimo~ 

enntos es de alrededor del .ftJ%. Una propues
ta similar es In de Kitamura v col (1'192). ~nc 
incorporan como masa adicion:ll seis tnnques 
sobre ;~isl<1dores de hase. en el último nircl 
de In estructura El sistema se incorporó en 
un;~ estmctur;~ de 21 pisos y 130 m de altura 
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La respuesta analítica de los desplnz;,inicntos 
con control acti\'o representa el 35%1 de la 
estructura sin control. Cuando la masa nctún 
como sistema pasivo. la máxima reducción 
encontrada es del 1 O% 

2.2 Tendones activos 

Los tendones son contravientos colocndos 
diagonalmente en formn de X que :1barc;~n uno 
o varios niveles de la estmctura (fig ~2). Las 
fuerzas que se requiere aplicar a lo~ tendones 
se obtienen de maner;~ similar ni sistema 
anterior. 

Se han desnrrolbdo tambiCn tendones 
activos p11ra modificar las propiedndes dinftmicas 
de la estructura cuyo objetiYo es nlcj<H el 
periodo fundnmentnl de la estrnctur;1 de bs 
frecuencias domin;~ntes del temblor p:1ra cad;~ 

instante y con esto edtnr el efecto de rcsf'
nancia Un;1 de lns posibles altern<1th·;~s es !:1 
de modificnr l;~ inclin:~ción del tend0n c0n el 
tiempo. lo que permite cnmhiar la rigidez de 
los marcos. 

Descripciones m:í:s det;~llnd:1s de c~tos 

elementos y estudios de lnhor:1tnrio se encuen
tran eh Higashino ( t•)?P) y Soong {19°0 ~ 19'>1). 

Se han propuesto métodos de an:ilisis par;~ 
estos sistemas como los descritos en Cheng 
(1'1911). Suhard.io ~·col (1'1'111) y Yamnda v col 
(19911). 

2.3 Dispositivo de fricción activo 

A k hay y A k tan ( 1990) propnsieroñ un sistema 
de control <1Cti\'o. que disip<r enrrgí;~ por 
fricciói1. similar al pash·o de Poli (I'JX2) El si.<
tem<1 puede control<1r 1:1 fuerza mnbr;~l de ciesli
zamiento de los disposith'.f!S en condici0ncs 
de sen·icio ~· en condiciones últimas 

COI\IENTAHIOS FINALES 

La ;~plic<1cicin de los sistemns anteriores depende 
de par~mctros. que involucran las cnmctcríslicas 
de los e\"Cntos sísmicos. la localización y el 
tipo de estructura. 

Los disip.1dorcs de energía son unn opcton 
viable para la disminución de dat1os proYocados 

1 
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MASA ADICIONAL 

Fig. 41 Sistema de masa activa 

rs;:: 
. 

y rx 
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Fig. 42 Sistema de tendones activos en un modelo estructural de se1s niveles 
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por temblores en la República Mexicana para 
ciertas caractcrfo;;ticas de las edificaciones. Sin 
embargo. es necesario comparar su comporta
miento con sistemas alternativos que permitan 
elegir el más adecuado económica y estructu
ralmente. Por la manera en que disipan energia 
(mediante desplazamientos relativos entre dos 
niveles consecutivos) y de acuerdo con los 
resultados hasta ahora obtenidos, su utilización 
resulta atractivo para edificios pequeflos y de 
mediana altura. 

El principal objetivo de los aisladores de 
base consiste en nexibilizar a la estructura La 
esbeltez e<> unn de los prtrámetros que restringe 
c;u uc;o dC'hidn a los mnmentos d~ \'OIIcf1 y a 
los de--:rlnzamicntos lntcrales. Las m~ynn.'s 

reducciones (ie la rrspuesta se obtienen en 
estructura.;; con periodos pequeftos ha_1o C'<CÍ· 

tnciones con gnmdcs contenidos de frecurndas 
altas. Debido n lo anterior y a los posihlcs 
asentamiento.;; difcrencinlcs, no parece at:-activo 
su uso en la zonn blnnda de la ciudad de Mé.xiro. 
aunque si en otras partes de la República. comQ. 
sOn l<tc; coc;tflc; etc! Pacffico. 

El oscibdor rcc;nn<lnfc es un sic;tcmíl pro
misario p<1ra estructuras con comport;unir;nto 
lincnl. Loe; cc;tuciios que actualmente c;c IJc,·;m 
a caho pcrmitir;ín <kfinir la aplicabilidad rlrl 
sistema. El incremento de la capacidarl dP 
disipación del c;istcmrt se podrfa l0!!r<lf con In 
incorporarilm de di<>ipadnrrc; de rnergln, n hien 

cnn un pi<>n adicinnnl dr comportamiento 
e!'asloplfl<>lic0 y ndcrnadíl cinctilidad. ( )lríl rnc;i. 
hilidad que h:-:r~· :-tlrnrfl\'0 <11 c;io:tcma ('<; rcmnlil 
dcmandns de ductilidaet pequeñas en líl 
estructura cunndn se vea sometida a evcntoc; 
c;ic:;micos de grnn mílgnitud. 

1 .os cílhi<'o: de rresfuerzo son una solució'n 
ntractiva rara estructuras pequeftac; y de 
mediana n!lnril rilr:l cierto tipo de tC'mhl0rC<:;, 
Aunque no mf1<iific(ln, de m<tner1 impnrtantc, 
la C(lp<lcidad de di<:ip:-~ción dc eneq:d<1 etc In 
cstructurfl. incrcmcnt:ln c:;u ri~?:idez y rc<:ic:;tcncill. 
y mejoran el ('otnr<'rlflrnicntn s,ío:mrco, con 1:-~ 

contrihuciún rh.· líl c"tructura existente. 

Lo<:; sistema" d{· control ctctivo se encucntrnn 
en dec;ventílj:l en nuc,.tro país c0n respectn <1 

lns pasivos. p0r su elevado costo y l::t nece· 
sidnd de m;-~nrcnimicnto periódico; no ~,l~c:;t:-~ntc. 
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pueden controlar más eficazmente el movinliento 
de la estructura. Es de esperarse que en el 
futuro 'se desarrollen con mayor frecuencia 
combinaciones de sistemas pasivos y nctivos 
(sistemas hlbridos) que disminuyan las 
limitaciones de los primeros y reduzcan las 
fuerzas de control necesarias. con la 
consecuente disminución dell co~to. 
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RECOMENDACIONES 
~ARA EL DISENO SISMICO 

CON BASE EN 
LA EXPERIENCIA 
DE LOS SISMOS 

DE SEPTIEMBRE DE 1985* 

Enrique del Valle Calderón* • 

RESUMEN 

Se analiza el proceso de cálculo que debe seguirse para 
diseffar una cstntctura contra sism~s. discutiendo las 
incutidumbres existentes. en la estimación del sismo de 
diseno y la elaboración de los modelos maumáticos. 
Con base en lo ocun-ido durante los sismos de septiembre, 
se evalúan también las recomendaciones sobre 
estructuración propuestas por diversos autores y la 
influencia de la configuración de los edificios en su 
rupuesta sismica. 

SUMMARY 

In this papcr, the calculation process that must be 
wzdcrtaken to dc~ign a srntcture against earthq'uakes is 
ana(1•:cd. At thc samc time, tllc unccrtainties in the 
estimar ion o[ the dcsign sci5m and in the Cla.boration of 
matiJ~matica/ inodels are discussed. Considcn'ng the events 
rcsu/ting from thc s~ptcmber carthquakes, the construction 
rccommcndations proposed by severa/ authors and t1re 
inf/uence o[ th,e configurar ion o[ building< on its seismic 
response are also evaluatcd. 

f • Ponencia presentada en el S1mlnarlo IMCVC sobre Ev.:~luac16n y Roparaci6n do Estructuras de Concreto Dañadas por Sismos, el 19 de 
~: _ noviembre de 1985. : ._ 

• . o 
, : •• Ingeniero Civil, UNAM. Maestro en Ciencias,~ Universidad de llllnois. Profesor, División de Estudios de Posgrado, Focultad do lngunler(a, 
·' UNAM, . 
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El análisis de los efectos de los sismos de septiembre 
de 1985 en la Ciudad de México y otras localidades 
del pa fs permitirá establecer nuevas especificaciones 
para el diseño sfsmico, que conduzcan a estructuras 
más seguras en el futuro. En este momento existe
una inquietud general entre ingenieros y arquitectos 
por conocer los principios en que se basa la ingenie-

. -rfa sfsmica, los cuales se han desarrollado precisa· 
mente gracias a las investigaciones ·ealizadas cada 
vez que ocurre un movimiento telúrico intenso en 
algún lugar del mundo. En este articulo se hará re· 
ferencia a las experiencias derivadas de dichos tem· 
blores, así como a las recomendaciones generales 

1 que se originaron a raíz de otros sismos. 

El. proceso de diseño sísmico de una estructura 
incluye varias etapas: 

1. Evaluación del riesgo sfsmico. 

Análisis de las condiciones del sitio de la cons· 
trucción y establecimiento del criterio y de los 
sismos de diseño. (Reglamento.) 

2. Selección de la configuración y de la estructura 
del edificio. (Controlable.) 

3. Predicción del comportamiento mecánico del 
sistema suelo-cimentación-estructura. por me· 
dio de modelos matemóticos. Definición de 
estados 1 imite de servicio, de daños y de colapso. 

4. Verificación ae que el suministro sea mayor 
que la demanda, desde distintos puntos de vista: 

Rigidez, resistencia. estabilidad, capacidad de 
absorción y disipación de energla. 

Análisis de la factibilidad y confiabilidad del
¡jiseño preliminar y rediseño, en caso necesario. 

5. Diseño final. 

Detalles estructurales y no estructurales para 
que haya congruenc1a entre el proyecto y la 
construcción. 

6. Construcción y mantenimiento del edilicio du· 
rante su vida de servicio. 

La filosofla del diseño por sismo. en la mayorfa 
de los reglamentos de diseño del mundo, establece 
que los edificios no deben sufrir daños de ninguna 
especie al someterse a movimientos moderados de 
ocurrencia relativamente frecuente; que pueden pre· 
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2 
sentar algunos daños en elementos no estructurales 
durante temblores de intensidad media, y que pue· 
den sufrir daños en elementos no estructurales, y 
aun estructurales, al ocurrir sismos más fuertes. 

Desafortunadamente, los datos estad fsticos de 
que se dispone en la actualidad no permiten desa· 
rrollar correctamente la filosofla del d1seño sísmico, 
porque resulta imposible predecir cuál será el tem
blor más fuerte que se pueda presentar en determi
nado lugar de la Tierra. Esto se debe a que la historia 
con que se cuenta es, a lo sumo, de_ unos cuantos 
siglos atrás; lo que resulta muy poco comparado 
con el tiempo requerido, desde el punto de vista 
geológico, para que se acumule energía suficiente 
para producir sismos intensos. Además, se sabe 
poco aún sobre los mecanismos que generan un 
temblor y sobre la liberación de energfa producida 
por sismos de intensidad media. 

En la Ciudad de México, el reglamento de diseño 
se basaba en lo observado durante el sismo del 28 
de julio de 1957, que se consideraba como uno de 
·Jos más fuertes ocurridos; sin embargo, el sismo del 
19 de septiembre fue aproximadamente tres veces 
más intenso. lo que provocó daños inesperados. 

En general, en todos los reglamentas modernas 
se acepta, para el diseño por sismo, el empleo de 
fuerzas reducidas en función de la ductilidad y que 
las estructuras sean capaces de desarrollar, lo que 
depende de los materiales empleados, del sistema 
estructural (marcos formados por trabes y columnas, 
estructuras a base de muros de carga y rigidez o sis· 
temas mixtos a base de marcos y muros) y de los 
detalles de conexiones y armados en general. 

Es común emplear coeficientes sfsmicos del orden 
del 5 %al 1 O% de la gravedad para evaluar las fuerzas 
de diseño aprovechando precisamente el concepto 
de ductilidad, a pesar de que.la respuesta elástica de 
las estructuras es mc;:ho mayor en temblores _intensos. 

En general. los reglamentos permiten emplear mé· 
todos de análisis estático o dinámico para evaluar las 
fuerzas sfsmicas de diseño, Los métodos estáticos 
resultan por lo regular conservadores comparados 
con los métodos dinámicos, y con ellos se logran 
fuerzas mayores para el diseño, pues han sido obte· 
nidos como una envolvente de análisis dinámicos de ' 
estructuras con distintas variaciones de masa y rigi· _.J· 
dez. Los métodos estáticos se aplican a las estructu· _ 
ras de menor altura (hasta 60 m según la edición e 
1976 del Reglamento de Construcciones para e1 
D. F.). Los métodos dinámicos se emplean usual· 
mente en el diseño de edificios altos. 
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Después de un sismo intenso, con frecuencia es 
necesario actualizar los reglamentos, pues quedan 
en evidencia sus deficiencias y se hace patente la 
necesidad de incluir en ellos los resultados de las 
investigaciones realizadas después de su publicación, 
para superar el atraso tecnológico que han sufrido 
con el paso de los años. 

La dificultad que existe para predecir el movimien· 
·. to telúrico más intenso que puede presentarse en un 

lugar determinado ha sido reconocida a nivel mun· 
dial. Por esta razón, la Ciudad de México ha recibido 
la visita de numerosas misiones técnicas de todos 
los pa {ses que tienen alta sismicidad, que desean 
aprovechar esta experie(lcia para evitar, en lo posi
ble, que les ocurra lo mismo. Este sismo será segura· 
mente la causa de la modificación de muchos regla

·mentos de diseño s{smico en el mundo. 

En ocasiones se sabe que algunos aspectos que 
contiene un reglamento en vigor son obsoletos; 
sin embargo, es dificil y lento el proceso de actuali
zación, que solamente se acelera con la ocurrencia 
de sucesos extraordinarios como el que nos ocupa. 
Para ilustrar lo anterior se puede citar el atraso que 
ten {a el reglamento de construcciones que estaba 

J 
que los ingenieros estructuristas ceben reconocer 
su papel como asesores de sus clientes v advertirles 
el peligra en que pueden poner a una estructura si 
insisten en que se resuelva empleando un sistema 
estructural inadecuado; pues: muchas veces. por el 
temor de perder el contrato. aceptan realizar la obra 
aun a sabiendas de que el comportamiento de la 
estructura puede no ser el adecuado. Es necesario 
reconocer también que. en ocasiones. las complica· 
cienes asociadas a un proyecto rebasan la capaci· 
aad profesional de algunos estructuristas que. de 
todas maneras, se comprometen a realizar el trabajo 
haciendo simplificaciones inadmisibles y cobrando 
cantidades muy inferiores a los honorarios que pedi· 
r{an ingenieros bien preparados, que cuentan con los 
conocimientos necesarios para solucionar las comcli· 
caciones. Esto ha llegado a demeritar el proceso <Jel 
cálculo estructural y ha hecho difícil establecer 
tarifas razonables para este tipo de trabajo, ya que 
siempre habrá alguien dispuesto a cobrar menos. 
pero simplificando excesivamente los modelos mate· 
máticos ·y limitándose a especificar el armado de 
unos cuantos tipos de columnas, trabes y losas, lo 
que resulta a la larga mucho más costoso que un pro
yecto bien desarrollado y detallado. 

vigente en 1957 y que databa de 1942. Por lo que, Se ha observado, a ra(z de muchos temblores ocu-
ya para entonces, requeda de importantes modifica· rridos en diversos lugares, que la configuración y el 
cienes que se lograron, primero, a través de normas sistema estructural que se emplee en una construc· 
de emergencia y, después; con la versión de 1966. ción son decisivos para la forma en que un edificio 
Esta última tardó mucho ··en aprobarse y fue refor· responderá a los sismos, y este es precisamente uno 
mada diez años más tarde para incorporar una serie de los aspectos que s{ se pueden controlar al canee· 
de aspectos que la convirtieron en uno de los regla· bir el proyecto. En el libro "Building Configuration 
mentas más avanzados del mundo, aunque con los & Seismic Design" de Arnold y Reitherman, editado 
áños nuevamente fue quedando al margen del estado por John Wiley, se proporciona unu excelente des· 
del arte. En 1979, durante el V Congreso Nacional de cripción de los problemas asociados con la forma de 
lngenier{á S{smica, celebrado en Guadalajara, el las plantas de los edificios, con la manera en que 
Dr. Meli, Investigado, del Instituto de Ingeniería de vurrari las ele•Jaciones, con la d:sposici6n de los ele· 
·la UNAM. dio la v:n de alarma con respecto a que mentas estructurales resistentes, y con otros aspec· 
los sistemas estructurales é baso de columnas y lasos tos. Dichu obra ya hn sido traducida al español y 
planas aligeradas observaban un comportamiento-- será publicada próximamente por Ed:torial L:musa; 
menos dúctil que el que consideraba el reglamento. resulta muy útil para convencer a un arquitecto de 
Dichos sistemas se ·hab{an vuelto muy populares lo inadecuado de un proyecto, pues es clara y está 
entre ingenieros y arquitectos por su facilidad de profusamente ilustrada. · -
construcción y, en aquella ocasión, el Dr. Meli 
sugirió algunas modificaciones al respecto que esta· 
ban por ser incorporadas en el reglamento. Esos 
mismos cambios se recomenduron en otros congre· 
sos y cursos; sin embargo, no se logró hacerlos del 
conocimiento de todos los ingenieros y arquitectos 
que usaban dicho sistema estructural, lo cual quedó 
en evidencia con el sismo de septiembre, pues hubo 

·numerosas fallas en ese tipo de construcciones. 

Por lo anterior, considero importante destacar 
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Asimismo. el "Manual de Diseíio Sismico de Edifi· 
cios", de Bazan y Meli.·y el libro "Diseíio de Estruc· 
'curas Resistentes a Sismos", de Dowrick, ambos de 
Editorial Limusa. contienen recomendaciones útiles 
sobre la formu y estructuración de los edificios; son 
obras que todo estructurista debe conocer. En ellas 
se puede encontrar una serie ce recomendaciones · 
para mejorar el comportamiento de las estructuras 
construidas en zonas s{smicas. Dichas recomendacio· 
nes pueden resumirse en los siguientes puntos: 
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a) Poco peso. 

b) Sencillez, simetrCa y regularidad tanto en plan· 
ta como en elevación. 

e) Plantas poco alargadas y elevaciones de esbeltez 
reducida .. 

d) Uniformidad en la distribución de resistencia, 
rigidez y ductilidad. 

e) Hiperestaticidad y ICneas escalonadas de defen· 
sa estructural. 

f) Formación de articulacio'nes plásticas en ele· 
mentas horizontales más que en los verticales. 

g) Propiedades dinámicas adecuadas-al terreno en 
que se desplanta la estructura. 

h) Congruencia entre lo proyectado y lo cons
truido. 

La razones de estas recomendaciones son las si· 
guientes: 

a) Las fuerzas que se generan en una estructura 
durante un sismo se deben a la inercia que 
tienen las masas para seguir el movimiento, por 
lo que, cuanto más oequeñas sean las masas, 
menores serán estos efectos. Es recomendable, 
por lo tanto, reducir sobre todo el peso de ele· 
mentas no estructurales que no contri~uyan a 
la resistencia. como por ejemplo ac:::>ados, 
muros diVISOriOS, fachadas. etc .. y buscar qUC 
las mayores cargas se ubiquen en los niveles 
inferiores. 

b) Mientras más sencillo, simétrico y regular sea_. 
un edificio, más fácil será modei<Jrlo. Asimis· 
mo, serán más realistas las hipótesis que se ha· 
gan con respecto a su comportamiento. Para un 
edificio complejo es difCcil hacer hipótesis de 
cálculo razonables y, por lo tanto, su campar· 
tamiento será incierto; además. será más com
plicada su construcción. La experiencia ha 
demostrado que las estructuras sencillas. simé· 
tricas y regulares son las que sufren menos 
daños en temblores excepcionales o de media· 
na intensidad. 

e) La razón para limitar la longitud de las plantas 
es que existe la posibilidad de que el movimien
to no sea el mismo a todo lo largo de una es
tructura. y esto causa en ella efectos que no es 
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~ • fácil determinar, debido a movimientos desla 
sados de los apoyos. Por otra parte, los eíoc:os 
de la temperatura y la contracción también 
hacen recomendable limitar la longitud de las 
construcciones a sólo 50 m aproximadamente, 
a menos que se tomen precauciones especiales 
para reducir dichos efectos. 

La esbeltez excesiva en un edificio ocasiona 
complicaciones en el análisis y el diseño, pues 
es necesario tomarla en cuenta en los modelos 
matemáticos. Además,· durante un sismo, el 
exceso de esbeltez es causa de grandes deforma
ciones que provocan el pánico entre "sus ocu
pantes. Por lo tanto, se recomienda que la altura 
de los edificios no sea más de 3 ó 4 veces la 
menor dimensión de su planta. 

d) La uniformidad en la distribución de la resis· 
tencia, rigidez y ductilidac también mejora 
notablemente el comportamiento de las estruc· 
turas. Las discontinuidades producen amplifi· 
caciones dinámicas importantes que no son 
fácileS de predecir con modelos matemáticos 
simples. Si es necesario que la estructura no sea 
uniforme, habré que tomar en cuenta, median
te modelos m o" complicados. 1 os efectos diná· 
micos de esta falta de uniformidad. 

e) y f) Las estructuras· hiperestáticas tienen más 
defensa que las isostáticas. Paradójicamente, 
esta recomendación se contrapone a la del inci· 
so b en cuanto a la sencillez, pues las isostáticas 
son más simples; sin emburgo, durante sismos 
excepcionales se comportan me¡or las hiperes· 
t<iticas debido a que, para llegar al colapso, 
es necesario que haya mayor número de articu· 
laciones plásticas. En este sentido, se ha visto 
que la formación de articulaciones plásticas en 
las trabes. en el caso de estructuras porticadas. 
es más favoratle, puesto. que la demanda de 
deformación (ductilidad) en ellas, se reparte 
entre más secciones. Cuando las articulaciones 
plásticas se forman en los extremos de las co
lumnas de un entrepiso, mientras el resto de la 
estructura permanece en estado elástico por no 
haber uniformidad en la distribución de la resis
tencia (punto d). la ductilidad global que puede 
lograrse es baja, y es fácilmente superada por la 
demandada en temblores extraordinarios; por 
lo tanto es muy probable que sobrevengan co· 
lapsos parciales o totales, como los que se ob· 
servaron el 19 de septiembre. La ductilidad 
local que alcanzan los elementos a flexión pura 
(vigas) es mucho mayor que la que pueden 
desarrollar los elementos sometidos a flexo-
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compresión (columnas). (Véase Oowrick o 
Bazán y M el i.) 

Es recomendable la existencia de l(neas de de
fensa escalonadas, pero complica el cálculo de 
la estructura, pues hay que prever lo que puede 
pasar al ir fallando cada una de esas defensas. 
En un edificio esto se logra colocando muros 
de resistencia reducida que limitan los despla
zamientos, disipan los efectos de un sismo de. 
baja o mediana intensidad y de ocurrencia 
más frecuente, y fallan como fusibles, absor
biendo energ fa, durante temblorés más inten
sos. Los efectos de la falla deben tomarse en 
cuenta en un análisis de esa estructura sin los 
muros. sometida a un sismo violento. 

g) El temblor del 19 de septiembre-hizo evidente 
la conveniencia de esta recomendación. Aunque 
es muy ditrcil saber con precisión si las propie
dades dinámicas de un terreno y de la estructu
ra que se va a desplantar sobre él son adecuadas 
o no, se ha comprobado que el comportamien
to de estructuras rfgidas en terrenos blandos, o 
de estructuras flexibles en terrenos duros es 
más favorable, debido a la poca probabilidad 
de que se amplifiquen los efectos del movimien
to de' suelo por resonancia. Al analizar la for
ma de los espectros de diseño que presenta el 
Reglamento de Construcciones para el Distrito 
Federal para ambos tipos de terreno, se observa 
claramente que, en suelo firme, los mayores 
efectos tienen lugar cu¡¡ndo el periodo de vi· 
bración de la ·estructura está comprendido 
entre O y 0.5 segundos (estructuras rfgidas). 
mientras que en terreno blondo esto ocurre 
en periodos entre 0.3 y 3.3 segundos (estruc
turas flexibles). La' '7láxim¡¡s aceleraciones de 
diseño eran, respec;!vilmente, 0.16 g y 0.24 g; __ 
esto Ps, se sal.IÍa que el suelo blando conduce a 
mayores respuestas que el duro. Sin embargo. 
se pensaba que las arcillas no sedan capaces de 
producir aceleraciones de respuesta mucho 
mayores que las propuestas, y habfa incluso 
ingenieros que consideraban que lils aceleracio· 
nes sugeridas por el Reglamento ernn exagern· 
das. El sismo del 19 de septiembre demostró 
que las arcillas sf pueden generur aceleraciones 
mucho mayores, ya que en el acelerógrafo ins· 
talado en terrenos de la Secretaria de Comuni
caciones y Transportes se midieron acelerado· 
nes del terreno de 0.17 gen dirección E-W, con 
un periodo dominante de 2 segundos. Al pro
cesar ese registro para obtener orde_n<Jdas de 
respuestas de aceleración máximas, se encontró 
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que se alcanzaron valores de 1 .O g para estruc· 
tu ras con periodos de 2 segundos, y amortigua· 
mientes de 0.05 con respecto al crítico; o sea 
que se obtuvieron respuestas máximas cuatro 
veces mayores que las estipuladas por el Regla· 
mento para ese tipo de estructuras. lo que 
explica por qué los daños más graves y el ma- · 
yor número de colapsos parciüles o totales se 
registraron precisamente en estructuras cuyas 
alturas variaban entre 6 y 15 pisos, ya que para 
ellas no se cumplla la recomendación "sobre las 
propiedades dinámicas. Estructuras similares 
desplantadas sobre terreno firme no.sufrieron 
daños. Tampoco en las estructuras rígidas. de 
pocos niveles y muros de carga, desplantadas 
en la zona blanda se observaron problemas 1m· 
portantes, con excepción de ¡¡lgunas casas y 
vecindades muy deterioradas por los efectos de 
hundimientos diferenciales y sismos previos. 
Las ordenadas de los espectros de diseño que 
deben aplicarse a terreno compresible y de tran
sición fueron significativamente incrementadas 
en las normas de emergencia publicadas en oc· 
tubre de 1985; se modificaron también ciertos 
aspectos sobre ductilidad y resistencia. para 
tratar de evitar problemas futuros. Se está tra
bajando en la elaboración de un nuevo regla
mento en el que, seguramente, se incluirán 
medidas que conduzcan a la obtención de es· 
tructuras más seguras. 

h) Todo lo que se refiere a la congruencia entre lo 
proyectado y lo construido se analizará m¿s 
adelante. 

Una vez definidas la estructuración y configura
ción de la estructura. para lo cual es necesaria la 
interacción entre el responsable del proyecto arqui
tectónico y el del proyecto estructural, en la tarea de 
estimar las secciones preliminares y defmir las cargas 
que deben considerarse en función del uso al que se 
va a destinar el edificio, se proced.e a la elaboración 
de modelos matemáticos para tratar de predecir el 
comportamiento mecánico del sistema suelo-cimen
tación-estructura. aspecto que generalmente se res
tringe, por desconocimiento del método o por 
limitaciones económicas ·y· de tiempo, a un modelo 
de la estructura únicamente, en el que se la supone 
empotrada en su base, lo que no siempre es c1erto. 

Al elaborar el modelo de la estructura se hacen 
nuevas simplificaciones pues, aunque un edificio es 
tridimensional, usualmente se modela en dos dimen
siones, también por razones económicas y de tiempo. 
En dicho modelo existirán, además, serias incerti· 
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dumbres con respecto a Jos parámetros que deben 
emplearse, tanto para las propiedades elásticas de 
los materiales como para las prooiedades geométri
cas de los elementos que integran la estructura, para 
la eficiencia de las conexiones, para la influencia de 

\las partes del edificio que no se consideran estructu
rales y para a,Jgunas cargas que deben ¡¡pJicarse, 
como la dP. sismo por ejemplo. 

En la actualidad es cada vez más frecuente el em
pleo de computadoras para este objeto, y los resulta
dos que éstas arrojan suelen tomarse como exactos; 
es preciso recordar que en computación se considera 
que "si entra basura, sale basura", por lo que vale la 
pena realizar estudios paramétricos que tomen en 
cuenta las incertidumbres que existan en la evalua
ción de módulos de elasticidad, áreas. momentos de 
inercia, etc .. y calcular el efecto de posibles valores 

_extremos en tos resultados. El objetivo de esta etapa 
del proceso es la obtención de elementos mecánicos 

·de diseiio: momentos ftexionarites y de torsión, 
fuerzas cortantes y fuerzas normales, así como des
plazamientos de la estructura; estos elementos se 
compararán después con los correspondientes a 
estados 1 (mi te definidos anteriormente céln base en 
el Reglamento o en el uso a que se v<J a destinar la 
estructura, recordando siempre que. en general, 
los reglamentos recomiendan valores mfnimos s<Jtis-. 
factorios, pero que determinadas construccione~ 
pue::len requerir valores m<ls conservadores, en 
función de su destino. 

Cuando se han determinado las acciones de diseño 
y definido los est<Jdos 1 imite paca los que se debe 
diseñar, se proceds- n re·.'isar si lzs dimensiones esti
madas preliminarr:1ente conduce~ a un comporta
miento satisf2cTorio de !a estructura, Cesde el ;:;unto 
de vista de la resistencia, verificando que el refuerzo 
requerido en el caso de estructuras de concreto re
forzado no sea excesivo ni ocnsione problemas .. 
constructivos en el momento del arm<Jdc y coloca
ción del concreto. También se debe hacer una revi
sión desde el punte de vista de la rigidez. verificando 
que los desplazamientos sean adecuados. es decir, 
lo suficientemente pequeños p<Jra que no se dañen 
los elementos no estructur<Jics; y corroborando, 
además, que los efectos P - t:. no seon import<Jntes, 
o sea que los momentos adicionales por efecto de 
las cargas verticales multiplicadas por los desplaza
mientos laterales no provoquen problemas de ines
tabilidad y, sobre todo, que estos dcsploza:nientos 
no produzcan pánico entre tos ocupantes. 

Para verificar la reststencia se emplean por lo ge
neral fórmulas semiempfricas que tienen cierto nivel 
de confiabilidad, según sea la solicitación de que se 
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trate. Por ejemplo, están mejor definidas las fóc:,ou
las que predicen la resistencia a la flexión que las 
que estiman la resistencia al cortante o a la flexo
compresión. Por lo general, estas fórrt)ulas son pro
puestas por los reglament.os. En el caso del Regla-
mento de Construcciones para el Distrito Feaeral 
se cuenta con Normas Técnicns Complementarias 
para el diseño de estructuras metálicas, de concrew 
reforzado, de mamposte(fa· o de madera. En las 
normas de emergencia emitidas después de los sis
mos de septiembre se modificaron las fórmulas para 

·estimar la resistencia de elementos de concreto re
forzado sujetos a flexocompresión (columnas y 
muros) tomando en cuenta la gran cantidad de 
casos de falta que se observaron. 

Si en la revisión de las dimensiones preliminares 
se detectan insuficiencias o postbilidad de un com
portamiento anormal, será preciso modificarlas y 
revisar qué efectos tendrá el cambio en los elemen
tos mecánicos y en los desplazamientos calculados, 
ya que cualquier alteración de las dimensiones 
influirá en tos parámetros empleados para el análisis 
original y en el model: matemático. En ocasiones 
es necesario modificar crásticamente la estructura
ción y, por lo tanto, repetir el análisis. 

Si los resultados del análisis y del diseño prelimi
nar son satisfactorios, se procede a elaborar el diseño 
final, detallando sobre todo aspectos que pueden 
presentar problemas durante la construcción y ha
ciendo hincapié en la forma an aue se debe ejec'Jtar 
la obra para que lashipótesisde cálculo no se alteren. 
Es muv.común que el ingeniero estructurista detaHe 
de manera más o menos c:a:-a tcdo lo que consideró 
estructural. pero qua olvi:Je detallar claramente 
cuáles elementos nc son estructurales, de acuerdo 
con sus hipótesis de c .. . culo. v la forma en que debe,, 
construirse estos eler:-:entc: =sto es porticulormente 
imponante en el caso de muros dé relleno, divisorios 
o de colindancia, construidos con mamoosterfa da 
tabique, pues suelen ten'er bastante rigidez y, si no 
se desligan adecuadamente de la estructura, alteran 
en forma tan radical .el modelo matemático emplea
do. que a veces no hay congruencia entre lo calcula
do y lo construido. Cuando se llega a este 1 imite. el 
comportamiento de la estructura resulta dif!cil de 
predecir, ya aue cambia iotalmcnte la forma en oue 
las fuerzas son resistidas y el modo en que se despla
za la estructura. En el mejor da los casos la colabora
ción de elementos teóricamente "no es:ructurales", 
pero mal desligados de la estructura, evita el colapso 

· o los daños importantes en un edificio; sin embargo, 
en otras ocasiones, dicha colaba-ación es la causa 
de fallas graves o derrumbe total o parcial de la es-
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tructura. Por ejemplo, la colaboración de los muros 
de colindancia en edificios situados en esquina suele 
causar serios problemas por las torsiones que se ge
neran; asimismo, en edificios de departamentos 
con plantas bajas sin muros por estar destinadas a · 
estacionamientos o comercios, es muy frecuente el 
fenómeno conocido como "piso suave" (véase la 
obra de Arnold). que propicia colapsos parciales, 
muchos de los cuales se observaron durante el sismo 
del pasado 19 de septiembre. 

Por consiguiente, debe vigilarse que la construc-· 
ción respete las hipótesis de cálculo y que se notifi
que al calculista si se modifica el proyecto en cuanto 
se refiere a la posición de las columnas y los muros, 
a las dimensiones de los elementos estructurales, 
a las resistencias especificadas para los materiales 
y al uso al que se va a destinar la construcción. 

Muchas de las fallas observadas se pueden atribuir 
a este tipo de problemas que se derivan de la falta 
de comunicación. 

Es preciso vigilar también que se respeten las dis
posiciones reglamentarias relativas a la separación 
entre edificios. Muchos derrumbes fueron ocasiona
dos por el choque entre construcciones vecinas, que 
se debió tanto a la intensidad y duración del temblor 
como a la separación inadecuada que habla entre 
ellas. Cabe señalar que la escasa separación en algu

. nos casos fue causada por desplomes previos debic!os 
al mal comportamiento de la cimentación. 

De tod::> lo an'terior se ouede concluir que el sismo 
del 19 de septiembre no reveló mushos aspectos 
nuevos; la mayor fa de los problemas ya se conocfan. 
Sin embargo, lo que no se esperaba. y resultó funda
mental, fue que los sism::>s en la Ciudad de México 
pudieran alcanzar acelera:iones :an importantes en 
el suelo blando. 

Esperamos que las experiencias recogidas esta vez 
sean tomadas en cuenta para diseños futuros. y que 
las reparaciones de los edificios dañados se hagan 
con base en un proyecto cuidadosamente estudiado, 
en el que se consideren las causas de las fallas y 
se procure evitarlas mediante reestructuraciones 
adecuadas o desligando los elementos que ~ 
propicien comportamientos no adecuados. t.:!.O! 

Este articulo está basado. en la ponencia "Reco
mendaciones para el diseño sismico con base en la 
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experiencia de los sismos de septiembre de 19]5", 
que presentó el M. en C. Enrique del Valle Calderón 
en el Seminario IMCYC sobre Evaluación y Repara
ción de Estructuras de Concreto Dañadas por Sismqs, 
efectuado el 19 de noviembre de 1985. Al final de 
dicho seminario se. realizó una serie de pregunras y 
respuestas: a continuación se presentan las que co-
rresponden a esta ponencia. · 

1. lDué opina de los análisis slsmicos que idealizan el suelo 
como resorte, en lugar de suponer que la estructurd está 
empotrada al terreno? 

El modelo puede ser más racional. aunque no es fácil de

terminar la rigidez que dcbe.asignarse u! resorte. Depende 
del tipo de estructura y de suelo e! qtre seu necesano refi
nar el modelo; por ejemplo. una estructuril rígida en te
rreno blando da resultados diferentes. DI modificar la. 
condición de apoyo en el terreno. suponiendo resortes en 
vez de empotramientos: pero si esta en terreno firme no 
cambian tanto los rcstlltados. 

:!. Si un edificio no tuvo daño ni pertenece a los casos previs
tos por las normas de erñergancia, pero se analiza con el 
Reglamenro 1976 y rebasa estados limite, ¿debe entonces 
ser reforzado conforme a las normas de emergencia? 

Si las deformaciones que tiene son excesivas. es probable 
que en cada sismo tenga daños en elementos no estructu
rales y podr{a pensarse, para evitar esto. en rinidizarla . 
aunque. en mi opinión, no necesariamente dt?heriJ ~a:isfa
cer las normas de emergencia, pues e! cos~o dt.:? la riardiza
ción sería mucho más alto. 

3. ¿cómo se podrian modelar los diferentes tipos de daños 
observados en una estructura, con el objeto de efectuar 
un análiSIS para predecir el comportamiento y/o el reiorra
micnto de estructuras dañadas? 

Al reforzar una estructura dilñada, considero más reco
mendable evitor que siga absorbiendo efectos sismrcos, 
para lo cual se requiere usar o-tra estructura· paralela. mu
cho más rígida, que tome todos los efectos sísrriicos. y 
qu'e se encuentre bien conectada iJ la orrginal. Además. 
se debe rcvisDr cwc líts losas scJn cc:maces ele trc::msmitir 
eso:; cfc-:tos al refuerzo. o ndicionor colectores r:snr.ciolcs 
pum lor¡rarlo. 

4. De acuerdo con la información captaca, ise puede indi· 
car alguna razón por la cual se dcscopetaron algunos edi· 
ficios dañados durante los sismos de septiembre? 

1 

Considero que hubo vDrias razones. En CJI!¡unos casos. la 
influencia ·de construcciones vccrna5 provocó cambios 
bruscos en masa y rigidez, los cua1c5 Célusaron amplifica-
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cienes dinámicas importantes; en otros casos. hab(a cam
bios de rigidez y/o de masa en la misma estructura; tam
bién pueden haber influido los efectos P - .0. (cargas veni
cales actuando sobre los desplazamientos horizontales), 
va sea por deformabilidad de la estructura misma o por 
rotación de la base sumada a lo anterior. Es posible asi· 
mismo quo la respuesta en un modo superior rcsulwra 
determinante. 

5. lQud tipo de estructura y cimentación se recomiendá 
para las diferentes zonas del D(strito Federal, y por que7 

En general, se recomiendan estructuras rígidas en suelos 
blandos, y flexibles en suelos duros, para que las caractc· 
r(sticas dinámicas de la estructura (periodos) no coinci· 
dan con las del suelo. En este temblor se observó muy 
claramente el problema de resonancia, ya que los edificios 
con periodos cercanos a dos segundos (que fue el periodo 
dominante del movimiento del suelo en terreno blando) 
fueron los más afectados. 
Por lo que respecta a tipos de cimentación, esto dependerá 
sobre todo de lo capacidad de carga del terreno. 

a 
6. Para revisar una estroctu/71 dañada {con grietas en e/emen· 

tos estructurales, causadas por los movimientos de la pro· 
pia estructura}, si se está modelando dicha estructura para 
MCBr un análisis por computadof71 lcómo se pueden o 
deben considerar estor elementos estructurales agrietados? 
es decir, lean qul ve/ores de área, lnerr:ia, longitudes, etc.? 

Si Sil han fabricado algunos aditivos ep6xicos para concre-
to, que le confieran mayor resistencia a la tensión, y obvia
mente a la compresión tse considers recomendable su uso, 
de acuerdo con los resultados de pruebas de ~sboratorios? 

Para revisar una estructura, dañada o no, uno do los mode
los matemáticos que deben suponerse debe tomar en cuen· 
ta el efecto de agrietamiento en las secciones, lo que redu
ce los momentos de inercia hasta en un 50 % en algunos 
casos; en torsión, por ejemplo, la rigidez se reduce hasta 
en un 90 %, según algunos autores. Considero que es un 
tema al que se ha prestado poca atención. En cienas 
ocasiones, la Inyección de resinas epóxicas en las grietas 
restituye las propiedades originales a la estructura. aunque 
a veces este procedimiento es dificil y, sobre todo, resul
ta costoso. 
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Revista "Ingeniería Sísmica", No. 36, . 

MODIFICACIONES A LA PRACTICA DE DISEñO SISMICO DE ESTRUC
TURAS DE CONCRETO 

Roberto Heli* 

Alcance 

Fue en las estructuras de concreto donde se· registró el 
mayor número de daños en los. sismos de 1985 en la ciudad 
de México. Esto ocasionó que se avanzaran algunas dudas 
sobre la idoneidad del concreta reforzado para estructu
ras en zonas sísmicas. Si se compara el número de cons
trucciones de concreto falladas con el de aquellas que tu 
vieron un descmpe,-oo E;ati!lfaclorio un el sismo mencionado·
y en otros sismO!i scvl..!rO!;, s'c concluye nue es pcrfectamcn 
te factible construir edificaciones seguras en concreto -
reforzado. Es necesario sin embargo hacer m6dificaciones 
radicales a las prácticas de construcción que se seguían 
en el pasado. Estas modificaciones van más allá de la 
adopción de mayo~es coeficientes sísmicos en el diseño es 
tructural: deben emplearse sistemas e3tructurales más id~ 
neos para resist:~ acciones sísmicas, materiales con pro= 
piedades más ade~~adas, métodos de diseño que mejor r2fle 
Jen el comportam_ento sísmico de las estructuras y deta-
lles del refuerzc que permitan que los elementos soporten 
grandes deformac:~nes inelásticas sin deterioro de capac~ 
dad. 

Parte de estas modificaciones se derivan de lo especifica 
d0 por los nuevos reglamentos de constrticciones. Otras -
modif1caciones deben ser reflejo del criterio y la con
ciencia de los responsables del proyecto y construcción 
de las edificaciones. 

En lo que sigue se harán ~lgunas con•ideraciones sobre los 
cambios más importantes. 

•Instituto de Ingeniería, UNAN 
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~!ateriales 

La verificación de la calidad del concreto en algunos edi 
ficios dañados reveló que, aunque en términos generales -
la resistencia del concreto era superior a la de proyecto, 
la variabilidad de esta propiedad en las distintas partes 
de la ~structura era eleVada y en ciertos casos la resis
tencia insuficiente. Los defectos más frecuentes fueron 
!os relacionados con mala colocación del concreto, como 
evidencia de segregación, dé mala compactación y de jun
tas de colado mal ejecutadas. Por tanto la mejora más 
significativa al respecto será .la que se derive de un me-. 
jor control de calidad en la elaboración y en la coloca
ción del concreto. Los cambios que se han hecho en la 
reciente revisión del reglamento de construcciones, rela
tivos a la exigencia de una supervisió~ más estricta y 
mas calificada de la construcción, tienden a lograr este 
olJjeti vo. 

El concreto que se ha producido tradicionalmente en el 
valle de México no cumple con algu~os requisitos de cali
dad que se establecen internacionalmente para el concreto 
estructural. Para su elaboración se emplean gravas ande
siticas o basaltos vesiculares de bajo peso volum6tr~co y 
arenas andesfticas con altos contenidos de polvo; con es
tos agregados se obtiene un concreto con un peso volumé
trico algo menor' que el normal, pero con caracterfs::icas 
propias d~ los concretos más ligeros: bajo módulo de elas 
ticidad, alta contracción por secado y elevadas deforma-
ciones por flujo plást~co. Puede lograrse la resistencia 
deseada de proyecto con una dosificación adecu~~a; sirc em
bargo las características antes mencionada3 presentan des 
ventajas en cuanto al comportamiento estructural, por la
mayor flexibilidad de las estructuras resultan:2s, por la 
tendencia al agrietamiento y por las elevadas deformacio
nes con el tiempo. 

En un estudio realizado recientemente (Ref 1) se encontró 
que con el empleo de gravas de mejor calid~d, como las 
que se obtienen de la trituración de rocas =alizas o ba
s5lticas, se pueden superar los defectos a~:es menc~ona
dos y obtener concretos con características iguales a las 
que se recom~endan internacionalmente. Como eJemplo, 1~ 
F'ig 1 muestra el au;':lento rad~cal en el módulo de ·elastici 
dad que se logra al emplear gravas calizas en lugar de -
las andesiticas. Las mejoras en las características de 
contracción y de flujo plástico son también notables. El 
nl,Jevo Reglamento de Construcciones ·para el Distrito F'cJc
ral exige el empleo de un concreto .de mejores caractcris
ticas para estructuras importantes. El nuevo concreto 
(clase I) ya está disponible en el mercado a un costo no 
exce"ivamente superi.or al del tradicional (clase II) y su 
empleo debe difundirse rilpidarnente. 
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Fig l. Relación módulo de"elasticidad-resistencia a la 
compresión de los concretos andesiticos y calizos. 
(De Mendoza y Mena, Ref 1). 

Otro aspecto preocupante de la práctica actual de elabora
ción del concreto es el uso de mezclas con proporciones 
excesivas de arena y consecuente escasez de grava así co
rno con revenirn~entos muy elevados. Estas dosificaciones 
son típicas de _os concretos· que se transportan por bom
beo y dan ~~gar a contracciones muy elevadas, las cuales 
tienden a ~rodu=~r una fisuraci6n muy difundida en las 
estructuras y a debilitarlas-para la resistencia a otras 
solicitaciones. La escasez de grava da lugar además a 
concretos con m6dulos de elasticidad bajos. Debe eliminar 
~e por tanto esta práctica y lograr la fluidez que se re
quiere para el bombeo, sin salirse de las dosificaciones 
que permitan producir un concreto con todas las propieda
des adecuadas para un buen comportamiento estructural. 

Para el refuerzo de las estructuras de concreto en zonas 
sísmicas conviene contar con aceros que tengan una arn~lia 
zona de fluencia definida, para un esfuerzo no excesiva
mente elevado. Con frecuencia las.barras de refuerzo que 
se producen en el país (Grado 42) tienen una composición 
química tal que la zona de fluencia es muy reducida o de
saparece totalmente, (esencialmente por el alto contenido 
de carbono). Deben evitarse estas situacion~s ya que, al 



no existir fluencia definida; los esfuerzos en las barras 
crecen en forma continua al ser deformada la estructura 
por el efecto de un sismo y no existe un límite en.la ca
pacidad por flexión de los elementos de concreto, el cual 
impida que se produzcan en dichos elementos los modo~ de 
falla que pueden ser de tipo frágil (cortante, torsión, 
compresión en columnas, adherencia). Este punto se acla
rará más adelante. Particularmente critico es el proble
ma de la adherencia: si los esfuerzos en el acero crecen 
excesivamente, la transmisi6n de esfuerzos de adherencia 
al concreto tiende a producir el aplastamiento del concre 
to en contacto con las corrugaciones de las barras y un -
corrimiento progresivo de las barras dentro del concreto 
ante la repetición de ciclos de carga. 

Otro aspecto desfavorable de los aceros•con alto conteni
do de carbon6 es la dificultad de lograr soldaduras ade
cuadas. Se ha estado promoviendo la producción de aceros 
de grado 42 de baja aleación, con bajo contenido de carbo
no en los que se tiene una zona.de fluencia_muy amplia y 
que son muy fáciles de soldar. Aceros de este tipo son 
muy recomendables en zonas s!smicas. 

El problema de la soldadur~ di barras en obra es critico. 
El control de calidad de estas operaciones es muy delica
do y en barras de gran diámetro el traslape ya no es admi 
sible. Debe promoverse el empleo de conectores metálicos 
para este tipo de barras. 

Sistemas estructurales 

La edificación en ·las zonas urbanas se caracterizó hasta 
hace pocas décadas por su baja altura y por la abundancia 
de muros de mamposteria de gran espesor; er. los primeros 
edifi~ios de cierta altura exist!a un esque_~to de estruc 
tura de acero, cubierto y rigidizado por gr ·sos muros di 
piedra o de tabique. Posteriormente, al aL ntar la altu 
ra de los edificios y al popularizarse la e .strucción di 
concreto, subsisti6 la práctica de colocar u~ ~ran nGmero 
de muros de tabique o de bloque en ambas di= =cienes y en 
todos los pisos. Poco a poco, sin embargo, .is e~ificios 
se fueron haciendo más alt0s y más flexible~ y el número 
de paredes r!gidas de fachuda y divisorias ~~e disminuyen 
do. Al mismo tiempo las formas se fueron h~ciendo m5s -
atrevidas e irregulares. 

En la edificación tradicional las paredes divisorias y de 
fachada proporcionaban una resistencia apreciable a cargas 
laterales, suficiente para lograr un desempeño adecuado 
ante sismos de intensidad baja o moderada. Sin embar~o 
la estructura resistente era inheren.temcnte fr5.gil y pro
piciaba el colapso ante sismos de excepcional intensidad. 
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En los edificios modernos, tanto en la ciudad de México 
como en la mayoría de las otras zonas·sísmicas del país, 
no se sustituyó la resistencia y rigidez proporcionadas · 
por los muros de mampostería, por la de otros elementos 
equivalentes como pudieron haber sido los muros de concre 
to; se adoptaron sistemas estructurales flexibles en los
que el área de columnas y muros era relativamente pequeña 
y en. los cuales la capacidad para resistir sismos de gran 
intensidad se basaba en la uisipación de energía mediante 
deformaciones inelásticas. · 

Los resultados de la Fig 2 son muy ilustrativos. Se con
signan los periodos fundamentales de vibración medidos en 
edificios de distinto número de pisos en la ciudad de 
México (Ref 2). Se aprecia que en promeqio la·relación 
entre el periodo (en segundos) y el número de pisos es 
0.10 para los edificios en terreno firme y 0.15 para aque
llos ubicados en la zona del lago. En contraste esta re
lación vale en promedio 0.06 para los edificios típicos 
que se construyen en Japón. Ya que el periodo es inversa
mente proporcional a la raíz cuadrada de la rigidez, lo 
anterior indica que en promedio los edificios en Japón 
tienen una rigidez lateral superior en más de seis veces a 
la de los edificios t!picos"de la ciudad de México en la 
zona del lago. !•arte de la diferencia se debe al efecto 
de la falta de empotramiento en la base que tienen los ed~ 
ficios desplantados en la zona de lago; los desplazamien
tos y rotaciones de la base reducen significativamente la 
rigidez lateral efectiva de los edificios. Los periodos 

. mencionados se midieron para vibraciones ambientales de 
muy baja amplitud. Para vibraciones producidas por sis
mos intensos los periodos serian muy super1ores. La .razón 
principal de los elevados periodos de vibráción es la ado~ 
ción de sis"emas estructurales muy flexibles. Esta deci
sión es par:icularmente desafortunada si se considera que 
los movimie~tos sísmicos en la zona del lago tienen perio
dos dominar.~~s elevados por lo que afectan particularmente 
a los edific1os flexibles (ver Re·f 3). 

Por lo anterior los sistemas estructurales que conviene 
adoptar en edificios deben permitir en forma natural que 
se alcancen resistencias y rigideces elevadas ante cargas 
laterales. El marco es un sistema poco eficiente para 
tal efecto. Los muros de rigidez, los contravientos en 
distintas combinaciones y modalidades resultan mucho más 
ventajosos. Convienen, entonces, cons·trucciones más ro
bustas con abundancia de elementos rigidizantes distrlbui
dos uniformemente de manera de transmitir a toda el área 
dé la cimentación las fuerzas debidas a los efectos sísmi
cos. 

Se ha señalado repetidamente que uno de los factores que 
constr1buyeron más significativamente a la falla.o mal 
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Fig 2. Relación de periodo fundamental contra número de 
pisos de edificios en distintas condiciones \de Ref 2) 

comportamiento de los edificios fue la falta de regulari
dad del sistema estructural reflejada en formas irregula
res en planta o en elevación del edificio,en asimetría en 
la disposición de los elementos resistentes, en camblos 
bruscos de rigidez y resistencia, en excesiva esbeltez o 
en discontinuidades en el flujo de fuerzas entre los ele
mentos resistentes. Las ventajas de conta~ con estructu
ras regulares son indudables ya que se ev:-~n las concen
traciones y amplificaciones_de solicitacic ~s y el compor 
tamiento sísmico es más sencillo y mAs fác_: de e~tender~ 
por lo cual el·diseño puede hacerse con rec~as más simples 
y más comprobadas. El Reglamento del Distr~to Federal con 
tiene ahora requisitos bi~n definidos para considerar una
estructura como regular y poder adoptar así factores menos 
conservadores en el diseño. La Fig 3 muestra algunos ca
sos de estructuras irregulares. 

Merece un comentario especial el sistema de losa plana 
reticular. Desde mucho antes del sismo se habla llamado 
la atención sobre el abuso que se estaba haciendo de este 
sistema, al emplearlo en construcc·iones cada vez de mayor 
altura y sin considerar adecuadamente la limitación de las 
deformaciones laterales ante efectos sísmicos, ni los pro
blemas de resistettcia al cortante en la losa alrededor de 
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Fig 3 Sistemas estructurales irregulares 

la columna y en las columnas mismas. Las fallas espectacu 
lares experimentadas por algunos edificios de este ti~o 
han llevado a muchos proyectistas y constructores a la opi 
nión de que el sistema debe proscribirse por ser inadecua= 
do para resistir cargas laterales. La posición parece exa 
gerada. La losa reticular ofrece un gran numero ée venta= 
jas constrüctivas que pueden aprovecharse. Lo que es ina
decuado es pretender resistir los efectos sísmicos en edi
ficios de cier~a altura, exclusivamente con la acción de 
marco que se :orma entre las columnas y la losa. La re
sistencia a carga lateral debe ser proporcionada por muros 
de concre:o o ?Or elementos-de rigidez y capacidad similar, 
dejando a~ sis:ema losa-columna la función de tomar las · 
cargas ver~icales y una pequeña porción de las cargas la
teral~s. La Fig 4 muestra esquemáticamente cómo podría 
combinarse una estructura de losa plana y colu!:lnas con un 
marco robusto de fac!Jada que ¡1or su alta rigidez absGrbe
ria la casi totalidad de las fuerzas sísmicas. La ausen
cia de vigas en el interior del edificio mantendría las 
principales ventajas de la construcción con losa plana . 

. Un criterio de estructurac~ón que debería promoverse tam
bién es que el edificio cuente con.un nQcleo robusto que 
proteja contra el colapso total de los entrepisos y la 
caída de las losas una sobre otra. Este mecanismo de falla 
fue el más catastr6fico en el sismo de 1985 ya que fun res
ponsable de la gran mayoría de las pªrdidas de vidas 
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humanas. La Fig 5 muestra un ejemplo. La existencia de· 
un núcleo robusto central, como en la Fig 6 protegería 
contra este modo de falla a la vez que proporcionaría una 
ruta segura de escape a los ocupantes, al ser colocado al
rededor de la zonas de escaleras. 

Una limitante muy severa a la construcción de edificios de 
cierta altura en la zona de lago la constituye 1~ gran de
formabilidad del suelo. Hasta la fecha ning~no ée los sis 
temas de cimentación empleados en la ciudad ~3 s~do total= 
mente satisfactorio. La combinación de pilc:~s de fric
ción con cimentaciones compensadas, que ha s~do la solu
ción más común, da problemas de excesivas rotaciones de 
la ~ase ante efectos sísmicos y en ocasiones de deforma
Cl~ne~ permantes. Los cimientos con pilotes de punta pro
porcionan un apoyo y empotramiento adecuados para cargas 
laterales, pero dan lugar a una emersión inaceptable del 
edificio debido al hundirr.1ento regional del valle. Los 
pilotes de control han dado problemas por la inestabill
dad del d1spositivo de control. 

Es necesario que se desarrollen e implanten sistemas de 
control mas eficientes y seguros, ya que estos permiten 
la ·combinación de un apoyo del edificio eh terreno firme 
y de evitar los l1undimientos diferenciales. 

Existe desde hace tiempo una polémica sobre la convenien
cia de aprovechar el comportamiento inel~stico del concreto 

26 



• 

Fig 5 Colapso total de entre~isos de un edificio de corr 
creto 

Núcleo central 

Fig 6 Estructura con núcleo central resistente 



para reducir las fuerzas sísmicas de diseño. Obtener un 
comportamiento dúctil y estable ante repeticiones de ci
clos de cargas en estructuras de concreto requiere de pr~ 
cauciones muy estrictas para evitar modos de falla que 
sean frágiles o que den lugar a un deterioro progresivo 
de la capacidad. La observación de los ciclos carga-defor 
mación que se obtienen en ensayes de laboratorio muestra -
que en elementos sujetos a cargas axiales elevadas o en 
los que haya efectos importantes de cortante o de adheren
cia, el comportamiento se aleja mucho del elastoplástico, 
y tiende a deteriorarse, 

En la Fig 7 se muestran las curvas carga-deformación ante 
ciclos de repetición de cargas para espec1menes con dife
rente modo de falla. Se aprecia el deterioro notable cuan 
do la carga axial o la adherencia rigen el comportamiento~ 
Los requisitos para garantizar un comportamiento estable 
ante grandes deformaciones son mucho más, estrictos que los 
que se seguian en la práctica de diseño antes de los sis
mos de 1985. Los cambios radic~les que al respecto con
tienen las no.rmas de concreto del Reglamento de Construc
ciones para el Distrito Federal así lo reflejan. Algunos 
de los requisitos que conducen a modificaciones drásticas 
con respecto a la práctica ~ue se tenia·antes de 1985, 
son el del refuerzo por confinamiento en los extremos de 
columnas, como se aprecia en el ejemplo de la Fi~ 8, la 
longitud de desarrollo y el confinamiento del concreto y 

a) Falla por flex
ión 

.. Momen!o 

b) Falla por flexo
compresión con 
carga axial ele
vada 

e) Falla por flex 
ión con corri= 
miento de las 
barras por 
adherencia 

Fig 7 Lazos carga-deformación de elementos 
diferente modo do falla 

de concreto con 
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el anclaje en las conexiones viga-columna, Fig 9, el con
finamiento en los extremos de vigas, Fig 10 y el refuerzo 
transversal de las columnas en extremos de muros. La ob
servancia de requisitos como los ilustrados en las figuras 
anteriores implica no solo un costo adicional por las can
tidades de refuerzo que se requieren, sino un particular 
cuidado en la colocaci6n d~ refuerzo y en el colado del 
concreto. 
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Fiq 10. Ejemplo de refuerzo para extremo de viga de mar
co dúctil según requisitos de NTC de concreto 
del ROF87 

Las precauciones para garantizar un comportamiento dúctil 
deben entenderse no como un medio para permitir grandes 
reducciones en las fuerzas sísmicas de diseño, sino como 
una protección contra el colapso de la estructura en caso 
de que las fuerzas sísmicas udquieran una intensidad exce~ 
cional. Un criterio de diseño que se ·ha estado propurynan
do desde hace algunos años para las estructures de concre
to en zonas sísmicas es una adaptaci6~ de m6t· ~os de d1se
ño plástico de estructuras de concreto que s~ ~onoce en 
inglés como "capacity design". Se basa en la estrecha re
lación que existe en las estructuras de concreto en.tre la 
distribución de las fuerzas que se introducen en lo• dis
tintos elementos estructurales y la forma en que estos se 
refuerzan y se detallan. Puede diseñarse la cstructur~ 
de manera que, si el sismo alcanza intensidades excepc:~
nales, esta sea capaz de disipar grandes cantidades du 
energia mediante ol comportamiento inellstico de algunas 
zonas donde puode11 desarrollarse grandes deformaciones 
sin problemas de falla frlgil, mientras que el resto de la 
estructura se mantiene esencialmente elástico. Dado un 
sistema estructural, se elige el mecanism6 de falia ante 
cargas laterales que se considera mis apropiado para disi
par energía y se diseñan las secciones que intervienen en 
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este mecanismo para que tengan la resistencia que corres
ponde a las cargas de diseño y se las detalla para un com
portamien.to ductil,: El resto de las· secciones se diseña p~ 
ra capacidades superiores n las fuerzas que corresponden 
al mecanismo preseleccionado, de. manera de asegurar de 
que no van a intervenir en el comportamiento inelástico. 

De este criterio de diseño se han derivado el procedi~~en
to de diseño que se prescribe para marcos dúctiles en l~s 
Normas de Concreto del Distrito Federal y de manera sim~
lar en las Normas del ACI. El procedimiento tiene como ob
jetivo hacer que el comportamiento inelástico esté regido 
por un mecanismo de falla de. "columnas fuertes-vigas débi
les~ como el que se ilustra en la Fig 11. Se trata que ocu 
rra com~ortamiento inelástico solamente ~n los extremos de 
las vigas por la form~ción en ellas de articulaciones pl5s 
ticas debidas a flexión. Se requiere detallar estas regio= 
nes para que sean capaces de desarrollaD alta ductilid~d y 
de diseñarlas para los momentos .flexionantes que se obtie
nen del análisis sismico. El diseño por cortante de las 
mismas vigas~ el de las uniones viga-columna y el de l~s 
columnas por flexocompresión y cortante se hace con base 
en las fuerzas internas que se obtienen por equilibrio de 
los nudos cu~ndo se alcanza el momento de fluenci~ en l~s 
secciones extremas de las vigas. Las Fig 12 y 13 íluscran 
esquemáticamente los procedimientos para la revisión de 
las viqas v de las columnas, respectivamente. 

a) Mecanísmo,de falla de 
"columnas fuertes-vi
gas débiles" 

Detalle A 

b) Relación entre los momentos 
en vigas y columnas 

Fig· 11. Mecanismo de falla postulado para marcos dúctiles 



w b) Cortante por cargos w 
•i!''''''tiii!O'Ot\ verticales .r.•x:,c•c•:x•==="c•:x•:x• "':" 

t 

fviw VIw f 
+ e) Cortante par fuerzas 

sísmicos J 

d) Cortante total 

Son los mementos de fluenclo pare el refuerzo colocado 
en los secciones respeclivas 

Fig 12. Determinación de las fuerzas cortantes de diseño 
para vigas de marcos dúctiles de concreto 

H/2 

H 

H/2 

V col 

....___--=--·-""~ ..J... PosiciÓn supuesta del 
~punlo de inflexiÓn 

Fig 13. Fuerz~ cort~11tc actuante en la columna, para el 
mecaniomo de "columna fuerte-viga débil" 

El nuevo Reglamento de Construcción para el Distrito Fede
ral y las Normas correspondientes de concreto especifican 
el procedimiento anterior pero permiten un método opcional 
con el que tratan de lograr el ~ismo objetivo mediante la 
definición de factores de reducción de resistencia m~s 
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severos para los distintos elementos y modos de.:alla que 
no conviene intervengan en el comportamiento inelástico. 
Es deseable, sin embargo, que en estructuras importantes 
o con sistemas resistentes distintos de los convenciona
les, se identifiquen explícitamente los posibles modos de 
falla y se diseñe según el criterio anteriormente señalado. 

La aplicación de los requisitos contenidos en los dos do
cumentos mencionados va a ocasionar un cambio radical en 
la forma, las dimensiones, el refuerzo y el detallado de 
las estructuras de concreto en los edificios. Debe tener
se bien claro que los cambios van mucho más allá del mero 
incremento en los coeficientes sísmicos. La reducción en 
las deformaciones laterales permisibles, en los factores 
de comportamiento sísmico (Q) y en los f~ctores de resis
tencia (F¡:¡), así como una serie de requisitos mínimos pa
ra las dimensiones y para las cuantías de refuerzo longi
tudinal y transversal, van a redundar en•incrementos sus
tanciales en la resistencia necesaria a cargas laterales. 
Estos van a influir en la modificación de los sistemas es 
tructurales que sean económicamente más convenientes, así 
como en las alturas mismas de los edificios que se puedan 
construir. 

• 

Los Reglamentos no prohiben sistemas estructurales que son 
poco eficientes para resistir efectos sísmicos ni recornien 
dan explícitamente los que si lo son. Desalientan el uso
de los primeros exigiendo el empleo de m~todos de diseño 
más refinados y de factores de seguridad más elevados que 
inciden en la economía de cad~ solución estructural. El 
diseñador no debe forzar las soluciones a entrar en los 
límites per~itidos por el Reglamento. Debe pugnar por la 
adopción de un sistema estructural sano que proporcione 
defensas claras ante los efectos sísmicos y cuya seguridad 
se puede comprobar mediante m~todos aproximados y sencillos. 
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COMPORTAMIENTO DE MATERIALES 

PROPIEDADES CUASIESTATICAS. 

PROPIEDADES DINAMICAS. 
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CONCRETO REFORZADO. 
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CONCRETO REFORZADO 
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DISE~O SISMICO DE EüiFICIOS 

TEMA 1: Cl:M'ORrliMIENl'O DE W\TERIAI.ES Y EI:.EM::I'l'OS ~ k'll'E ~ 
REPEtiDAS (Texto: Cap!tuio 73 de laR¡¿! pp 3Á1 ~ ~zz: 

La respuesta si•.!"ica de una estructura depP.nde de sus éaracterlsticas carga

Gefon""'ci6n ante cargas dinámicas altern<:>dr.s. 

·ras sobrepasen el i.1t.erValo ele catpOnarnico:r...:> elt.sti= bajo el erecto del s1.s 

IrO de diseño. Interesa por tanto el c:x:nportamient...-, hasta la rupt~a. 

La respuesta de la estructura ccmpleta depende de la de los elezrentos que 

la o::::uponen y esta de la de las secciones y de los materiales. Es neo"sa

rio entonces conocer las relaciones es:fuerzo-defonnaci6n de los principa

les materiales y clarentos estructurales. 

Una relaci6r. c:::.r.· _:.' -Cefoxmaci6n tipica ante carga m:.¡.~ -:-~nicame.:'l~e c..-cciente 

se muesua en la üg l. Los paránetros _de la curva que interesa.• son rigi

dez, resistencia y ductilidad. De la rigidez dependen no solo las defonna

cioncs que va a presentar la estructura bajo una acoón dada, sino tant>ién 

la magnitud de la acc1.6n s1smica que esta va a tePer que soportar. De la 

.-:w.::otilidad Jeper • .:e esenciallrente la capacidad de ilisi¡::.ar la c,.·,cz-:;ia del si~ 

IrO. Para muchos materiales es valida una ideall.zac.i.6n elastopl~t:ica óe la 

re~aci6n carga-&fonnaci6n. 

El fa= de ductilidad f::. ,/Á y es la nedida nás cantln. de la duc>-...ilidad; 

un mawrial frágil tiene factor de ductilidad cercano a uno, caro por ej~ 

plo el concrew no reforzado sujeto a tensión; el acero de grado est.tuctural 

puede alcanzar factores de ductilidad superiores a 20. 

La ductilidad de una estructura en su conjunto es genera.lzrente mucho menor 

que la ductilidad lu:al que puede desa=llar una secci6n: depende del n~ 

ro de secciones c¡ue entran en fluencia antes del =lapso de la estructura, 



fig 2. Para el c:arportamiento s!snioo de una estructura interesa su ductil!_ 

dad gld:lal; para lograr un factor de ductilidad glOOal alto se :t"E!!q\lleee que 

las secciones individuales tenqan duct:ilidades granaes y que en el mecanisro 

de colapso de la estruc:t..nra intervenga el mayor ndrtero posible de ar-..icula

cicnes plásticas. 

Ante repeticiones de cargas alt.el:nadas la relaciOn carga-defo:z:maci6n se m:>

ciiH.;c: .,n fumaa ~ ~.o~·úrt..a.'lte mientras más se sobrepase el interValo •ct~ 

z....c.··· .;Je CXJI1lO~w. fig 31:>. Las curvas descendentes (de descarga) m
fiere.'l cada vez más de las de carga y se fo:z:man •t::;:c¿" o ciclos hi;•_,:::réti

oos. Lil respuesto. sísmica depende fundanentall:L;te c.;l ~ inelui.d.J en i.os 

luzos histerétioos que define la energ!a disipad2 p-Jr le. est..'"UCtU...--a y por 

tanto su anortiguamiento histerético, fig 4. 

En algunos materiales y en ciertos el.Em!ntos estructurales las curvas his

teréticas se asanejan a las de un c:arportamiento e.f.lutopt4.6:U.co perfecto, · 

fig 3c, en los que la curva para el priller ciclo de carga se manti"".n~ apr~ 

><irn<" kl:>l(!l'\t" oonst.:;;1t..::· .1n+..e repeticiones de ciclos y se tic.ne una gra:'l ~ 

.:1aad de aisipación de energía a través de ciclos histeréticos esr.ables. 

Otros rrateriales dan lugar tambi!!n a ciclos histeréticos estables pero con 

una forma radicalnente distinta a la del priller ciclo y que incluye un :1rea 

mucho mmor que la que se tiene en un CCIIpOrtamiento elastoplástico, fiq 3d: 
f1n<>llft~nte en otros casos se tiene un deterioro progres:ivo de rigide~ ~' re

sisi::.f:,.,,~"', fig 3e.Jque representa un daño irreversible en la estructura y una 

redur..ción progresiva de su capacidad de absorción de energ!a. 

Se t..:>n pro;•uesto diversos rrodelos téorioos del cx:np:>rtamiento histe~i.co, 

ios r;¡nles se enplean para estudiar el catpOrtamiento ilinámioo no li'leaal de 

estrUCturas (Ma.sing, Ramberg-<lsgood, Trilinear, etC) • 

i::l cx:11p0rtamiento sísmico en el intervalo inelástico depende esencJ.almente 

de las características de los ciclos histeréticos, el parametró duc.t,(Udad 

no es suficiente para definir el o:raportamiento sísmico ya que a un miSIO 

factor de ductilidad pueden corresponder capacidades muy distintas de di si 

¡2ci6n de energía. 



Cal\JOrtamiento ante cargas dinmcas y estáticas: La mayorla de le& est:u

dios sobre el ~ento inelAst:iCXl Be:~ se han malizado caa 

ensayes ante pocos ciclos de carga estát:kia alternadas. Se ha CD'Sidf!raño .. 
sierrpre que esto es c:cnserv<IÓ)r CXlll respeCto al c:a¡port.amiento ante cargas 

c:liMmicas, aunque hay algunos casos en <;!lE parece- no ser as!. 

2. 

d.) Conc!LUO 6i.mpte. (ref 2 pp 65 a lSO) 

r..a curva CJ-i en cxmpresi6n y tensi6n, fig S, llll.EStra un canportamientv 

fragil en antlos casos. Las defoxmacianes de falla son pequeñas. El mic:xr 

agrietamiento causa desviaciones de la linealidad a partir de O. 4 f~ y p~ 

duce defoDnaeiones irreversibles. 

E Sedo de la. velodda.d de CMga, 6-4¡ 6. AUnenta la resistencia y la rigi

dez, pero disminuye las defol:macicnes de falla, y vuelve nás f::ágil el can 

p::rt.amiento. 

r Jrc.to de e co~t..:·,;zmú?.n.to en el conCJlW (ver ref 3 pp 20 a 30). Al a~tar 

el esfuerzo de CXlnfinamiento a~tan tanto la resistencia OO"rl l!l capacidad 

de defonnac16n, fig 7; los resultados de erisayes de CXJapLesión triaxial 50'1 

extrapolables para el estudio del efecto del CXlllfinamiento prc:porcionado por 

<'! l refuerzo transversal. La diferencia de eficacia de un zuncho espiral y 

J<.: .:stribos se llU.Iestra en la fig 7b. Cal espiral puede incra1entarse resi!! 

tP.ncja y ducti)jdad; coo estribos solo ductilidacl, pero en forma nu:::ho !TEnor 

<JUC' con espiral. 

:6e~to de la ~CpPtid6n de CMga, 6~9 8. Para repeticiones esfuerzos altos 

c.le crnpresi6n el ooncreto no CXlnfinado se deteriora rápidanente. 

b) AcriW e6.tltuctu!ta.l, de ILI!.6UMzo y de pJLU6UMzo (ref 4 pp 42 a 64) 

La curva esfuerzo-defcmnaci6n del acero depende de su oc.rtp)Sici6n ·química y 

del tratamiento a que haya sido _saretido. El n6dulo de elasticidad es oc::as 

'. 



tante. El esfuerzo de fluencia (real o aparente) aunenta o:n el o:ntenidc> 

de carbcno y puede .inea!lrenta.t:se por ma .reehvx1m de área o por torció.:> 

efectuado en frío, fig 9. La meseta de fluencia se pl.e.r:de a ~da que a~ 

zrenta fy y si se trabaja en frlo. La relación i
1
/\ y la e. u c.i.=.in·~ye.-. · 

al aurentar f • Los factores de ductilidad son sieni>re grandes, exceden 
y 

de 10 aOn para los aceros IIEI10S dactiles. 

El e:("~ de la vel<:'.ciri-.1 de carga en la :resistencia y e."'l la ductl.lieac es 

poco inpor...ante. 

Ant.i:: ~~ efecto óe cargas altemadas ~ eJCCedem ia fl~l.;.;..:...a, el l.ri;~~ ~ 

propor<:ionalidad se reóuce y la ü- ~ se hace rr.as reóoncleaaa (efectO de 

Bauschinger) ¡ los ciclos son muy estahl es y no llll.leStran C'.cterioro ( fl.g lO) • • 

e) 

En los me:talu el CXJ~pJrtamiento es cualitatiWIIE!nte cx:m:> el del ace.-""D. 

En la mampo~>te4la varia lllLid1o segQn los materiales que la catpOngan l:.neza.s 

y ooneros). La fig 11 l!llleStra algunas cuxvas tipicas paro lllilllp:)Sce:.-ü, ' 

ref 5. El catp:lrta!tu.ento en general muy f.rágil, especialnente cua.nOO se ~ 

p:i.ean materiales de alta resistencia. El CXJipOrtami.ento ante cargas alter

nadas muestra un deterioro total a liEI'lClS que se cuente .::x;n un refuerzo ade- ' 

cuaao. 

i.as prop.Ledades de la ma.dvu¡ varían segQn la es¡)ecie, la densidad, el con~ 

r.ido <.ié hunedad y son muy sensibles a la velocidad de aplicación ~ :"' car

ga, fig 12. El rrodo de falla del material es muy frágil aunque las est.ruet~ 

ras de rradera. pueden tener alta disipación ele energ1a si se detallan udecua

clairente las uniones (ver capitulo =espaldiente). 

3.1 Vigas y col\.llll'la.S de concreto reforzado (ver ref 3 pp 195 a 169) 

a) Fl.eU.6n: La relación m:xrento-curvatura de se=.ione.s de concreto 



reforzado se obtiene a partir de las ~s basicas del oc:JiilOrt:amieolto -

del oonc:reto en flexo ' "{'ze&i.On. Las curvas de la fig 13 ~stran la in

fluencia en la resl.stencia y la ductili&a ~ ~ cuant!as C.e a= de ~ 

si6n y c::atpresi6n en su re::.aci6n = la cuantia l::.a:i=ada. Se =clu-ye que 

si la cuantía de refuerzo de tensión es llll.lY ::.nferior a la balanceada ,;e cb

tienen grandes ductilidades (c::arparai:ú.es a las óel acero) . El re:ue...-zo de 

cmpresi6n es de gran ayuda en incrarentar la ductilldad. El efecto del re 

fl.:c: ~r. transverr- '1 ,.. : <: relacil'ln IIOlClt" '"".JrVatura de vigas se ve en 1.3 fig 

J..:. El c:anfina!ILi.r"'•t.:> 'IU'l este: proporciona .imenta la ó.uctillddd r.u;.u.do la 

falla es cercana a la .oalan.:>;ada. 

!.:>) 

a;.-. zl miSIO proccdirr.i.:.1m que para elerrentoS en flexión. La d-=~~::::dad de 

p.móe del nivei <E =...-ga axial (fig 15). Para f.Ula. óe cur.presl.6n la ductl.

lidad es casi nula a m:mos que se cuen.te con confinamiento importante, fig 

16. Para falla de tensi6n se tiene cierta ductiliaad, pero solo para cargas 

axiales ITlllY pequer.as esta es i.niJortante. 

C) 

f_;_Pxi6n sin'p~e ;· .....,,. cuant1as baJas de aoo.r"> el car.,;c. c-::=.iento "'-" c··:.alitat.!_ 

VdlfEilte = ~ ..;.,.;. a=o: gran ductilidad y poa:> det.ertoro. ru.~ predeci!: 

se can buena aproximación enpleando las hip6tesis para o:r.creto en fl<>="'

¡:r.:,~.i6n. El deterioro ocurre so-'.o para def=nacio¡""" lllllY al<AS ~ido al ~ 

at.'O del acero de catpresi6n. La degradación es ll1llCho mayor Clldf'Ci' !'ay es~ 

c::)J-t:an~ a!t..:JS .:;;-, las !...ecciones crlticas (a_..-,;:.icl.l.ia~iOtleS p:....:...;.t.icas} o 

1:cimO:C?.il cuando hay pcsiblidad de deslizamiento óe las barras por adherencia, 

VC!l ~~g 17. L"'i!Grt.?.t:tes estudios .. al respectO han .sidc realiZó.X·~ ,;.l-. 
' 

:aer~ley (ref 6J, y en Nueva Zelanda. Se reocxniendan estribos poco espaci~ 

dos p-:u-a evitar ;.mdec de balTas y para confi.n"lr el con=cto, :c1~-'>5 cuar.tías 

cit acero de catp:res~6n y desprecaar la contribuci6n del concret.o " la resis 

U!Ilc:La en cor-.. an te. ¡.~-¡ el tema de estrUcturas de :oncretu se t r.>t..'lrá oon 

r.ayor detalle este punto. 

cuando hay cargiis axiales inp:lrtantes la ductilidad es baJa y el deterioro 

ante repeticirn de c-.;:gas es importante, _ fig l7c. 

lo 



d) Coll.tan:te, to~n y adhll.llenc.úl. El toodo de falla ante oortante 

y torsi6n es net.aue\te úl!gil; _ aQn cuando exJ.Sta refuer= transver&al se 

gana poca ductilidad y el deterorc es mu¡ r.ipic:lo. Algo slmilar eS el CCJl>

portamiento cuando hay problemas de adherencia. Pcr tanto deben t=G.::se 

factores de seguridad mayores cxntra estos efectos que contra flexión. 

3. 2 Elemen;to~ de c.onCJLe.to p~LeA60JLzado (ver ref 7 pp 49 a 81) 

su CCJI1?0rtamiento no difiere mud'lo del reforzado: pueden alcanzarse las mis

mas ductilidades Sl""'{'re que la cuantla de refuerzo X'.i'. h;;jc. (q := 0. 2i y el 

nivel cle carga vertical tarti:lién. El admitir que ante el sislro de diseio fl~ 

ya el acero de presfuerzo es debatible,· porque si fluye sw pierde el ;x::esflJe!_ 

· zo y es dificil restaurarlo. 

Ante cargas repetida!> "'l cnrportamiento es distinto: fig 18; se tiene mucho 

üe!lOS disipación de energ!a; por tañto para_ resistir un znisno sisrro se re-. 

quiere mayor resistencia o mayor defODDaCi6n inelástica q.Je en cxna-c--...o re 

forzcao, fig 19. 

31 C-"'!Pleo de elenem:cz oont!nuos presforzados es poco usual. 

3. 3 Etemen;to~ de (tC.eJW ~.t'wctultal (ver ref 8 pp :.25 a 159) 

El CXJI'{Xln:amiento en flexión es S\.lllCIIlente dOctil, pero la ductiliea¿ puede 

verse afectada por pandeo local o pandeo lateral des;?ué~ de la flnenC1a, 

:ig 20. El efe= de Ba".JSchinger suaviza el acero y lo hace más p::ce<,--e:-.ilo 

al pan.;j,aQ. Hay que res=ingJ.I las dimensiones de las secciones para <>~ 

rar la plastificaci6n tot:al sin que oet=a pandeo o colocar atiezadores ~ 

ex:> espaciados. Seccione:; cx:npactas. En oolumas la c.;po.-idad de roi:.aci6n 

es muy reducida. La práctica reo::rrendable es sabredise.'1ar las ool~.as de 

manera que las articulaciones plásticas se fo:rnen en las vigas. 

Ante cargas alternadas los ciclos son muy estables (si no hay ¡)roblanas de 

pandeo) y hay gran disipación de energ!a, fig 21. 

1/ 



Hay que tener cuidado oon las uniones: debeJ:I scbresideñarse poxque nomal

nente son nenes ductiles que las secciones dé las vigas. 

3.4 Mulr.o<~ 

Sen el.ellentos que proporcionan gran rigidez a las estructuras y frecuente

. rrente se requieren en edificios de mediana o gran altura para l:imitar las 

daflexiale& a va1.o:r:es aónj sjhl es. 

a) MU/1.0.1 de c.onCJLW (ver ref 3 pp 610 a 660) • Su CXII¡X)rt.amiento 

.·k-nenoo esencialnelte ele su rel.aci&l altura a lonqitud H/L (o rr~ co..-recta 

~te de ~ • Us~te H/L ~ 2 y son por lo tan~ el.ellentos d.:i ÚexiOO -
con bajos niveles de carga axial. Se CX1IpOrtan curo vigas: l11llCha ductilidad, 

fig 22. Ante cargas alternadas su absarci6n de energ!a es alta y m1 dete

·rioro bajo si J:iqc flcxioo, fig 23. Si rige cortante mudlo deterioro, fig 

· 24. En muros bajos rige cortante casi siarpre y la falla es poco düctil y 

hay mucho deterioro. Prablanas en las viqas que acoplan los muros entre s! 

o = marros (<;P. V'E'.Iarl a::n más detalle en el tema de Estruct;u._~ C'c Conc:;re. 

to). 

bl Mwr.o~ de 11Umpoio.teJW¡: (ver ref 9). So;¡ elementos dgidos y fr! 

<;\ lf.!S; aceptan muy poca clefonnaci6n lateral. Requleren ele ccnhnamiento y/o 

ref=rw para tener cierta ductilidad, fig 25. Tienen mudlo cleterioro ~ 

··cal..,.....nte si la:.: piezas son huecas. Pueda1 diseñarse para que rija flexi6'1, 

•·;I·tonoes·el catf'Ortamiento puede ser IIU.lCbo más favr.rable. 
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The overa/1 effects of the 1985 Mexico earthquake on 
buildings are summarized, with specific consideration of the 
performance of prestressed concrete buildings. Then, for five 
typical prestressed concrete buildings, results of analyses of 
the dynamic response, with due consideration of the soil
structure interaction, are presented. In general, the computed 
response of the buildings under the effect of a ground motion 
simulating the 1985 earthquake, corresponded reasonably 
we/1 with their observed performance. Nevertheless, in sorne 
cases the analyses indicated that the buildings should have 
experienced a greater nonlinear behavior than the ones 
perceived from their leve/ of damage. Sorne reasons for these 
differences are discussed. Recommendations on earthquake
resistant design of prestressed concrete buildings are given. 
The importance of providing lateral stiffness by shear walls or 
bracing, and of achieving ductility and continuity through mild 
steel reinforcement, is emphasized. 

S 
caree evidence JS available on 
the performanc~ of prestressed 
concrete buildings subjected to 

sevcrc carthquakes. The fcw well
doCLnncntcd cases of f;_¡Jiures are re
lated to gross errors m thc conceptual 
design of the structural sy~tem and, 
mainly, to poor connecuons between 
precast concrete members. 1 Specifr
cally, there are very few known cases 
of detailed analyses of prestressed 
concrete buildmgs m wh¡ch their ob
served behavJOr under severe eanh
quakes was compared to that com-

puled i..ICcorJJng to well-established 
princ1plt::s regi..inhng 1he sei!,mic re
sponse of huilding.s 

Thc 19c;5 carlhquake 10 Mex1co 
C11y constltutcd i..l severe test in the 
ability of bu!ldmg structures to wuh
stand se1smic forccs. Therefore, 11 of
fered a umquc opportumty to evaluate 
current dcsign pracuce and construc
tion method<:. Although not many 
mulustory prestressed concrete struc
tures ex¡sted 1n Mex1CO C1ty, a few 
dozen build1ngs in the range from 4 to 
12 stories had prcstressed frame struc-

PCI JOURNAL 



tureS. Indeed, sorne of these buildings 
. wen: located in the most severely af. 
fected pan of the city and were sub
jected to very intense ground shaking. 

The object o( this paper IS to first 
present an overview of the perfor
mance of prestressed concrete con
struction in Mexico City during the 
September 19, 1985, earthquake, and 
then to show the results of a case 
study of five buildings whose struc
tural drawings could be obtained, Al
though none of these buildings fully 
complied with modero code require
ments for earthquake resistance, they 
survived lhe earthquak.e with minar or 
no damage. Several practica} recom
mendations, regarding different as
pects of the earthquake-resistant de
sign of prestressed concrete structures, 
are drawn from these evaluations .. 

ASSESSMENT OF 
EARTHQUAKE DAMAGE 
The earthquake of September 19, 

1985, with a magnitude Ms = 8.1 
(Richter Scale), originated near the Pa
cific Coast of Mexico and was fdt with 
extraordinarily large intensities 1n sorne 
parts of the Valley of Mexico, approxi
mately 400 km (250 miles) from the 
epicenter. causing the collapse or se
vere damage of many buildings. 

The intensity of the ground motion 
varied considerably throughout the 
Mexico City area. Peak ground accel
erations were less than 0.04g in snes 
of firm soil, while they reached 0.20g 
in sorne pans of the bed of an old lake 
which contains very deformable clay 
deposits. Unfortunately, this is also 
where the most populated pan of the 
cuy is Jocated. 

A descnpt10n of the mam structural 
aspects of this earthquake can be 
found elsewhere.' Bnefly. the long du
ratiOn ground mouon wuh prevailing 
long pcnods mostly affected multi
story flexible buildings. whereas low
rise stiff buildings. even those appar
ently rather weak, suffered very httle 
damage. 

Reinforced concrete frame buildings 
of more lhan five stories were the 
most damaged structures: They had 
been typ1cally designed for a base 
shear coefficient of 0.06 and, in most 
cases. the remforcement in members 
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Fig. 1. Cast-in-place trames wilh post-tens1oned concrete beams. 

and joints had not been detai1ed with 
the current strict code requirements for 
ductile frames. 

Failures were mainly due to shear or 
eccentric compression in columns and 
to bond or shear in joints. Irregulari
ties in the structural scheme, such as 
lack of in-plane symmetry and discon
tinuity or sharp changes in stiffness of 
structural members. frequently con
tributed to the failures. Hammering 
wtth adJacent buildings and excessive 
rocking of the foundations were other 
sources of damage and collapse. 

As a result of the damage evaluauon 
following the earthquake, design 
forces for seismic ·resistance ha ve been 
significantly increased in the new 
Mex1co Bu1lding Code, "which also 
imposes stringent requirements for 
ductility in concrete structures. 

PERFORMANCE OF 
PRESTRESSED 

CONCRETE BUILDINGS 
Detailed evaluations of the perfor

mance of prestres~ed C?ncrete bu!ld-

re1nfcrce 

Cos t -in-place cnlnmn _/l 

ings were published a few months 
after the earthquake. '·' Additional 
comments given here wil! augment the 
earlier reports. 

Within the largc variety of construc
tion systems. including prestressed 
concrete members. that have been 
used for buildings in Mexico City, two 
majar types can be distinguished: 

l. Cast-in-place concrete frame 
structures, with beams that are 
post-ten"10ned in at lea..'!t one direc
tion (those with largest spans) -
Continuity is pro\"ided by mild rein
forcing steel and by draped prestress
ing tendons (see Fig. 1 ). As a variation 
of this system, flat plate or waffle slab 
floor systems are post-tensioned in a 
stmilar way. 

2. Structures with casi-in-place 
concrete columns and precMt, pre
stressed concrete beams of different 
shapes - Jomt continuity is provtded 
by a cast-in-place concrete topping with 
mild steel reinforcement (see Fig. 2). 
Frequently, long span prestressed con
crete beams. in one directior. are com
bined with non-prestressed reinforced 

Precast prestressed beoms 

F1g. 2. Contmuity tor negat1ve moments in precast, prestressed concrete frames. 
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concrete beams, of shortér span, in the 
other direction. 

Most prestressed concrete buildings 
were of rrúd-rise construction. between 
four and eight stories. In soffie cases, 
the buildings were stiffened by shear 
walls, but more often frames were re· 
quired to resist the total lateral force. 

Sorne of the collapsed or severely 
darnaged buildings contained precast 
structural elements. In most cases, the 
precast concrete members were part of 
the" floor slab supported by cast-in
p1ace reiriforced concrete beams on 
column lines. Therefore, monolithic 
reinforced concrete frames constituted 
the main lateral load-resisting system. 
A rather thin reinforced concrete top· 
pmg was typically cast over the pre
cast floor to prov1de for in-plane con· 
tinuity. Quite often. this type of floor 
showed s1gns of in·plane distortion, 
ind1cating 'that an effective d1aphragm 
acuon was not achieved. 

Efforts were made to retrieve the 
structural drawings of the five pre
stressed concrete buildings whtch, ac
cording io Fintel's evaluauon,3 had 
suffered severe damage or collapse. 
Only for one of these buildings could 
sorne information about the structural 
design be obtained. 

This building was a six-story hos
pital with cast-in·place columns. The 
floor system was composed of pre
cast T-bearns. The beams on the col
umn lines in both directions had a 
precast soffit with ducts for straight 
post-tensioned tendons. Mild steel 
reinforcement for positive and nega
tive bending was placed inside stirrups 
protruding from the preca~t soffit. A 
practically monohth1c frame was ob· 
tamed in this manner. 

The scarcity of available informa
tion did not allow a detailed evalua· 
uon of the seismic response and safety 
of this building. Therefore. it could 
not be included in the case stud¡es. 
Nevertheless. approx1mate computa
tions showed that thc shear and bend
ing strengths of the columns in the 
longitudinal direcuon were clearly m
sufficient to resist the forces mduced 
by ground mÜtion. 

1t can be concluded that, in this 
building - as it was in the large ma
JOnty of the damaged reinforced con
crete structures - the collapse was 
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· due to the weakness of the columns 
and was not related to the behav10r of 
the precast or prestressed members nor 
to their connections to the columns. 
This conclusion is confirmed by the 
inspection of the remains showing in
tact beam-to-column connections. 3 

1t can be argued. nevertheless. that 
the lack of thorough in-plane stiffness 
of the precast floor could have caused 
the concentration of shear forces in 
sorne of the column lines. thus some
how contributing to the failure. 

The remainder of the prestressed 
concrete buildings did not suffer any 
significant structural damage, even 
!hose located in the most severely af
fected area. Nevertheless, severa! of 
the buildmgs showed signs of exces
sive lateral displacements, resulting in 
non-structural damage such as crack
ing of partitions and distonion and 
falling of ceilings. Sorne very slender 
buildings. founded on fnction piles 
over very soft clay soil, suffered sig
nificant base displacements an~ rota
tions, and even sorne residual tilting .. 

CASE STUDY OF 
SPECIFIC BUILDINGS 

A search for detailed information on 
the structural design of prestressed 
concrete buildings was undertaken to 
be able to fully evaluate whether their 
performance dunng the earthquake 
could be explained through analytical 
computatlons. About 20 prestressed 
concrete buildmgs were identified, but 
only for five of them could complete 
structural drawings be obtained. These 
five structures were analyzed m Petail 
and Lhe results are reponed herc. 

Only one of these· buildings was lo
cated in the area of heaviest damage. 
Three buildmgs were founded on soft 
soil deposits of moderare thickness. in 
the so-called transition zone. where 
the mtcnsny of the earthquake wa.s 
still high but less severe than m the 
lake area. The last buildmg was lo
cated in an area of finn soil where the 
ground shaking was minar and no 
damage occurred. 

Each building was inspected to de
tect darnage caused by the earthquake. 
to check Its properties against those 
reponed in lhe drawings and to detect 
constructton defects. The vibrations of 

the five buildmgs under n0rmal cnnd!

tions were measured to deterrmne rheir 
dyn:arruc propen1es and to calibrare the 
analyucal models used to compute thc 
theoretical response. The techniqu:." 
used for these so-called ambient vibrJ
uon tests will be describcd m the next 
section.' 

Methodology 

The methodology used in th1s study 
was Similar to that applied to other 
types of buildings in evaluating the 
des1gn methods and the required pro
viswns of the building code for earth
quake-resistant destgn. An evaluation 
of the performance of concrete and of 
masonry buildings can be found elsc
where (see Refs. 5 and 6. respec
tively). A detailed presentation of the 
evaluation of prestressed concrete 
buildtngs. summanzed in this paper. 
caq be found m the doctoral dissena
tion of the first author. 7 

Analyt¡cal models with different 
levels of sophtsucation were used to 

study the seismic response of the five 
buildings. Linear response was mves
tigated using a three-dimensional 
model. wnh proper consideration. for 
the stiffness of the joints. The com
puter program SUPERETABS was 
used for this purpose. 

To take into account the relative de
formations between the structure and 
the soft soil where it was founded. an 
artifictal story was added at the bor
tom of the srructure. In this story. the 
axial and lateral stiffnesses of columns 
were determtned ro reproduce those of 
equivalent springs represenung the 
rotational and translattonal stiffness 
of the surroundmg soil.~ A ·stiff di
aphragm wa~ assumed to connect all 
the member.s at each tloor. 

The buildings were modeled as a 
frame sÍ~ucture where the conuibution 
of the slab to thc lateral stiffness was 
included 1n the moment -of mertia of 
thc eqUlvalent beam Proper consider
au.ons wcre made for the effect of ma
sonry mfill walls through equtvalent 
diagonal members. 

From the linear analyses. the dy
namic properties of the building. t.e .. 
vibration penods and modal shapes. 
were first determined and compared to 

those measured 1n the ambient ·vibra
tion tests. The dynamic response of 

PCI JOURNAL 

¡· 

,. 



i 
..J 

.. 
o 

"' e o 
o 
~ 

" CD 
u 
u 
<( 

200 

120 

40 
o 

-40 

-120 

-200 
o 

l\, .111. -;; ~ .,,, 
-¡¡ 

1 

20 40 60 80 100 120 140 160 180 

Time, seconds 

SCT-EW (soft ground, most offected oree} 

.., 
o 
"' e;-
o 
o 
~ 

"' .. 
o 
o 
<[ 

200 

120 

40 
o 

-40 

-120 

-200 
o 

l 

1 

1 1 
.1.11 1 .,. 'JI' 

20 40 60 80 

Time, seconds 

VIV-EW ( tronsition zone, firm 
ground neor lo !he surfoce) 

·'L-------------------------------------------------------------------------------------------...1 ' Fig. 3. Ground motion records at two sites of Mexico City for the September 19, 1985 earthquaKe. 

each building to ground motwns 
recorded tn the 1985 earthquake for 
soil conditions similar to those of the 
siles was computed using a step-by
step dynamic response analysis. 

From the available records of the 
1985 earthquake, the SCT-EW record 
was selected as the most representa
tive for the lake bed area and the VJV
EW for zones of firmer soil. Neverthe
less, 11 must be taken into account that 
the characteristics of the ground mo
tion varied considerably in each zone. 
Therefore, most buildings were ana
lyzed for more than one ground mo
tion to find bounds for the response. 
The ac~elerograms of the two previ
ously mentioned records are shown in 
Fig. 3. The large differences in maxt
murn amplitude, duration and fre
quency cOntent between the records 
can be observed. 

u 

Lateral displacements and interna! 
forces induced by the selected ground 
motions were computed and coro
pared with those that could be resisted 
by the building. For this type of linear 
analysis, no specific difference was 
made between the model typically 
adopted for a non-prestressed, rein
forced concrete frame and that corre
sponding to a prestressed conc'rete 
building. 

Despite sorne evidence indicating 
that prestressed concrete structures 
have lower darnping ratios than those 
of non·prestressed. reinforced con· 
crete structures, the same dampmg 
ratio was assumed for both cases, i.e., 
5 peicent. lt was assumed that the 
major source of darnping in buildings 
is the friction between structural and 
non-structural members; therefore, the 
difference in dampmg between pre-

stressed and non-prestressed concrete 
should not be significant. The vahdity 
of this assumption is discussect in the 
next section, based on the results of 
the ambient vibrauon tests. 

For buildings in which the linear 
analyses indicated that the theoretical 
capacity of sorne structural members 
should have been exceeded for the 
ground motion constdered, nonlinear 
analyses were performed on a planar 
model to ascertain the arnount of inelas
tic behavior that should have occurred. 

Several models were considered to 
represent the nonhnear behavior of a 
prestressed concrete member. The 
classic elasto-plasuc model [see F1g. 
4(a)] was compared to a stiffness dc
grading model isee Fig. 4(b)] and to 
the S-shaped model that has been pro
posed for prestressed concrete mem
bers isee Fig. 4(c)] 

V 

u 

(o} Perfectly elostoplastic (b} Stiffness degrodtng (e} Prestressed concrete 

Fig. 4. Model ot nonlinear behavior under cyclic loadtng. 

March-Apri! 1993 

: l. 

¡· 
1 

5 



· The response of oné-degree-of-free
dom systems with the three models of 
nonlinear behavior to differem ground 
motions has been studied. For the El 
Centro record, the difference in the 
maximum displacements ( and the duc
tility demand) was neghgible between 
the perfectly elasto-plastic and the 
stiffness degrading models. The re
sponse was signiflcantly larger for the 
S-shaped model. Nevertheless, for 
systems with periods in the range be
tween 1 and 1.5 seconds, the differ
ence did not exceed 25 percent. 

Anal y ses petformed. for the type of 
ground motion recorded in the soft soil 
of Mexico City indicated that, for peri
ods larger than 1 second, the difference 
arnong the results for the three models 
was smaller than that obtamed for the 
El Centro record. Smce none of the 
buildings studied had shown significan! 
evidence of inelastic behavmr. the non
linear analyses were intended to pro
vide only an approx¡mauon to the theo
retical inelastic defonnation. Therefore, 
it was decided to use the elasto-plastic 
model because tt required the least 
amount of computer time. 

Another important simplification in 
the nonlinear analyses was the use of a 
planar model, which neglected the 
three-dimensiona\ behav10r of the 
building. A representatJve frame was 
selected for each onhogonal direclion. 
A portian of the total mass of the 
buildmg was assigned to this frame 
proponional to Jts relauve stiffness. 
This siffiplification allowed the use of 
the widely k.nown computer program 
called DRAIN-20 S mee the lavout of 
the buildings wa:. symmetricaL the 
planar system gavc a reas~nab\e esÍJ
mate of the overal\ response 

In computing the strength of the 
members, the u:.ual assumpt1on of 
compatibility of deformallons was 
used. All partía\ safety factors w.cre 
e!Jmmated For hcams. thc yield1ng 
moment was uscd. and for colurnns, 
the complete intcracuon diagrarn for 
axial force and moment was defined 
by !mear segments connecting three 

· key pomts. Nomwal val u es for the 
moduiJ of elasricity and the gross dJ
mensions of the sections were as
sumed for the st1ffness computauon. 

In a first stagc computatJon, the 
nommal strength!:. of the structural 
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members selected were those nonnally 
used in design practice. In a second 
stage computation, the expected (aver
age) strengths of structural members 
were used to estimate the most proba
ble response of the buildings. There
fore. average material strengths and 
ultimate member capacities were used 
mstead of specifled values. Also. the 
conuibution of the slab reinforcement 
to the flexura! strength of the member 
was ·considered. 

AMBIENT 
VIBRATION TESTS 

The availability of high sensitivity 
accelerometers has allowed the mea
surement of very small vibrations ex
perienced by buildings under normal 
operating conditions. TraffiG, wind 
and micro-seismic actlvity produce 
small ~plitude vibrations which can 
be recorded by suitably d1stributed in
struments. Usmg this technique, the 
majar dynamic propenies of buildings, 
such as periods, shapes for the first 
modes and damping coefficients, can 
be determined. 

In the lake zone of Mexico City, 
amb1ent vibrations are greatly ampli
fled due to the flexibility of the soil: 
thus, free-n01se signals are obtained. 
The technique has been widely used to 

determine dynarmc propenies of struc
tures for different purposes, i.e· .. to 
check the vahdity of theoreucal com
putations. to ascertain the influence of 
sorne specific factors such as the soil
structure imeractwn. or to evaluate the 
effecuveness of rehabJlitation schemes 
m increasmg the lateral suffness of the 
bUildin-g. The s1gnáls of one or more 
scnsors are recorded, filtered and am
plifted. and their power spectra are 
computed through a spectrum ana
lyzer. Typically, a large sample of 
measurements 1~ taken and average 
spectra are uscd as results. 

Measurements were taken 1n the 
f1ve prestressed concrete buildings 
studied. A detailed description of the 
techmques and results 1s found in Ref. 
9. The main obJective of these mea
surements was ro validare the analyu
cal models used in this study. Results 
are summarized in Table l. As an ex
ample, in Fig. 5 the acceleratlon spec
trum for the vibration in the transverse 

direct.JOn of the QRO Buildin~ 1~ 

· shown. At least three modal frequen· 
cies can easily be identified. In Fig. 6. 
the shapes of tht: f¡rst threc modcs in 
the transverse d1recuon are shown fm 
the same building. The translauon and 
rock.ing of. the buildmg at the ba:.e car. 
be clearly observed. 

A study of the rcsults shcm:n H< 

Table 1 depicts that. m general. the 
fundamental periods of thc buildmg~ 
are greater than those that would b:: 
des1rable. at lcast for the d1rect¡on 
w1th no mflll walls This md1cates that 
the structural system adopted is ve~') 

flexible and that large lateral displace
ments can be expected under seisnuc 
effects. 

A good agreement 1s found between 
measured and computed periods. espe· 
cially when the deformations at thr 
base of the building are taken 1mo ac
count. The average error for the first 
translalional mode is 1 percent and the 
coeffic1ent of variation is 2 percem 
Only for the buildings on soft soil 
were the vibrauon penods and the lat· 
eral dJsplacements significantly m-_ 
crcascd duc to thc deformations (trans
lauon und rocking) at the base of the 
buildmg. 

lt can be concluded that the model 
und thc dynamic properues assumed . 
for the analys1s were adequate 10 repre· 
sent the dynamic responses of the 
buildinp. Nevertheless. it must be ap· 
precJatcd .that for largcr amphtude!- of 
vibration. as those mduced by severe 
earthquak.es. the leve! of stresses w11l 
be grcater. the structural stiffness 
lower and. therefore. the vibrallon peri· 
ods longer Th1s considerauon tends w 
tnd1cate that the model adopted overes
timates thc actual stiffness of the struc· 
ture under scvere ground mouons. 

Dampmg coefficients were com· 
puted from v1bration records. A sigmf· 
1c:mt vanallon was found in different 
r.ccords for the samc buildings There· 
fore. for.~ome cases. mstead of u sm· 
gle vulue. J range of variatwn of the 
damping coefficients !S given in Table 
l. Thc ovcrall range is between 2 and 
5 percent, and it is very similar to that 
obtamed from measurements m rem· 
forced concrete buildings. 

Smce structural damping increases 
wlth thc amplitude of vibration, it can 
be concluded that the 5 pcrcent damp-
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Table 1 Comparison of computad and measured periods for f¡ye prestressed concrete buildings 

1 
1 

Computed. period 
1 

' 
Damping 

Typo Number Type Diftction (SKOnds) MuSurt"d ~fficitnt 

Building ' or or or or 1 

1 

Base 
1 

ponod lpert"t'nt or 
1 

identification soil ! stories 1 structun measurement• 1 Fixed displattment (Rcond..,l criticall 
' 

' 
1 

] Post-tensioned i T 1.16 
1 

1.34 1.39 ' 
1 

1 
QRO Soft JI ¡ beams L ' . Q59 0.78 0.8) 4-5 

1 
1 1 

(cast-in-place) e 
1 

0.63 ! 0.64 0.78 
1 

1 1 

PosHensioned 

1 

T 1 072 
1 

0.77 
1 

0.73 

TAM Transiuon !O flat plate L ! 0.38 0.45 
1 

045 3 

(cast-m-place) e ' 0.24 i 0.26 O JO 1 

1 

1 

Post-tens10ned 1 T 
i 

0.97 ! LOO ¡ lOO 
TAC 1 T ransitton 5 beams 1 L i 0.21 1 0.22 0.1.! -

1 
(cast-m-place) 1 e 1 0.36 1 0.37 

1 
0.1-! 

Presrressed L 1 0.50 

1 

- 04:<-
¡ 

1 
1 

IMP Transition 5 columns and T 0.77 - 0.78 2-3 
' beams e ' 0.52 - 0.52 1 i 

1 
1 

1 
(precast) 

1 1 . 

1 

Presm:ssed 1 ! 
SMO Finn "7 columns and T i 0.54 - 0.54 2 

1 

beams 1 
' ! 1 

. (precast) 

• T = transverse (short) dtrectJOn. L:: iongttudmal dtrectJOn. B= mt.atmnai, m-plane Vibr.&tton. 

ing ratio assumed in the analysis is a 
reasonable estimate of what can be ex
pected for moderate eanhquakes -
and it is probably conservative for 
vel): severe ground mouons. On the 
other hand, the fact that stmilar damp· 
ing coefficients are obtamed for rein
forced and prestressed concrete build
ings does not mean that the same re
sult wtl! be obtained for large 
amplitudes of vibration. lt is expected 
that reinforced concrete structures will 
show greater damping when subjected 
to high !eve!s of stresses, due to the 
energy d1ssrpation provided by open
ing and closmg of flexura! cracks and 
to more stable and fat hysteresis loops 
for well detailed members. 

ORO BUILDING 
This is a 1 0-story building located 

in the most severely damaged area of 
the city. Severa! butldmgs collapsed 
m a radius of 200m (656 ftJ from this 
structure. lts plan rs relatively .smJll 
and elongated, wuh une bay in the 
short (transverse) d1rectron and five 
bays in the longuudmal d1rection (see 
Fig. 7). 

The structure is cast-m-place with 
reinforced concrete columns and post

. tensioned beams wnh grouted pre
stressing tendons. Mi id steel re¡nforce
ment provides additional continuny at 
beam-to-column jomts Al! the bays of 
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the end frarnes in the longitudmal di
rection are infilled with brick walls, 
whtch provide a significant contribu
tion to the lateral stiffness. Masonry 
walls also enclose the elevator and 

staircase shafts. The building is 
founded on friction piles beneath a 
basement and a foundation box. Typi
cal reinforcing details of structural 
members are shown in Fig. 8. 

E levation 

An inspecuon of the building after 
the earthquake revealed extensive 
crackmg in the rnasonry walls around 
the elevator shaft and distortion and ·. 
fallmg of sorne ceiling panels. No·· 
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F1g." 9. Response spectra of ground molions used for the analysis of the 
ORO Building. 

F1g. 10. Maxtmum lateral displacements using 
linear analys•s for the ORO Build1ng. 

cracks were found in the main struc
tural members. The building showed a 
significant tilting in its short direction 
(corresponding to about 2 percent of 
the building height). 

1! cannot be excluded that sorne tilt
mg already existed befare the earth
quake. although it had not been no
ticed b) the tenants. It is assumed that 
overturning momems. caused by the 
lateral forces, produced compressive 
forces on the piles in excess of those 
that could be transmitted through fric
tion ro "the soil. Settlement and non
sym·metrical vibration of the building 
were then generated. 

The design oí the building was 
checked agamst the requ1rements of 
the buildmg cede enforced a! the !Jme 
of the construction. The strength for 

· gravity and lateral forces was found to 
be adequate: nevenheless. lateral dis
placemems in the transverse direction 
Significantly exceeded allowable lim
Jts. The current code mcludes much 
stricter requiremems wh1ch are not 
satisfied by this buildmg. 

For the computation of the
1
1ineai- re

sponse of !he buildmg 10 the 1985 
eanhquake. two ground motions were 
used. F1rst, the SCT record was cho
sen because it is the only actual record 
obtained for the most damaged area 
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where the building IS located. After 

the earthquake. the network of seismic 
instruments was greatly enhanced m 
Mexico City. In particular. one instru
ment was placed at a d1stance of about 
1000 m (3500 ft) from this building. 
Records of two moderare earthquakes 
have been obtamed at th1s station, 
called R01\1A. 

For the same event. the amplitudes 
of the ground motlon recorded at 
ROMA were consistently greater than 
that at· the SCT sne. There is convmc
ing evidence that the response 'of the 
soil 1s linear m this area, even for very 
large earthquakes such as !ha! of 1985, 
and that the shape of the linear elasuc 
response spectrum remains essentially 
the same. except for a scale factor 
which depends on the earthquake In· 

tensity 10 Therefore. an esumate of the 
ground mouon expenenced at the 

ROMA 'ite 1n 1985 .can be madc by 
multiplying the spectrum obtamed in 
1989 a! ÚliS site by a scale factor ob
tained from other stations where both 
mouons had been recorded. 

In F1g. 9. the scaled-up ROMA 
1989 spectrum ts shown. This is sig
nificantly more severe than the SCT 
1985 spectrum. This findmg is consis
tent with the greater damage observed 
around the ROMA sne with respect to 

that at the SCT area. The factored 
(scaled-up) ROMA record was. there
fore, also used to estímate the re
sponse of the QRO Building. 

Only the response of the building to 
the ground motion m the transverse dJ
rection will be discussed. The effects 
in the other direcllon were signifl
cantly smaller, the response rem3ining 
essenually in thc elasllc range. The 
max¡mum later<ll displacements at 

each floor le. ve! ~re shown m Fig. 1 O 
for both ground mouons. Fig. JI com
pares the max¡muin bcnding moments 
mduced at the bcam ends with the rc
sistmg momcnts computed consider
mg expccted (aver<.age) matenal prop
erties. At the left end of the beams. the 
comparison is made for the SCT 
record. and at the nght end, for the 
factored ROMA record. 

From the analytJcal results, 11 can be 

observed. f1rstly. thot the factorcd 
ROMA motJon produced a response 
exceeding that of thc SCT motion by a 
factor of approximotely 3. The differ
ence is explained by the observation 

of the response ~pectra of the two 
records. For a pcnod of 1.3 scconds. 
correspondmg to the fundaffiental pe
nad of the QRO Buildmg, the ratio of 
the spectral ord1nates of the two 
records is 3.7. Thc fact.that the ratio of 
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F1g. 11. Bending moments (Ion-m) at beam end of the ORO Building. 

the responses· is similar to the ratio of 
spectral ordinales means that the struc
ture responded essentially in the first 
vibration mode. 

Secondly, the computed lateral dis
placements were extremely large. The 
maximum interstory drift was 0.7 per
cent for the SCT record and 2.5 per-
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cent for the ROMA record. Lateral 
displacements of this arder of magni
tude should have caused stgnificant 
structural darnage. 

Finally, the bending moments that 
should have been induced by the 
ground motions in the building, if the 
response remained linear elastic during 
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Fig. 12. D1stribution of plastic h1nges and max1mum ductility demand for the SCT 
accelerogram in the ORO Buildmg. 

66 

the earthquake. exceeded the flexura! 
strength of the beams by a factor up to 

15 percent for the SCT record and up 
10 240 percent for the ROMA record. 
The base shear force coiTespondJnf: w 
a hnear response ~~ 0.30 and 0.55 o( 

the tata! buíldmg we1ght. for the SCT 
and ROMA records. respective! y. 

The results of the nonlinear analysis 
for the SCT record indicated the for
mation of plasllc hmges for positlve 
and negative moments. as shown in 
F1g. 12. with a maxmmri1 ductility de
mand of 3. Under the effect of the fac
tored ROMA record. the plastificauon 
was more widespread and the ductility 
demand much larger. 

From the analysJs, it is apparent that 
the observed response d1d not corre
spond to that pred1cted. smce the lack 
of strucrural damag:e indicares iliat Lhe 
structure remamed hnearly elastic. lt 
cannot be excluded that sorne cracks 
formed during the \'Jbrauon and then 
closed, leaving no vis1ble evidence; 
nevertheless. strams in thc steel and 
concrete could not reach the values m
dicated by the analySIS. 

It is assumed that the sh.lking actu-. 
allv induced m the buildmg was much 

· smaller than that which corresponded 
to the factored ROMA record and.was 
probably also smaller 1lian that of the 
SCf record. The reJ!»OO for this Can be 
anributed to the energy dissipauon, as
sociated with the los~ of fricuon be
twecn the pi les and soll. that took place 
at thc base of the bUJidmg 

Another possiblc rea!»on for the dif
ference is that the actual strength of 
the structural members signifJcantly 
exceeded that computed by conven
tional design method~ So.me addi
uonal commcnts on ttus issue will be 
made In the final ~ecuon of this paper. 

TAM BUILDING 
Th1s e1ght-swry officc building is Jo

cated at the boundary of the lake bed 
area. where the depth of the soft clay 
deposits is aboUI two-thirds of that at 
the QRO Buildmg. In 1985. the darn
age in the area was moderare. indicat
ing that the ampli1ude of the shak1ng 
was sigmficantly lcss than that m the 
mas! damaged zone Thc bu,ildmg has a 
cast-in-place concrete waffle slab sup
poned by reinforced concrete columns. 
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Fig. 13. Plan and elevation ot the T AM Building. 

The ribs of the waffle slab on the 
colurnn lines are post-tensioned. Mild 
steel reinforcement in the nbs is very 
light, particularly for pos1tive mo
ments. Addiiional mild steel reinforce
ment 1s located at the salid zones 
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around the columns. in both directions 
and in both faces. Thus, a sharp reduc
tion in bending strength developed at 
the perimeter of the salid zone. 

The end bays in the lorigitudmal di
recrian are filled with masonry walls. 
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Interior partitions are of flexible mate
rials. The foundation 1s through point 
bearing concrete ptles. A sketch of the 
structure is shown in Fig. 13 and the 
reinforcement of principal members is 
shown in Fig. 14. No evidence of 
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Fig. 14. Typ1cal reintorc1ng details ot structural members ot 1he TAM BUIIdmg. 
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darnage was found when 
the building was inspected. 
Tenants mentioned that 
large lateral displacements 
were felt and that light 
non-structural darnage was 
caused by the earthquake. 

The study of the dynamic 
properties of the analytical 
model showed that the ef
fect of the soil-structure in
teract.ion was small for this 
building, as can be deduced 
from the small difference 
between the fundamental 
periods computed for the 
model fixed at the founda-
tion and the one consider-
ing deformation at the base· 
(see Table 1 ). 

Since the buildmg was 
located at the boundary of 

Story 
9 
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7 
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2 

VIV SCT 

2 4 6 8 
Ll,cm 

transverse direction and 
would have been sigmfJ
cantly affected by the 
earthquake i.f situate-d 1n 
the rnost cntical zone. 

OTHER'BUILDINGS 
The three other buildings 

under study are located in 
art:as where lhe seisrnic ef
fects were smaller, and 
none of them expt:nenced 
any damage. They will be 
descri bed bnef1y .. Further 
details on their propenies 
and on the analytical results 
can be found in Ref. 7. 
• The building labeled as 

T AC IS a four-story struc
ture which is used for 
the starage of furniture. 

the lake zone. it was ana
lyzed both for the effect of 
the SCT and VJV ground 

F1g. 15. Max1mum lateral-displacements 1n the TAM Building. Its story height [6.8 m 
(22.3 ft)] is greater than 
usual. g1ving rise toa 
total he1ght of 27.2 m motians. Maximurn lateral displace

ments are shown in Fig. 15. For the 
SCT records, mterstory drifts in sorne 
staries reached values that are cam
monly assoctated with structural dam
age. Bending moments in the beams 
at calumn faces exceeded resisting 
values. 

The snuatian waS parucularly criti
ca! for positive moments at the 
perimeter of the salid zane, where. 
due to the very law arnaunt of rein
forcernem, a very !Jmited flexura! 
strength was ava~lable once seismic 
moments exceeded the effects of verti-

cal loads. Ductility demands at sorne 
sections exceeded lO. 

Under the VIV record, the displace
ments were moderate and the interna! 
[orces did not exceed the reststing val
ues. The base shear force induced by 
the SCT record corresponded to 2 I 
percent of the building's weight, coro
pared to lO percent for the vrv record. 

It is assumed that the ground mo
tion at the site of this building was 
much lower than in the most affected 
area, being closer to the VIV record 
than to the SCT record. The building 
JS rather weak and flexible in the 
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(89.2 ft), roughly corresponding to a 
typical eight-story building. It is lo
cated at thc foot of the hills on the 
west side of the cuy. where the area 
of firm soil begms. There are only a 
few meters of soft soil over the salid 
strata. 
The structural system is composed 
of cast-1n-place. concrete frames 
with rather long spans [lO and 
11.7 m (32.8 and 38.4 ft)]. Beams 
are past-tcnsJoned with draped 
tendons. Mild steel remfarcement 
at the ends of beams is small. The 

V Drmensrons 1n cm 

Ftg. 16. Detatls of beam-to-column ¡otnt 1n the IMP Butldtng. 
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Fíg. 17. Detaíls of oeam-to-column JOint m the SMO Bu1ld1ng. 

perimeter frames are completely 
mfilled wnh masonry walls, which 
contribute significantly to the lat
eral stiffness. 
The analyses showed almost no ef
fect of soil-structure interaction and 
that the building is very flexible ín 
the transverse direction. Nevenhe
less, under the effect of the VIV 
record. the lateral displacements re
mained wahin allowable hmits and 
the moments in the beams did not 
exceed the flexura] strength, thus 
explaining the lack of damage to the 
building. 

• The IMP Building has five stories 
and a basement and 1s located in the 
so-called támsition zone, which has 
about 1Om (32.8 ft) of el ay deposits 
over firm soil. The structure JS com
plete) y precast. wüh only one long 
span in the transverse direction and 
10 shon spans [5 m (16.4 ft) each) 
m the longitudinal direction. The 
tloor system is composed of pre
stressed T -beams w!th a compres
swn lOppmg reinforced wJth mild 
steel to provtde contmuity wHh the 
columns (sce F1g. 16). 
The analyses showed that the build
mg is rather flexible in both dJrec
tions and that, under the effects of 
the VIV ground motion. neither the 
allowable displacements nor the 
strength of the members were ex
ceeded. ThiS building did not suffer 
any damage from the eanhquake 
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• Finally, the SMO Building is a co,m
pletely precast e1ght-story structure 
which has double T-beams over
layed with a 6 cm (2.4 m.) thick' 
concrete topping, providing di
aphragm action of the floor and con
tinuity with the columns. A detail of 
the beam-to-column connection is 
shown in Fig. 17, 
The analyses of thts building were 
made for the CU record (obtamed 
on firm ground) and indicated a 
very small response. not exceeding 
allowable values. Accordmgly, no 
s1gns of damage were obs~rved In 

this building. 

DISCUSSION OF 
THE RESULTS 

The f1ve buildmgs whose seismic 
responses were analyzed In detail 
are representative of the different 
techmques used for prestressed con
crete construction m :v1exico City. 
They are mainly frame structures with 
prestressc9 .concrete beams and non
prestres~ed columns: Beams were eJ
ther casi-in-place and post-tens10ned. 
or precast and prestressed. 

Frame members were rather slender, 
giv1ng rise to tlcx¡bJe structures with 
long vibrm,··n periods. which are par
tlcularly ; ... ,ceptible to the type of 
ground mallan mduced in the soft 
clays of Mexico City. In four of the 
f1ve buildings. masonry walls filled 

irrups lt-:3@ 10 
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the exterior frames adjaccnt to other 
constructions. These walls signifi
cantly increased the lateral stiffness 
and strength of the structure._ There
fore, these buildmgs were much 
stronger in one direction. i.e .. perpen
dicular to thc street. than in the other 
directlon. 

Analyucal models adequately estl
mated the dynamic properties of these 
buildings whcn propcr consJderauon 
was made of the contribution to the 
stiffness by the !loor system, of the 
stiffening effect of masonry infills and 
of the defonmatwns of the base of the 
buildings on soft s01b 

The vibration periods of the first 
modes computed analytically were 
very similar to tho.se measured by arn
b1cnt vibration test" on the structure. 
The average error v.-as. only l percent 
w1th a standard devJatlon of 2 percent 
When the masonry ¡nf¡lls were in
cluded m the ffiodel'-1. the vrbration pe
nods decreased by a~ much as 40 per
cent. corresponding lO a IWO-fo)d in
crease m the lateral stiffness. On thc 
other hand. the dJ.splacements and 
rocking ai the base of the buildings 
were significan! only for slender build
ings on thick strata of soft soil. The 
maximum increasc in the period dueto 
th1s effect was ahout 30 percent. 

Damping coeffiCJcnts measured by 
ambient vibration techniques varied 
between 2 and 5 percent. with an aver
age of 3 percent. These values are 

)~ 
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i very similar to those that have been 

determined in non-prestressed, rein
forced concrete buildings. lt must be 
emphasize.d that ambient vibration 
tests correspond to very low stress lev
els in the suuctural members, and lhat 
for larger vibrations, as those induced 
by seveie earthquakes, both the damp
ing and period increase. Then, the 
damping coefficient of 5 percent, 
which is generally assumed for seis
mic design, appears reasonable. 

Since there were no instruments to 
measure the responses of the buildings 
or the motions induced at their bases. 
no quantitative comparison can be 
made betweeil the actual and the com
puted responses to the 1985 earth
quake. Furtherrnore, significan! vana
liaos in ground motions originated by 
the same earthquake, even between 
nearby sites, make it diff¡cuh to esu
mate the shaking experienced by a 
pan1cular building. For these reasons. 
only very general conclus10ns can be 
drawn. · 

Three of the five buildings were lo
cated in areas where the arnplitude of 
the ground shaking m 1985 was mod
erate. Therefore, the analyses showed 
that the response should have re
mamed in the linear elastic range of 
behavior, which is m agreement with 
the lack of darnage experienced by the 
buildings. 

Another building (TAM), with a 
post-tensioned flat plate system. was 
partlcularly flextble and weak 10 one 
direction. The analyses showed that It 

should have undergone large melastic 
deformations if n were affected by the 
ground rnouon measured in the rnost 
darnaged area. lt 1..., assumed that ns 
good behavior i~ partJally due toa 
structural capacity 1n excess of that 
computed by analytical methods. and 
rnatnly to the fact that the ground 
shakmg at this particular sJte was 
wcaker than m the critJcal area 

The most tnterestJng ca~e JS that of 
the QRO Building, which 1s located m 
an area where the ground rnouon was 

70 

panicularly strong. The lack of severe 
damage in this building can probably 
be explained by the fact that the en
ergy induced by the shaking was 
mainly dissipated by the nonlinear de
formations between the .foundation 
and the soil, rather than by inelastic 
behavior in the structure. 

CONCLUSIONS ANO 
RECOMMENDATIONS 

It is importan! to emphasize that the 
five prestressed cgncrere frame struc
tures showed good behavior under a 
severe earthquake, without any sign of 
distress in the joints or elsewhere. This 
suggests that, by following the much 
stricter code practice now accepted for 

1 

this type of structure, an adequate 
safety leve! can be obtained for even 
the rnost severe seismtc conduions. 

On the. other hand, particular care 
rnust be given to sorne structural de
sigo features which were common to 
the buildings under study, as well asto 

most prestressed concrete buildmgs in 
Mexico. These features must be sig

nificantly improved in arder to attain 
an adequate seismic safety level. 

The structural system must be later
ally stiffer arid stronger than that pro
vided by the rather slender frame 
members typically used in the build
mgs under consider~tion. This can be 
attained by using more robust columns 
and beams, but, preierably, by adding 
stiffentng rnembers such as shear 
walls or braces The advantage of hav
mg stiff structures is parttcularly im
portant for buildings Jocated on soft 
soii. wherc the long penods prevailing 
in thc ground_mouon pamcularly af
fe~:.·t flexible structures. 

Flexural capaclty at beam-to-column 

JOtnts rnust be 1ncreased. especJally. 
wnh regard to posiuve moments. The 
concept of panial prestressmg, m which 
thc t:apacity to rcst.'ít sctsmic effects IS 

main\y asstgned to mild stecl remforce
ment. must be favored because of the 
greater duculay and conlinuily that can 

be obtained from thts method :!.!> com
pared with full presrres:-;mg 

Remforcement .detaihng in beams. 
colurnns and jomts must ht~ 1mprovcd 
to attatn larger ductilities. In particu
lar, thr. confinement of concrete and 
longituamal steel m sections of posst
ble formation of pla~tic h1nges must 
be achieved using closely spaced 
transverse reinforcement. 

When precast concrete elements are 
used in floor slabs. mcasurcs rnu~t be 
taken tq ensure that the~ consutute a 
stiff honzontal dtaphragm - for e>.
ample, by casung a thick remforced 
concrete topping. Otherwise, in-plane 
dtstortion of the slabs and a concentra
tion of lateral forces in sorne frames 
could occur.. 

The 1mponance of instrurnenting 
'prestre~sed concret~ hui]dl:· . .:;s to 
record their response:-. t.o setsmtc cf
fects must be ernphas1zed. Only m thts 
way could the analyses and des1~n 

methods d1scusscd be fully validated. 
The frequent seismic acttvity m the 
Mex1co City Valley and the large van
ety of types of structures existjng 10 

the area make 11 a particularly conve
ment sne for seismtc instrumentation 
of buildings. 
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EVALUACJON Y REPARACION ESTRUCTURAL DE EDffiCIOS 

Ing. Osear de la Torre Rangel. 
Gerente General- Proyecto Estructural, S.A. México, D.F. (1994) 

A). EVALUACION ESTRUCTURAL 

A.l RECONOCIMIENTO Y EV ALUACION DEL COMPORTAMIENTO GENERAL. 

A.l.l Reconocer hundimit!ntos y desplomes gener.tles, referenciando aristas de fachadas con las 
edificaciones vecinas. y observando grietas. ondulaciones o corrimientos en banquetas, calles y 
posibles movimientos relativos en las juntas con colindantes. 

A.1.2 Identificar el sitio con respecto a la zonificacil)n del Reglamento de Construcciones. 

A.l.3 Identificar pre5c:ncia de edificaciones o de instalaciones importantes cercanas, como metro. 
lumbreras, drenaje profundo, subestaciones, pozos profundos, torres de transmisión, edificios altos 
dentro de la manzana con posihlr!s pilotes 1.h: punta. 

A.l.4 Ubicándose en la azotea del inmuehlo, roconocer posibles movimientos en las juntas con 
colindantes, rotura de tapajuntas. golpes _entre edificios, materiales atrapados entre edificaciones 
vecmas. 

A.l.S Verificar el uso dd área útil de cada piso. d lipa de cancelería, así como sus movimientos. fractura 
de vidnos, fractura de recuhrimiento~. corrimientos en plafones, falla de instalaciOnes hidráulicas y 
sanitarias, y funcwnam1ento dt! devacJores o montacargas. 

A.1.6 Verificar en d cuho de escalerds tisurd.s o fracturas de recubrimientos, muros y rampas. 

A.l.7 Verificar el interior del cuho de devadon:s y muros del sótano, para reconocer fracturas, 
desplomes, dd'ormaciones de: guías mecámcas y fugaS de agua. 

A.l.S Investigar el t1po de documentación disponihle y propósito futuro de propietario en cuanto al uso 
dd inmuehle y posibilidades di! aJ~cua..:¡t}n al nuc:vo reglamento. 

PROPOSITOS Y OBJETIVOS El'i ESTA ETAPA 

1). Definir la categoría del inmueble (A) ó (B), así como la posibilidad de una nueva 
imagen arquitectónica y cambio de uso de áreas. 

2). Conocer la documentación disponible. 

3). Establecer y programar los estudios• y trabajos siguientes: 

• 



3). Establecer y programar los estudios y trabajos siguientes: 

3.a. Levantamiento geométrico estructural, plomos y nJveles. 

3.b. Levantamiento de fisuras y daños estructurales y de recubrimientos. 

J.c. Sondeos y calas para conocer selectivamente.armados y calidad de materiales. 

3.d. Sondeos y calas para conocer el tipo de cimentación. 

3.e. Exploración del subsuelo. 

3.f. Sondeos y calas para identificar el tipo de ·empaque• entre muros y estructura. 

3.g. Sondeos y calas retirando recubrimientos, para detectar fisuras de losas en especial en las cercanías 
con elementos de rigidez (cubos de elevadores y escaleras y colindancias), para establ~er si el trab3jo 
como diafragma horizontal Jac;; hubiera provocaUo. Ver tabla anexa y comc!ntarios sohre el tamaño de 
fisuras y grietas. (hojas 9 y 1 0) 

4). Definir si las deformaciones generales· de la estructura, durante eventos sísmicos 
provocaron los daños visibles en recubrimientos, acabados y grietas estructurales, así 
como en muros de relleno o de rigidez. El propietario debe conocer las deformaciones 
límites que establece el reglamento, y se decidirá de común acuerdo la estrategia y 
posibilidades de reparación local y/ó reestructuración. 

Si no hubiera daños visibles, y las fisuras no son debidas a movimientos sísmicos, debe 
plantearse la conveniencia de preparar documentación suficiente, que deje constancia de 
la capacidad estructural, para futuras acciones sísmicas. 

A.2 EVALUACION DE LA CAPACIDAD ESTRUCTURAL BAJO ACCIONES SISMICAS 

A.2.1. Edificaciones con muros eJe carga . 

Si la ed¡ficaciún tiene menos de 13 m~tros de altura cabe 'la posibilidad de que cumpla o pueda 
facilm~::nte adc:cuars~::, para que cumpla con las condiciones de aplicabilir.lad del' método 
simpliticado de! anális1s, prev¡slO en el rt!glamento, en cuyo caso, no es nece.•.;ano verificar la 
seguridad contra d volt~. ni calcular deformaciones horizontales, ni torn3r en cuenta efectos de 
tors1ón. 

Sólo t1ene que vl:!nf¡carse que la suma de resJstl!nCJas de muros en cada p1so sea igual o mayor que 
la carga actuante sísmica factonzada en cada dirección principal. 

A.2.2 Evaluación simplificada Jc estructunts d~:: concrdo. 

Para edificaciones Je me1..hana altura se ha Jesarrollado en Japón un proc!!dirruento para evaluación 
de la capacidad sísmica de etlific10s existentes de concreto reforzadO, y que ha sido adaptado para 
su uso en M¿x1co por la UAM Azcapotzalco. 
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El resultado ~stimado para un edificio, no repre...'>enta el nivel o rango de: comportam¡c:nto sísmico, 
pero si un indice que representa la potencial capacidad contra una intc:ncidad sísmica en forma 
cualitativa. 

Básicamente este procedimiento originado en Japón. se ha estado aplicando para edificios de 6 
pisos o menos. con un sistema estructural a base! de marcos con columnas o trabes de concreto con 
o sin muros de conante. 

Para edificios de más de 30 años, con áeterioro severo. con expos1c1on eventual a fuego, con 
concretos de muy baja resistencia o con un. sistema estructural híbrido o sin definición clara, el 
procedimiento o nonna Japonesa no es aplicable. 

El procedimiento de evaluación desarrollado en la .UAM Azcapotzalco y derivado de la norma 
japonesa, consiste en definir el coeficiente sísmico reducido por ductilidad correspondiente a la 
condición de falla, denominado coeficiente de resistencia ·k¡ • y expresado como sigue: 

en donde: 

(VH )1 es la fuerza cortante resistente en el entrepiso i 

(VA)¡ es la fuerza cortante actuante en el mismo entn:piso i 

S factor correctivo 

Suponiendo que la falla de entrep1so, se localiza en los elementos verticales de sustentaciOn, la 
fuerza cortante re~1stente SI! calcula mediante! la combmación de su resistencia proporciOnalmente a 
sus rigideces, (lgles1as. UAM 1987) 

Recientemente los mismos t:Studios en la UAM han tratado de simplificar las evaluaciones, de tal 
forma que para un edificio típico di! mc:Ui.ana altura con materiales comunes en nuestro medio 
(VR )¡ ~calcula muluphcando las. áreas tr,msvers.ales de los elementos estructurall!s verticales del 

entrepiso, por d esfuerzo cortante resistente promedio para cada una di! las p1ez.as I:!Structurales de 
que se trate. 

La fuerza cortante actuante!(~), para el mi~mo entrepiso i estudiado, se·calcula con el método 

estático del reglamento d~ construccionc:s, aplicamJ.o el factor de carga que le corresponda, según la 
categoría de la eUificaciün. 

" L,w1hj 
(V,);= (F.C.),~; WTOT 

IwA 
¡=1 

n = numero de pisos 
(J)j = peso tld piso j 
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h; = altura del piso j desde ol nivel del terreno 

(F.C.)= Factor de carga (1.1) 

WTOT = peso total de la estructura 

El factor correctivo (S), toma en cuenta la influencia que sobre la resish:ncia tlc!nen las 
irregularidades geom¿tricas, problemas de: cimc:ntación. afectaciones de estructuras colmdantes y el 
deterioro propio de la estructura. · 

Este procedimiento ha sido empleado en un número importante de edificaciones para el D.F .. y 
reducido a 162 casos para fl.nes de zonificación sísmica en el D.F., y ha sido calibrado 
satisfactoriamente con evaluaciones detallaclas. 

Recientemente en la misma UAM. se han ht!cho estudios complementarios mediante los cuales se 
pueden estimar también en forma aproximada los desplazamiento y el periódo fundamental de las 
estructuras típtcas dd D.F. 
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En el proceso de evaluación simplificada. aparece una clasificación de daños causados por sismo. que es básica 
también en la nonna japonesa, y que pu~~ c.lar una buena iil~ y ayudar al ingeniero estructurista para· tomar su 
desición final 6 dictámen de una edificación, por lo .que se reproduce a continuación: 

TIPO DE DAÑO 1 DESCR!PC!ON 
o No estructural Daños unicamente en elementos no 

e.<\tructurales. 
1 Estructural ligero Gri~tas de menos de 0.5 mm. d~ ancho ~n 

el~mntos de concreto. 
Gn~tas de menos de 3.0 mm d~ ancho en 
muros de mampostería. 

2 Estructur•l fu<rte Gri<tas d< 0.5 a 1.0 mm d< ancho en 
. - . .. . .. - -· . ·d~ml:!ntos d~ coricreto . . \ '··~ ..... -Grietas de 3 mm a 10 mm de ancho en 

muros de mampostería. 
3 Estructural grave Grietas d< más de 1 mm de ancho <n 

d~mt:ntos de concreto. 
Aherturas en muros de mampostería. 
Despr~ndimiento del recubrimiento en 
columnas. 
Aplastamiento del concreto, rorura de' 
estribos y pandeo del refuerzo en v1gas, 
columna....; y muros de concreto. 
Agri~::taril.iento de capiteles. 
Dc::splomes en columnas. 
Dc::splom~s del edificio en más dd 1% de 
su altura. 
Hund1mi~nto o emersión de más de 20 

.cms. 
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Si el menor de los valores ki, corresponde sensiblemente al coeficiente sísmico reducido por 
ductilidad de acuerdo al reglamento, deberá identificarse en ese piso (i), el grado de daños 
existentes en la edificación, ya que este valor representa un índice de las condiciones de falla. 

Las conclusiones que el ingeniero estructurista, y el director responsable de obra puedan dar al 
propietario. dc:ben apegarse al Reglamen~o de Construcciones, para poder tomar la decisión y 
responsabilidad compartida que cada uno de Jos casos amerita. 

A.2.3 Evaluación detallada 

B-1). 

Es cada vez más fácil, con programas para computadoras P.C. realizar el análisis estructural de la 
edificación, en forma espacial, más confiable a medida que los datos recabados geometrico
elásticos lo sean. 

Los resultados de deformaciones entre pisos consecutivos, así como los elementos mecánicos de 
trabes, columnas, muros y acciones sobre la cimentación, serán correlacionados con los daños 
observados para un coeficiente sísmico dado por el reglamento en Vigor y serv1r.ín al ingeniero 
estructurista·para proponer al propietario la acción a tomar, ya sea de reparación local, demolición 
o reestructuración. 

Personalmente estimo "razonable", atender a la respuesta de deformación, más que a la capacidad 
estructural de trabes, columnas y muros pard decidir la mejor fo~ de r~trucruracióo, pero el 
;arte• de cada estructurista puede variar según. el Caso a tñ.tar: A··continll.ación se presentan 
conceptos generales de reestructuración y detalles constructivos que be tratado de agrupar y 
precisar cada vez más, esperando aportaciones y comentarios de colegas. 

B) REFUERZO DE ESTRUCTURAS 

INTRODUCCION 

Los concep~os. estudios y trabajos siguientes. pueden confundirs~. pero tratan de conseguir una 
respuesta aceptahle de una ~~trucrura existente ante la acción de fuerzas horizontales sísmicas. 

B.L 1 REHABILJTACION (RETROFITIING) 

B.l.2 REPARACION (REPAIR) 

B.l.3 REFORZAMIENTO (STRENGTHENING) 

B.l.4 RJGIDIZACION (STIFFENING) 

Estos estudios y trabaJOS rt:presentan un arte personal o de grupo, que r.ipidamente se están 
convirtiendo c:n una cic:ncia, dc:b1damente apoyada por: 

~ INVESTJGACION Y ENSAYES. 

- PROCEDIMIENTOS CONSTRUcriVOS EFICIENTES Y REALIZABLES. 

- VER!FICACJON DEL COMPORTAMIENTO POST SISMOS. 
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B.2). 

B.3 

A medida que crece: d apoyo técnico y vari~ad de soluciones, así como materiales nuevos. se 
pueden .idear mejor~ y más numerosas soluciones para lograr el objetivo final que es el 
comportamiento o respuesta aceptable de la estructura. 

OBJETIVO / 
Lograr un mejor comportamiento o respuesta estructural, ante futuras acciones sísmJca.'i. 

El concepto del comportamiento o re~puesta ~tructural debe dc!finirlo el estructurista de común 
acuerdo con el propietario y/6 usuarios, para establecer o definir la solución de refuerzo o 
rehabilitación. 

La respuesta de una estructura puede modificarse, para cubrir diferentes requerimientos. desde la 
seguridad de vidas humanas, hasta el control riguroso de daños en la propia estructura y sus 
elementos, accesorios o contenidos. 

Por lo anterior, no existe la solución "optima" o "única" que logre el ohjetivo estahlecido, pero al 
confrontar diversas experiencias y resultados, se pueden establecer los siguientes conceptos: 

B.2.1 Diferentes criterios de comportamiento, Hevan a diferentes conceptos de refuazo. 

8.2.2 Las condiciones del sitio pueden obligar a un tipo de soluciones. 

B.2.3- Para estructuras d~ pocos pisos,· pued~n existir diferentes ·soluciones qu~ llevan a 
comportamit:ntos comparables. 

B.2.4 Para estructuras de alturas mayor~s (no edificios altos) en suelos poco compres1bles, el uso 
d~ muros de rigidez pu~de reprc:sc:ntar mejor solución que contrav~Olc:os d1agonales, 
especialmente contra colapso. 

B.2.5 El uso de dc:me.ntos de. rigidez como muros de concreto o mamposteria enmarcados, no es 
compatible con d uso de contraventeo diagonal metálico en una misma estructura, ya que 
el trabajo eficiente de estos últimos, opera despu¿s que un elemento de ngu.Jez ha sufrido 
daño. 

PROCEDIMIENTOS PARA REFUERZO. 

8.3.1 Sin camhiar el sistema res1st~nte a fuerzas laterales. 

8.3.1.1 Reforzando las losas para que su efecto como diafragma honzontal sea má' 
eficie.nte.esp..:cialmc:nt~ si sufrieron agrietamiento. 

B.3.l.2 Reforzando trahes, columnas y/o muros existentes, para garantizar que su-sección 
transversal. part1c1pe con toLla su área e inercia, además de que resistan los 
elementos mc:cánicos que les corre.o;;pondan. 

B.3. 1.3 Mc:jorando o rehac~c!ndo la un1ón entre elementos estructuralt!s existentes, para 
garantizar su tr&hajo de conjunto previsto en el diseño original o en la revisión. 

B.3.l.4 Recimentando para reducir la amplificación de efectos, por volteo dd conjunto o por 
desplazamiento excesivo de la cimentación. 
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B.3.2 Cambiando el sistema resistente a fuerzas laterales. 

8.3.2.1 Introduciendo nuevos elementos a la estructura original, como muros. de rigidez, 
contravent~s diagonales, columnas y trabes nuevas. 

8.3.2.2 Eliminando piezas estructurcales dc=l proyecto y construcción originale.." como muros, 
contraventeos, etc., de modo que no participen más para resistir fuerza..-; laterales. 

B.3.2.3 R.:cimentando. para modificar las condiciones de apoyo de columnas. muros ó 
contraventeos así como para reducir las caracteristicas de volteo y/ó desplazamiento 
del conjunto. · 

En cualquiera de los dos procedimientos, el trabajo simultáneo entre diferentes piezas debe ser 
garantizado, a menos que se pretenda aprovechar las caracteris:::as de ductilalad de alguno~ . 
elementos, cuya participaciÓn completa y eficiente, sucede después Je que mras p1ezas o elementos 
han sufrido daño parcial "aceptable". 

En general creo que es valido generalizar, que además de evitar colapso y salvar vidas humanas 
de~ procurarse que el comportamiento estructural garantice la continuidad de funcionamiento en 
operación del· inmueble. este concepto no es fácil asociarlo al aprovechamiento de ductilidad como 
se dijo en el párrafo anterior. 

---- -----~......:...,;.. ___ En-todos lós casos-ra·· "integración" o "incorporación" total y completa de nuevos elementos 
estructurales debe garantizarse. de tal modo que la estructura reforzada responda como si estas 
nuevas piezas hubieran estado presente~ desde la construcción original. 

Los siguientes croquis, esquemas, detalles y recomendaciones han sido propuestos por el autor, y 
construidos en diversas ~ificaciones, algunos de ellos sm respaldo suficiente de pruebas o 
investigaciones como pudil!ran desearlo otros t:structuristas, y siempre Sc!rán objeto dt: adecuación y 
optimización para cada proyecto de refuerzo y ojalá en el futuro cercano, e..'\tt: arte llegue a 
convertirse en cit:nc1a qu~:: aprovechemos todos. 
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FISURAS Y GRIETAS 

ANCHOS TOLERABLES EN FISURAS O GRIETAS 
EN CONCRETO ARI\IADO (A.C.I) 

CONDICIONES EXTERN.AS ANCHO TOLERABLE 
(EXPOSICION) mm 

AIRE SECO 0.40 
o 

MEMBRANA PROTECTORA 

HUMEDAD - AIRE SECO 0.30 
SUELO (TIERRA) 

PRODUCTOS QUIMICOS PARA DESHIELO 0.20 

AGUA MARINA - BRIZA MARINA 0.15 
HUMEDECIDO - SECADO 

MUROS DE CISTERNA O RETENEDORES DE AGUA 0.10 

NOTAS SOBRE RELLENADO DE FISURAS O GRIETAS 

1.-) El rellenar fisuras de 0.5 mm y mayores. con resina epóxica, produce mayor seguridad sobre la suposición teórica 
de ár~ completa e Inercia efe.:t1va en la sección transversal. 

2.-) El proceso do rellenado del>.: hacerlo personal espocialiudo. con calafateo previo. para decidir inyección simple 
o a presión. 

3.-) Después de e!f&tuar un primer proceso de. rellenado, es muy conveniente: verificarlo. ya sea con ultrasonido o con 
extracc¡ón de muestras. 
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20 e~ JO cm 

20 o 30 cm 

------

T __ T 

/ 
Grieta o fiSura d!!bada a contracción volumétnca; y es- · 
muy probable que se presc:nten durante el proceso de 
fraguado del concreto, por defecto de curado. 

Generalmente no pasan a la losa y coinciden con la 
posición de los estribos. 

10 

4.-) El proceso de rellenado de una fisura se hace de 
abajo hacia arriba, para evitar aire atrapado, 
calafateando pieviamente el tramo por inyectar. 

Se inicia el relleno inyectándolo por el taladro 
1 hasta que la resina se manifieste, 
escurriendo por el taladro 2. 
Se repite el proceso para el rellenado del tramo 
2 3 inyectándolo por el taladro - 2 , y" así en 
tramos superiores hasta completar todo el 
desarrollo de la fisura. 

Gneta o fisura debida a una tensión diagonal que es la 
combmación de una fuerza de corte (vertical) y otra de 
contracción volumétrica y/o fuerza horizontal de trabajo 
bajo carga. esp~ialmente por descimbrado prematuro. 

Se presentan en las cercanías del apoyo de la trabe, y 
si aparecen después del proceso constructiVo, por 
defecto de estribos y/o baja calidad del concreto, 
genc:ralmente se prolongan a la losa. 
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1 

m SUPERFICIE PICADA 
NUEVO CONCRETO CON r Y LIBRE DE POLVO IMLLA-REFUERZC 
ADITIVO ADHERENTE \ Y IMTERIAL SUELTO 

1 

l--..1-----.,1--''----.,.-•¡ -,-....I....---"'........:;.--+¡'""'•----'L-+--4~..,_-,-I-,-'*;-L--'---_._----;: le 
• - r----'~'-----"".__,.~ ~ 

). L.J L!::D 1'. 
~ • , • -----, • • • • \ • • LOS.:.. 

1 J :\ .---. 

10 cm. 

3·0 . \_CAJAS CONECTOR~S 
1 

1 (10x10x3.0) 

REFUERZO D E LO S A 
1 ).- PARA MEJORAR EL EFECTO DE DIAFRAGMA DE LA LOSA COMO 

ELEMENTO DE UNION ENTRE IMRCOS Y MUROS. 

2).- PARA MAYOR CAPACIDAD A FLEXION. 

45' a 60~ 
\' MALLA-REFUERZO 

1 01 /2" DENTRO DE 
TALADRO DE 1 .30 cm. 

R E F U E R Z O D E L O S A 
' CON CONECTORES METALICDS DOBLADOS ANTES o DESPUES DE 

COLOCAR LA MALLA-REFUERZO, EN LUGAR DE CAJAS CONECTORAS 

REFUERZO PERIMETRAL ADICIONAL 

¡( A LA MALLA PARA CADA TABLERO 

D . . r MALLA-REFUERZ~ 

1" rr~1r;=l' ;-r--':.:~7~,~'-L::.:~.~..;·::~~,._·:~.:~ .... :~-:~~ Lls: 
1 ------r 

, , 

LOSA 



DEMOLICION 

-r-
1 

PARCIAL ILlAS DENTRO 

CONECTORES-~:c\\oRAS EN lA 
N.P.T. 

L 

DE CA~AS C~ EXISTENTES r. DAlA o MUR 
1 

-~-
• <> • 

O S A F 1 R M E 
REFUERZO ALA CIMENTACION 
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RrFUERZO MALlA- e 



•• 

• 

1 

N.P.T 

~ ~FIRME 

---=--=--= --=---= -=----=---=~--~ --=--=-
LOSA 

- :~ 1 .. : :~ 1 :,. . :~ 1 

TRABE 

* GRIETAS DE 0.5 mm. Y MAYORES, RELLENARLOS CON RESINA EPOXICA 
. (INYECCIONES POR TRAMOS DE 10 o 20 cm. DE ABAJO HACIA ARRIBA, 

PREVIO CALArATEO) 

VISTA LATERAL 
ELEVACION 

REFUERZO DE TRABE - ESTRIBOS EXTERIORES 

:.1 
' 

. . . . · 
di -

. d 1. 

•• 1 - . 

TRABE 

~ 10 
MAX. 

• 



N.P.T. 

1 
----~--

... • • 
• 

PERFORACION PARA 
PASO DE ESTRIBOS 
(TALADRO) 

CAB~ZA TORNILLO 

e o R T 

VA~ILLAS LISAS CON 
RCSCA PARA TLERCA 
EN TRAMO SUPERIOR 

(ESTRIBOS/ 

• 
•• 

. . . 

E 

TRABE 

1 

PLACA (P.B) 
PLACA (P .A) . 

b 1 f- 5 

1 

FIRME 

• 

LOSA 

1 
R E F U E R Z O D E T R A 8 E _ 

PROCEDIMIENTO PARA LA COLOCACION D" ESTRIBOS 
EXTERIORES EN FALLAS POR TENSION DIAGONAL 

1.- DEMOLER EL PISO PARA DESCUBRIR LA LOSA 

2.- TALADRO PARA EL PASO DE VARILLAS LISAS CON ROSCA EN SUS EXTREMOS SUP:':RIORES 
(ESTRIBOS). 

3.- HABILITACION DE PLACAS (D_A) Y (D.S) PERFORADAS Y DE VARILLAc CON CABEZA DE 
TORNILLO Y ROSCA PARA TUERCA. 

4.- ·cOLCCACION" DE PLACAS Y VARILLAS USAS. PINTAR CON PINTURA .Aí\IT]CORROSIVA (2 MANOS) 
LAS PLACAS Y VARILLAS PREVIAMENTE. 

5.- COLOCACION DEL RELLENO DE PERFORACION Y NUEVO N.P.T 

6.- APLANAR CON MORTERO LAS CARAS DE LA TRABE HASTA AHCGAR -;TALMENTE LAS VARILLAS 
LISAS, EN TODA LA EXTENSION QUE OCUPEN LCS ESTRIBOS ADICIOONALES, USAR TELA DE 
GALLINERO PARA REFORZAR ESTE APLANADO. 

b- 2 

1 1 1 1 

[~E~ 
PLACA (P.A) Y (P.B) 

(e=0.6 cm) (1 /4") MINIMO 
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~ 1 S-1 [ 2.0 cm. 
' 

• ~· . • :~ .. • ~ .. ,._ :r· ~ • • • 1 ¡: a.- ,. __ ,. ,.f • • • • ~ . 
1 ' .. .. ·c. 
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~" 
~ . 1 

1 • 
1 •• 

1 1 
1 . 

' 1 [ 
1 

1 S-1 2.0 cm. 
1 
1 
1 
1 

....... 1 

•e e 1 
S-1 1 

1 
1 
1 

.1 COLUMNA 1 1 
EXISTENTE 1 

) 

1 1 
1 S-1 1 S-1 ' 1 
1 

~L 
~¡¡-

1 r 1 

@ ANGULO EN~ 1 
CADA ESQUINA 1 V 

11 1 
1 1 ALTERNATIV A 
1 S-1 
1 1 
1 
1 
1 1 

N.P.T. 1 
1 1 .1 
~ .. 1 S-1 [ 2.0 cm. 

'\.' • • • • .. • ""1 • ---· ' ",. ,. -~.;.0.,----.. . • . .. • • • . . " . • 1 11 •• 
. " 

~1 1 ... 
1 • 1 
1 

... 
1 1 

1 S-1 [ 
1 1 2.0 cm. 

1 1 

1· 1 
1 
1 

1 
1 S-1 

' 

REFUERZO PARA COLUMNA ~·ENCAMISADO METALICO" 

ELEVACION 
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R E 

?< 2 ,,~~ 

11 
11 
11 

PLACAS (S-1) EN CADA 
: EXTREMO DE COLUMNA E 
~ INTERMEDIAS 

COLUMNA 
EXISTENTE 

11 PLACAS (S-1) 
11 _ ALTERNATIVA EN 
¡ ¡ j CADA CARA CON 
¡f RELLENO 

11 
11 
11 
11 

~~~==="r 
J 1 3 e 4 mm. 

1
1 MINIMO 

PARA RELLENAR CON 
MORTERO FLUIDO Y 
ADITIVO ESTABILIZADOR 

S E e e --·¡ - o N e 
F u E R z o D E e o 

p L A N T A 
ANGULOS EN LAS ESQUINAS Y PLACAS 
EN CELOSIA EN CADA CARA 
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~ ~ ¿ ~ : 
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, 
11 

11 11 ARMADO EXISTENTE 
l. 

Íl DE LA COLUMNA 11 

1 

11 11 
11 11 

1 -.e --
~ 

11 
• • 4 ~ .e ll. • • ., ~ • • • • 

-- -

1 1 
-

-
1-- f-- ¡__- TRABE 

-

-

/ 
\ __ T 

NUEVOS ESiRIBOS D~ v 11 11 
DIFICIL COLOCACION 11 11 

1'- !'--- REFUERZO DE 

1 

11 
COLUMNA 

11 

11 11 
11 11 

RASE 

11 ¿ 11 
11 

, JI 
11 - 11 
11 11 

R E F U E R Z O D E COLUMNA 
AGREGANDO ARMADO EXTERIOR Y AUMENTANDO 

SECCION DE CONCRETO 
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" 11 
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11 

11 ~ NUEVO ACERO 

~ ~ 
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" 
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11 
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LUNO EN CADA UNA EN CADA 
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COLUMNA 

1 !Y :V 1 

1 1 

íl 4_ 1 ~-
4 ~ íl 1 ~ 4' 4 4 4 

1 """--1 4 
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1 ·4 
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~ 
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"' 

1 íl 
_,.1 ~ 
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4 4 
1 
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LOS ANGULOS (A2) 

Y PLA CAS (S-2) 
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E L 

1 11 

1 

11 
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11 
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11 
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~ • a. 
~ 1 ~ ~ 

~ -. ~ 
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• 1 

~ • 1 

• 1 
~ 

1 
·~ 1 
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~ 

1 
1 

~ . 
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• 1 
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1 • 1 • 
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~ 
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1 
11 

" 
11 

-
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~ 
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ELIMINANDO ESTRIBOS EN EL TRAMO DE TRABES 
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'~\'\ 5, 
1 .. • 1 • ¡1 PROYECCION DE 

f---------~ ~-r----~·- COLUMNA EXISTENTE . 

1 

1 

1 

1 

_-·L---- __l·--
.l 1 .. 

1!·: 1.! 

* LA FUERZA DE CONFINAMIENTO QUE TEORICAMENTE PROPORCIONAN 
LOS ESTRIBOS ELIMINADOS, PROVOCA FLEXION EN C~DA ANGULO (A2) · 

R E F U E R z o D-E e o L U M N A 

p L A N T A 
CONFINAMIENTO TRANSVERSAL CON 4 ANGULOS 

Y 8 PLACAS EN LA ZONA DEL NUDO CON TRABES 
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ORIGINAL 

REFUERZO PARA COLUMNA (COLINDANCIA) 

P L A N T A 
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A . • 1 ¡ < • 1 ' . • • 1 
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DETALLE A 
~ -'-..-,--"'"-''-"'-"=-'-' 

1 / fii<=l=¡¡¡71 
1 -¡ - -

' '-- / ' ~ ' -¡-

p L 

' ' 

A N 

PARCIAL 

T A 
NUEVO MURO DE CONCRETO RIGIDEZ ADICIONAL 

COLUMIJA _/ 
EXISTEtJIE 

A LA ESTRUCTURA 

(b) 

(a)· 

CD 
{b) 

DETALLE A 

N O T A S 

1 ).- SUPERFICIE PICADA Y LIMPIA DE TODO MATERIAL SUELTO Y POLVO. 
POSIBLE FORMACION DE "CAJAS" EN LA COLUMNA [XISTENIE PARA 
SER RELLENADAS CON EL NUEVO COLADO. 

2).- TALADROS PARA COLOCAR PERNOS DENTRO DE TAQUETES, ·auE SER
VIRAN COMO CONECTORES ENTRE EL NUEVO MURO IJE RIGIDEZ Y LA 
COLUMNA EXISfENTE. 

3).- ARMADO FORMADO POR 4 VARILLAS EN FORMA DE PEQUEÑO "CAS
TILLO" COLOCADO EN LA POSICION DE VENTANAS PARA COLADO. 

4).- COLADO DEL MURO INFERIOR A TRAVES DE VENTANAS QUE SE FOR
MARAN DEMOLIEI~DO· LA ESTRUCTURA EXISTENTE. 

C O R T E 8'- 8 



N 
N 

10 1 /2" @40 cm MAX. SOI.OAOA 
A LA PLACA DE llU UERZO DE 
LA COLUMNA 

20

[J 
10 

. . 
~ . 

,. 
' 

• 

CASllli.O DE 
EMPAQUE 

• 

20 

PARES DE CONEClORES 
..-'~:---:--- ESPACIADOS 60 crn. MAX . 

10 1 05/f!" Y SOLDADOS A LA PLACA 

20 
Dl REFUERZO DE LA COL. 

EXTREMO DE MURO PARA 
CONEClAR A COLUMNA NUEVO MURO DE CONCRE10 

APAÑADO ó AL EJE DE CO
LUMNA 

UNION DE MUROS A COLUMNA 
P L A rN T A 



ESTRUCTURA 

CM 

(CM) o (Cl) 

T 3 ...... 

COLUMNA 

~ DALA. (01) 

J 

~~ 2 CM\ 

1 

¿-CM 1 

'-- (CM) o (Cl) 

......3 

~~--~35~0~MA~X~·--··~~--~3~5~0~M~AX2. __ ~11 ~--~35~0~MA~X~·--~--~3~5~0~M~A~X· __ ~ 
MUROS DE MAMPOSTERIA PARA 

RELLENO Ó RIGIDIZACION 

ELEVACION 

~ VENfANA~ 
ALTURA 

ENfREP1SO 
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1 • '1 
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APROX. 

~1 
1 1 

1 
1 1 

11 
1 
1 

¡¡ 1 

1 
- -1-0-1 

C O R T E 1 - 1 
MURO DE RIGIDEZ "EMPACADO" 

CONTRA LA ESTRUCTURA EXISTENTE 
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_,"~ POSIBLE SOPORTE 
,- LATERAL 

/ 
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1 1 

~ 

,: 1 

r: 1 

1 1 
1 1 

,: 1 

e O R T E 2 - 2 
ELEVAeiON 

MURO DIVISORIO 

(CM) 
CASTILLO DE 
"EMPAQUE" 

e O R T E .3 - .3 
P L A N T A 
PARA MURO DE RIGIDEZ 

DALA·· 
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·• 
• 
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* · SISMOFLEX Ó 
COM?RIBAND 

.. 
PERNO 
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DENTRO· 
LADRO • . , 

"• 

" 

®-+--7-• • • 
@ 

• 

2.0 cms. t.PROX . 
MAX. (LO cm. MIN.)-¡-

PéDAZO DE MADERA Ó 
FA?EL ENVOLVIENDO 
C/VARILLA ó PERNO @ 

ALTERNAT 

M U R O 

• 
* --T-

,s cms. MIN. 

=t~ __ j__ 

1 V A C O .. R T E 

DIVISORIO 
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2.0 cms. 
MAX. (1.0 

.. • • ..• 
• 

• . ~ 
• 

• 
• 

-~ .. 
• 

• 

• 

·• 
• 

.. 
• 

• 
-

• 

MORTERO 
Ó EMPAQU 
INTERIOR 

CON ADITIVO EXPANSOR 
E ELASTICO POR EL 

ACRILASTI e ó 
BAND. COMPRI 

APROX. j_ /. • 
cm. 

MIN.),-/"" 

1.·0 cm. ( 
3 HILAD 
25 cms 

UBRES 

DALA D-1 __...--
~ Jo 

. -··------ . .. ---_,· ··-· , 

QA1A Q ANCLADA 25 cms. MINIMO 
EN CASTILLOS EXTREMO (CM) 

AS MAX!MO o' 
MAXIMO 

ALTERNATIVA C O R T E 1 - 1 
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1.0 cm. MIN. 

* .- ACRILASTIC, y/o COMPRIBAND 
PARA MUROS DE RELLENO 

• 

EXISTENTE 1 
AC~B~DO FINAL 
EXTERIOR 

CASTILLO @) CON 2 ANCLAS @ 
PARA MURO OIVISORIO {RELLENO) 

YESO Ó RECUBRIMIENTO 

ANCLAS {ó 1/2" MI N.) COLOCADAS DENTRO DE TALADROS ó 1/2" EN 
COLUMNA EXISTENTE {3 MIN. @ 80 cm. APROX.) 

PARA MUROS DE RIGIDEZ {EMPACADOS), ELIMINAR EL MATERIAL DEFORMABL!': * 
COLANDO Ec CASTILLO CONTRA LA COLUMNA. 

C O R T E 3 - 3 
p L A N T A 
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ANCLAJE PARA CASTILLOS 

• • • 

• o 

• 

• 

• 

.. ,. 
• • • 

\_ ESTRUCTURA 
EXISTENTE 

• • 
A 

TALADRO 
05/16'' ~' 
MINIMO 

• 
A 
• 

• 

n 
/ 

•' • 

L • • • 
• 
• ~·W • 

• • 

" • • 

• 

o 

• 
• 

. ., 

8 cm. 
jMINIMC 

·t • 
~ 

• 
• 

DE 15x 15x8 cm. MI N. 

CAJA D!: (10x20x35 cm.) QUE 
SE COLARA NUEVAMENTE DES-

/ 

PUES DE ANCLAR LAS VARILLAS. 
USANDO ADITNO EXPANSOR. 

~ . 

• 

25 
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CORTE M M 
RECUBRIMIENTO' ARMADO PARA 
REFUERZO DE MAMPOSTER~ 

1 ).- CAPA DE MORTERO LANZAOA CONTRA EL MURO DE MAMPOSTERIA. 

2).- MALLA ELECTROSOLDADA Ó VARILLAS PARA ARMADO DE LOS APLANADOS. 

3).- "GRAPA" PARA SUJETAR LAS DOS MALLAS, COLOCADA A TRAVES DE 

"CAJAS" O PERFORACIONES HECHAS EN EL PROPIO MURO, Y QUE A 

LA VEZ SERVIRAN COMO CONECTORES. (ESPACI!IDA 80 cm. O MAX.) 

4 ).- VARILLAS AIICLADAS A. EL ELEMENTO ESTRUCTURAL EXISTENTE PAllA 

TRASLAPARSE CON LA MALlA. 

5).- LAS DOS CAPAS DE MORTERO f'e~100 Kg/cm 2 MINIMO DEBERAtl RE

MATARSE EN SU EXTREMO SUPERIOR HORIZONTAL Y [11 SUS EXTR[MOS 

VERTICALES, CONTRA LA ESTRUCTURA EXISTENTE, Y DE PREFrRtiiCIA 

INTEGRANDO EL ARMADO A DALAS Y CASTILLOS DEL PROPIO MURO 
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1. DESCRIPCION DEL EDIFICIO 

Centro de Salud: Grupo A 

seis pisos más un sótano 

Altura de entrepiso: sótano y planta baja: 4.5 m 

resto: 3·.6 m 

Area total construida: 5440 m2 (7 niveles) 

Zona III, D.F. 
Ver planta anexa 

2. ESTRUCTURACION 

a) Material 

Concreto reforzado: economía 

+ resistencia de diseño del concreto a la 

compresión: f/= 300 kg/cm 2 : clase 1 

+ resistencia de fluencia del 

fy= 4200 kg/ cm 2 

b) Estructuración 

marcos dúctiles: RDF, Q = 4 

muros, Q = 3 

marcos-muros, Q = 3 ** 

Sistema resistente de fuerzas laterales: 

muros acoplados en la dirección NS 

acero: 

núcleo de elevadores y escaleras en la 

dirección EW 

**** Los muros acoplados controlan 

desplazamientos de las alas 
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Sistema resistente de cargas qravitacionales 

Marco 
losa en dos direcciones 

vigas interiores y de fachada 

columnas 

Cajón de cimentación 

losa y contratrabes 

muro perimetral de contención 

Muros divisorios 

no formarán parte del sistema resistente a 
sismo 
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4. ANALISIS ESTRUCTURAL 

Hipótesis 

análisis elástico 

losa: diafragma rígido, aunque la forma del edificio_. 

sugiere "aleteo" del edificio .. 
se supone que el cajón de cimentación es rígido 

los elementos no estructurales (muros divisorios) no 

se consideran en el análisis 

El edificio se modeló y analizó como estructura tridimensional 

usando el programa SUPER-ETABS 

.1 

40 líneas de columna 

69 crujías 

102 elementos muro (paneles) 

12 "contravientos flexibles" 

distorsión (AE/L=6.4kg/cm) 

--

para estimar .la 
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As= Area total de refuerzo t* 
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FR =·Factor de reducción de resistencia 

Pu = Gorga axial última 
Muy = Momento flexionante ~ltimo en dirección y = Pu . e y 

Mux = Momento flexionante último en direcciÓn x = Pu ·ex 
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El eje x debe considerarse tal que 

ex lb < e y /h 

As= A reo totol de refuerzo · t* 
f~ = 0.85 tt', si tt'$ 250 kg/cm 2 ; f~ = ( 1.05- 12~0 ) tt', si t~> 250 kg/cm2 
FR = Foctor de reducciÓn de resistencia 

Pu = Cargo axial último 
Muy = Momento flexiononte Último en dirección y = Pu . e y 

Mux = Momento flexiononte último en direcciÓn x = Pu ·ex 

F.ig 4 2 
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ANEXO 

En el art:i.culo se dan diversos criterios generales para mejorar 

el qornportarnierito, principalmente ante sismo, de construcciones 

sin refuerzo construidos con adobe, piedra y tabique. A'conti-

nuación se darán reglas conservadoras que asegurarán la superv~ 

vencía de una construcción tipo rural; as! corno un rn~todo para 

realizar un análisis simplificado de este tipo de construcciones. 

A) Relaciones georn€tricas. 

La tabla que a continuación se muestra limita la geometría de -

la construc.ci6n en función de los parámetros H/t (relaci6n de -

altura a espesor de muros) y L/2t (longitud entre soportes del 

muro al doble de su espesor) . Conviene recordar que se debe bus 

car la simetr:i.a en la construcci6n. 

VALORES MAXIMOS DE H/t o L/2t 

Peso del srn RriuE:Rzo <XN CADENA DE CON::REI'O 
techo, en kg/-·rn2 'X JI X n 

< 50 4.1 2.9 9.1 6.5 

< 150 3.4 2.4 /.7 5.5 

< 500 2.9 2.0 6.6 4.7 

Estos valores son resultado de análisis teóricos desarrollados 

en la referencia "Seguridad de casas de adobe ante sismos", pu-

'blicada por el Instituto de-Ingeniería de la UNAM. El caso~ es 

para construcciones situadas en la zona de más alta intensidad 

del país (costa del pacífico, abarca los estados de Michoacán, 

Guerrero, Oaxaca y Chiapas), mientras que el caso~ sería apli

cable a zonas de moderada intensidad sísmica. 

Si se emplean las relaciones anteriores se asegura que las cons 

trucciones serán capaces de soportar el sismo de diseño de las 

zonas correspondientes. 



• 

Este es un procedimiento conservador perQ que se considera pued, 

ser de ·gran ayuda para reducir los daños, cada vez mayores, que 

se presentan en construcciones de adobe. 

B) Procedimiento de análisis 

1 

a) Determinar.el coeficiente sísmico, es' de .la zona y tipo de -

suelo donde se construirá; se pueden tomar los que se muestran 

en la siguiente figura 

, 
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b) Se calcula al fuerza cortante en los muros alineados en la -

direcci6n que se está analizando 

v =es W'/Q 

Q es el factor 9-e reducci6n por ductilidad que torna el valor 

1 si la construcci6n no.tiene ningún tipo de refuerzo, y-

1.5 si tiene al menos una cadena de concreto en su parte -

superior. 

W'es el peso de la construcci6n que incluye el peso del te-

cho, de la cadena de concreto (si la hay) y parte de los -

muros (parte se apoya directamente en el' suelo). Para va-

luar W' se calcula el peso de los materiales incluidos den 

tro de los siguientes limites. 

L 

· L'/z 
l<-- '---" 

/ 
B 

/ 

en casas sin refuerzo 

L' = 2H 2/L .'5_ L ; H' ·~ Hi4 

en casas con cadena de roncreto 

L' = 3H2 /L .'5_ L ; H' != H/3 

cuando se tiene un tech:> r1gido 

L' = L ; H' = 3H/5 

\ 
u~v )< 1.'. 1 

' e 



Este análisis· se debe hacer para cada cuarto que forme a 

la construcci6n. En muros ir.~ermedios se asigna el 60% del 

valor calculado y 40% al muro exterior; si no hay muros -

intermedios cada muro extremo jebe resistir el 50% de V. 

Se debe considerar la reducci6n de resistencia del muro -

cuando su relaci6n h/b > 1.33, disminuyendo su área por -

el factor (1.33 ~) 2 

e) Se compara el esfue::- ·. :J act."ante en el muro con el resis-

tente, que conservadoramente se puede tomar como v r = 
= 0.4 Kg/cm 2

• 

d) Se revisa que los esfuerzos por flexi6n en el adobe no re

basen el permisible (ft = 1 kg/cm 2 ); esto se puede hacer

aplicando el siguiente procedimiento: 

l. Se calcula el momento flexionante en los extremos del muro 

K = 20 si existe cac~na de concreto o S si no tiene re

fuerzo 
V I! o L/2, el ~.C;l:J:::-

W carga por unidad de longitud en el muro, incluye: pe

so unitario :J. el m·..::-él, la mitad del pe so del techo y -

el de laviga de e:, .. reto (si es que existe) 

2. Se valúa el esfuerzo de flexi6n 

ft = M/S S= t 2 /6 

3. Se debe cumplir 

5 
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GUIA DE ESTUDIO 

l. DESEMPEÑO EN SISMOS RECIENTES 

EL NÚMERO DE CONSTRUCCIONES DAÑADAS HA SIDO ELEVADO, 

PRINCIPALMENTE DEFECTOS DE ESTRUCTURACIÓN, FALTA DE DUCTILIDAD, 

EL SISMO DE 85 EN MÉXICO PUSO EN EVIDENCIA TODA LA GAMA 

DE PROBLEMAS, 

EVIDENCIA DE BUEN COMPORTAMIENTO CUANDO SE HAN SEGUIDO 

LAS PRÁCTICAS ADECUADAS, 

LAS MODIFICACIONES AL REGLAMENTO Y NoRMAS TÉCNICAS HAN 

SIDO MUY FUERTES, LAS ESTRUCTURAS HAN CAMBIADO RADICALMENTE 

DESPUÉS DE 85, 

2. COMPORTAMIENTO DEL CONCRETO ANTE CARGAS ALTERNADAS 

PARA ESTRUCTURAS QUE DEBEN RESISTIR EFECTOS SÍSMICOS SE 

REQUIERE UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL ANTE CARGAS LATERALES Y UN 

COMPORTAMIENTO ESTABLE ANTE REPETICIONES DE CARGA ALTERNADAS, 

Los CICLOS DE HISTERESIS DEBEN CONTENER UN ÁREA GRANDE PARA 

QUE LA ESTRUCTURA PUEDA DISIPAR ENERGÍA MEDIANTE AMORTIGUA

MIENTO INELÁSTICO, 

EL CONCRETO SIMPLE ES UN MATERIAL FRÁGIL, TANTO EN TENSIÓN 

COMO EN COMPRESIÓN, 

VARIABLES QUE INFLUYEN EN LA CURVA ESFUERZO-DEFORMACIÓN: 

VELOCIDAD DE CARGA, F~ , 

ESTADO BIAXIAL Y TRIAXIAL DE ESFUERZOS Y EL EFECTO DEL 

COMPORTAMIENTO. 

EL CONFINAMIENTO CON ZUNCHO O CON UNA COMBINACIÓN DE ES

TRIBOS Y BARRAS LONGITUDINALES ES EL ÚNICO MEDIO DE LOGRAR UN 

COMPORTAMIENTO DÚCTIL, 

EL COMPORTAMINETO DESEABLE SE PUEDE LOGRAR SÓLO CUANDO EL 

MODO DE FALLA QUE DOMINA ES EL DE FLEXIÓN O FLEXO COMPRESIÓN 

CON CARGA AXIAL MUY BAJA, 

LA SECCIÓN DEBE SER AMPLIAMENTE SUBREFORZADA, DOBLEMENTE 

ARMADA, 



- -

2. 

SE REQUIERE CONFINAMIENTO EN LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

Y ESPECIALMENTE EVITAR EL PANDEO DEL REFUERZO EN COMPRESIÓN, 

LAS FALLAS POR FLEXOCOMPRESIÓN, CORTANTE, TORSIÓN, ADHEREN

CIA NO GARANTIZAN COMPORTAMIENTO DÚCTIL. 

3. COMPORTAMIENTO DE ESTRUCTURAS HIPERESTÁTICAS 

Los CRITERIOS DE DISERO SÍSMICO ACTUALES SE BASAN EN LA 

CONSIDERACIÓN DE QUE SÓLO PARTE DE LA ENERGÍA DEL SISMO SE DI

SIPA POR TRABAJO DE LA ESTRUCTURA EN SU INTERVALO DE COMPORTA

MIENTO LINEAL. 

PARA SISMOS EXCEPCIONALES SE TENDRÁN DEFORMACIONES .IN

ELÁSTICAS Y HAY QUE DAR A LA ESTRUCTURA CAPACIDAD PARA ENTRAR 

EN ESA ETAPA SIN DAÑO GRAVE O COLAPSO, 

EL CONCRETO TIENE COMPORTAMIENTO NO LINEAL DESDE NIVELES 

DE CARGA MODERADOS: AGRIETAMIENTO POR FLEXIÓN, 

EL COMPORTAMIENTO NETAMENTE NO LINEAL SE TIENE CON LA 

FLUENCIA DE SECCIONES POR MOMENTO FLEXIONANTE. 

EL COMPORTAMIENTO NO LINEAL IMPLICA REDISTRIBUCIÓN DE MO

MENTOS, LAS SECCIONES QUE SE AGRIETAN O FLUYEN PIERDEN RIGIDEZ 

O SE ARTICULAN Y AUMENTAN LOS MOMENTOS EN LAS ZONAS QUE PERMA

NECEN MÁS RÍGIDAS, 

LA VIGA CONTINUA REPRESENT.A UN EJEMPLO SIMPLE DEL FENÓ

MENO DE REDISTRIBUCIÓN, 

EN CADA SECCIÓN EL MOMENTO ACTUANTE ESTÁ LIMITADO POR EL 

MOMENTO RESISTENTE (POSITIVO Y NEGATIVO) QUE DISPONE LA SEC

CIÓN DE ACUERDO CON EL REFUERZO PROPORCIONADO, 

Los MOMENTOS SE REDISTRIBUYEN DE ACUERDO A_LA RESISTENCIA 

DISPONIBLE HASTA QUE SE FORME UN MECANISMO DE FALLA, 

EL MECANISMO DE FALLA QUE SE PRESENTARÁ PUEDE SER SELEC

CIONADO EN LA ETAPA DE DISEÑO AL DEFINIR LOS MOMENTOS RESISTEN

TES DE LAS DISTINTAS SECCIONE.S, 

. . 



3. 

Es ACEPTABLE DIMENSIONAR LAS SECCIONES A PARTIR DE LOS 

DIAGRAMAS DE ELEM~NTOS MECÁNICOS QUE SE OBTIENE DEL A~ÁLISIS 

ELÁSTICOS LINEALES, IDEALMENTE EN ESA CONDICIÓN SE ALCANZA 

SIMULTÁNEAMENTE LA CAPACIDAD DE TODAS LAS SECCIONES. 

TAMBIÉN ES FACTIBLE DIMENSIONAR PARA ELEMENTOS MECÁNICOS DI

FERENTES DE LAS ELÁSTICAS y· QUE CUMPLAN CON EL EQUILIBRIO, 

Los CRITERIOS DE DISEÑO DE LAS NORMAS ACTUALES EXIGEN 

DISEÑAR DE MANERA QUE SE PRESENTEN MECANISMOS DE FALLA DÚC

TILES Y TOMAR FACTORES DE SEGURIDAD ADICIONALES PARA MODOS -

DE FALLA FRÁGILES O QUE CORRESPONDAN A UN COMPORTAMIENTO CON 

DETERIORO, 

4. CRITERIOS DE DISEÑO SÍSMICO 

ESTO SE BUSCA MEDIANTE EL MANEJO DE FACTORES DE RESISTEN

CIA DIFERENTES O MEDIANTE LA REVISIÓN DE CONDICIONES DE EQUI

LIBRIO LOCAL (DE NUDO, :>E ENTREPISO, DE VIGA O DE COLUMNA), 

VER EJEMPLOS, 

PoR ESTAS CONDICIONES EL DIMENSIONAMIENTO SE ALEJA MUCHO 

DE LOS RESULTADOS DEL ANÁLI5.S ELÁSTICO, 

Los CÓDIGOS PERMITEN REDUCCIONES A LOS COEFICIENTES sís

MICOS DEPENDIENDO DE QUÉ TAN SEVEROS SON LOS REQUISITOS QUE 

SE OBSERVAN PARA GARANTIZAR UN COMPORTAMIENTO DÚCTIL. 

Los CÓDIGOS ESTABLECE!: REQUISITOS D~ ~IGIDEZ Y DE RESIS

TENCIA, Los PRIMEROS (DESPLAZAr ~NTOS ADMISIBLES) DEFINEN 

.ESENCIALMENTE LAS DIMENSIONES DE LOS ELEMENTOS STRUCTURALES, 

LOS SEGUNDOS EL REFUERZO, LA DISTRIBUC:ÓN DEL 'EFUERZO LONGI

TUDINAL Y TRANSVERSAL OBEDECE LA BÚSQUEDA DE LOS MECANISMOS DE 

FALLA DÚCTILES, 

LAS REDUCCIONES POR DUCTILIDAD DE LOS COEFICIENTES SÍSMI

COS DEBEN L:MITARSE PARA EVITAR DAÑOS FRECUENTES Y REPARACIO

NES COSTOSAS, 
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5, SISTEMAS ESTRUCTURALES 

LA ELECCIÓN DEL SISTEMA ESTRUCTURAL APROPIADO ES EL PASO 

BÁSICO DEL DISEÑO, 

ADEMÁS DEBE EVITAR COMPORTAMIENTOS INDESEABLES POR CONCENTRA

CIÓN DE FUERZAS, AMPLIFICACIONES, VIBRACIONES TORSIONALES, ETC. 

PoR ELLO DEBE BUSCARSE UN SISTEMA REGULAR Y SIMÉTRICO, 

TAMBIÉN SE DEBEN EVITAR CONCENTRACIONES DE FUERZAS EN LA CIMEN

TACIÓN, 

EL MARCO "RfGIDO" ES UN SISTEMA RELATIVAMENTE FLEXIBLE CON EL 

QUE RESULTA·DIFfCIL LIMITAR LOS DESPLAZAMIENTOS LATERALES A 

LOS VALORES ADMISIBLES EN EDIFICIOS DE CIERTA ALTURA, 

CONVIENE RECURRIR A RIGIDIZAC!ÓN DE LOS MARCOS CON MUROS DE 

CONCRETO DE OTROS ELEMENTOS, 

6, MARCOS DÚCTILES 

LA ESTRUCTURACIÓN A BASE DE MARCOS PERMITE ALCANZAR GRAN

DES DUCTILIDADES, PARA ELLO DEBEN OBEDECERSE REQUISITOS ES

TRICTOS DE DISEÑO Y DETALLADO DE LAS VIGAS, COLUMNAS Y CONEXIO

NES VIGA-COLUMNA, 

Los REQUISITOS DEL RDF87 Y DEL ACI SON SIMILARES A ESTE 

RESPECTO, Sus OBJETIVOS SON QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS 

SE PRESENTEN EN ZONAS ESPECIALMENJE DETALLADAS PARA ALCANZAR 

GRANDES DUCTILIDADES Y QUE AÚN LAS SECCIONES DONDE SE ESPEREN 

ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE PROTEJAN CONTRA FALLA FRÁGIL, 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA VIGAS: 

CUANTfA MÁXIMA DE REFUERzo· IGUAL A 50% DE LA BALANCEADA. 

TENER UN REFUERZO MfNIMO POSITIVO Y NEGATIVO EN TODAS 

LAS SECCIONES (pMIN = 14/Fy); MfNIMO DOS B~~RAS EN CADA 

LECHO, 

COLOCAR EN LOS EXTREMOS REFUERZO POSITIVO QUE PROPORCIONE 

UN MOMENTO RESISTENTE IGUAL POR LO MENOS A LA MITAD DEL 

NEGATIVO, 
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PoR LO MENOS UNA TERCERA PARTE DEL REFUERZO NEGATIVO 

DEBE EXTENDERSE HASTA UN CUARTO DEL CLARO Y UNA CUARTA 

PARTE DEBE SER CONTINUA EN TODO EL LECHO SUPERIOR, 

5. 

No CORTAR REFUERZO EN ZONAS DE POSIBLES ARTICULACIONES 

PLÁSTICAS (A 2D DEL APOYO); SI NO PUEDEN EVITARSE TRAS

LAPES DEBERÁN COLOCARSE ESTRIBOS A LO LARGO DE LOS MISMOS, 

ESTRIBOS, MÍNIMO #3, A D/2 EN TODA LA VIGA Y 

DISTANCIA DE 4 PERALTES A PARTIR DEL APOYO, 

A, ~ 0.15A; ~ ó 0.15As ~ 

A D/4 EN UNA 

EN ESTA ZONA 

EN LA ZONA DE ARTICULACIÓN PLÁSTICA (2D DEL APOYO) LAS 

BARRAS QUE DEBAN TRABAJAR EN COMPRESIÓN DEBERÁN ESTAR -

CONFINADAS POR ESTRIBOS (MÍNIMO #3) A UNA SEPARACIÓN NO 

MAYOR DE 16 9 NI 30 CM, 

DEBE DISEÑARSE PARA LA FUERZA CORTANTE QUE SE PRESENTA EN 

LA VIGA CUANDO SE ALCANZAN LOS MOMENTOS ÚLTIMOS EN LOS EX

TREMOS, ESTO ES CON LA FINALIDAD DE QUE PUEDA DESARROLLAR 

SE UN MECANISMO DE FALLA POR FLEXIÓN. 

RESUMEN DE REQUISITOS PARA COLUMNAS: 

CUANTÍA DE REFUERZO ENTRE 1 Y 6% 

LA SUMA DE LAS CAPACIDADES EN FLEXIÓN DE LAS COLUMNAS QUE 

CONCURREN A UNA UNIÓN DEBE SER MAYOR QUE LA SUMA DE CAPA

CIDADES DE LAS VIGAS QUE CONCURREN A LA MISMA, ESTO TIEN

DE A ASEGURAR QUE LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS SE FORMEN 

EN LAS.VJGAS, No DICE CUÁNTO DEBEN SOBREDISEÑARSE LAS 

COLUMNAS, 

SI p ~ 0,4 pB (CARGA AXIAL PARA FALLA BALANCEADA) DEBEN -

RESPETARSE EN LA COLUMNA LOS MISMOS REQUISITOS QUE PARA 

VIGAS, 

CUANDO P> 0,4 PB HAY QUE CONFINAR EL NÚCLEO DE LA COLUMNA 

POR MEDIO DE ESPIRAL O ESTRIBOS EN UNA DISTANCIA IGUAL A 

UN PERALTE, 1/6 DE LA ALTURA DE LA COLUMNA O 45 CM (EL 

MAYOR DE LOS TRES) A PARTIR DE LA CARGA DE LA VIGA, 

7 



6. 

LA ·CUANTÍA DE REFUERZO ESPIRAL SERÁ 

AG F F' 
- 1) _f ~ 0.12 _f 

~ Fy Fy 
es = 0.45 

EL ÁREA DE ESTRIBOS DE CONFINAMIENTO SERÁ POR LO MENOS 

IGUAL A 
A ~~~H~~S~S~HL, SH NO MAYOR QUE 10 CM, 

SH = l . 

PARA REDUCIR LA LONGITUD ~ H PUEDEN EMPLEARSE GANCHOS DEL 

MISMO DIÁMETRO QUE LOS ESTRIBOS CUYA DEFORMACIÓN REQUIERE 

RETRINGIR, 

SEPARACIÓN MÁXIMA DE ESTRIBOS: D/2; DISEÑADOS PARA RESIS

TIR EL CORTANTE QUE SE INTRODUCE EN LA COLUMNA AL FORMARSE 

LAS ARTICULACIONES PLÁSTICAS EN LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES VIGA-COLUMNA SON PUNTOS CRÍTICOS DEL COMPOB

TAMIENTO DE UN MARCO, HA HABIDO FALLAS FRECUENTES SOBRE TODO 

POR ANCLAJE INADECUADAS DEL REFUERZO DE LAS VIGAS, 

LAS CONEXIONES EXTREMAS SON MUCHO MÁS CRÍTICAS QUE LAS IN

TERIORES, 

SE REQUIERE REVISAR LAS CONEXIONES: 

A) PoR CONFINAMIENTO PROLONGANDO EL REFUERZO TRANSVERSAL A 

LOS EXTREMOS DE LA COLUMNA, DENTRO DE LA CONEXIÓN CON LA 

TRABE, 

B) PoR CORTANTE, REVISANDO LA CONEXIÓN PARA UNA CONDICIÓN DE 

CORTANTE ÚLTIMA, 

C) PoR ANCLAJE; EVITANDO TRASLAPES; DANDO LONGITUD DE ANCLAJE 

SUFICIENTE A LAS BARRAS LONGITUDINALES (ESTO RIGE EL TA

MAÑO DE LA COLUMNA), DANDO UN TAMAÑO SUFICIENTE A LA VIGA 

Y A LA COLUMNA PARA PERMITIR LA INVERSIÓN DE ESFUERZOS, 

7. LOSAS PLANAS 

AL NO TENER VIGAS FRANCAS SE LIMITA EL EFECTO DE MARCO; 

RESULTAN SISTEMAS MUY FLEXIBLES Y CON PROBLEMAS DE CORTANTE EN 

LA CONEXIÓN LOSA-COLUMNA, 
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7. 

GRAN NÚMERO DE FALLAS OBSEHVADAS EN ESTE SISTEMA, 

Es NECESARIO QUE TENGAN OTROS ELEMENTOS QUE TOMEN CARGAS 

LATERALES (MUROS), 

EL REGLAMENTO DEL DISTRITO FEDERAL DA REQUISITOS DE ANÁ

LISIS (ANCHO EQUIVALENTE DE wOSA) Y DE DIMENSIONAMIENTO DE RE-

FUERZO EN 

Sf'SMICOS, 

LOSA Y EN LA CONEXIÓN, PARA QUE RESISTAN EFECTOS -

LA EFICIENCIA ES LIMITADA. 

EL REFUERZO POR SISMO DEBE CONCENTRARSE EN LAS NERVADU

RAS DE EJE DE COLUMNA Y DEBE PROPORCIONARSE REFUERZO DE COR

TANTE EN UNA VIGA AHOGADA, 

8. MuRos DE CoNCRETO 

MAL LLAMADOS MUROS DE CORTANTE, TRABAJAN PRINCIPALMENTE 

POR FLEXIÓN, 

PUEDEN ALCANZAR GRAN DUCTILIDAD SI SE DETALLAN APROPIADA

MENTE, PoR SU ALTA RIGIDEZ TIENDEN A CONCENTRAR LAS FUERZAS 

SÍSMICAS, 

REQUIEREN REFUERZO VERTICAL Y HORIZONTAL EN EL ALMA Y, 

ESPECIALMENTE, REFUERZO EN SUS EXTREMOS PARA QUE CUANDO TRABA

JEN ESTAS EN COMPRESIÓN NO SE PRODUZ~A FALLA FRÁGIL, 

Los ELEMENTOS EXTREMOS DEL MURO DEBEN DETALLARSE COMO co

LUMNAS DÚCTILES. 

Los HUECOS Y ABERTURAS REQUIEREN DE DETALLADO ESPECIAL, 
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ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO ( 1 ) . 
Aspectos fundamentales sobre elementos viga y columna, 

comentarios sobre estructuras de cimentación 

l. Introducción. 

Osear López Bátiz 
CENAPRED 

De/fin Madrigal 665, Coyoacán D.F. 

Las estructuras de concreto reforzado son estructuras heterogéneas producto de la combinación o mezcla de materiales 
con caracteristicas diferentes como son el concreto y el acero de refuerzo, los procedimientos de disei\o para e5tas 
estructuras consideran las propiedades de estos materiales en sus planteamientos. El uso del concreto reforzado 
comenzó en la segunda mitad del siglo XIX, desde los inicios de su empleo hasta la actualidad, la calidad de ambos 
materiales se ha incrementado, también las tecnologías de construcción y los procedimientos de disei\o han avanzado 
de manera que las estructuras de concreto reforzado son de reconocida importancia en los ámbitos arquitectónico e 
ingenieriL Principalmente, en las décadas recientes los avances en el conocimiento sobre el comportamiento de los 
materiales y las estructuras de concreto reforzado han sido importantes. 
Entre las propiedades importantes del concreto reforzado se encuentran la gran resistencia al fuego y efectos de 
intemperismo, la estabilidad de su durabilidad, el poco costo que requiere la supervisión durante su construcción; la 
versatilidad para su empleo en formas arquitectónicas caprichosas, propiedades que constituyen la fuerza que genera 
avances en la tecnología y conocimientos sobre el concreto reforzado. Así, a partir del inicio del siglo XX, 
prácticamente cada país cuenta con eódigos y manuales propios para diseilo y construcción de este tipo de estructuras. 
Para de reforzado, en su elaboración modificación 
se han incorporado tanto los materiales y como avances 
calidad de los materiales y sobre las tecnologlas de disefto y construcción. Sin embargo, debido a la velocidad con 
que se logran materiales nuevos y de mejor calidad, a la rapidez c0n que aparecen nuevas tecnologlas en procesos 
constructivos y métodos. de análisis estructural, surge la necesidad de revisar con mayor frecuencia la normatividad 
de disei\o y construcción para este tipo de estructuras. 
Respecto a procedimientos o métodos para diseño estructural de estructuras de concreto reforzado, a partir de 1953 
el Comité Europeo del Concreto (CEB) inició un proceso de revisión de sus códigos y manuales. Durante los años 
1964 y 1970, este comité introdujo un procedimiento nuevo, cons.istente en el disefto racional basado en la teorla de 
probabilidades y confiabilidad estructuraL 
Posterior a una recopilación de información experimental y teórica, se le dio forma a 1á ultima versión del código 
en 1991. Sin embargo, la muestra de información experimental todavla no es suficiente, provocando que el código 
CEB-1991 se constituya como una filosofia de diseño a considerar o una opción para desarrollar un diseflo estructural 
lógico y razonado. 
Los objetivos del diseño estructural, son proporcionar al duefto un inmueble que cubra las necesidades y con las 
caracteristicas que desea, generalmente esas necesidades pueden resumirse como: 
1) Asegurar, con una estructura, el proporcionamiento de un espacio vital para un propósito determinado. 
2) Durante el periodo de vida útil, dicha estructura deberá satisfacer las condiciones de servicio para las que fue 
creada. 
3) Los costos de construcción y mantenimiento, entre otros que conforman el costo total del inmueble, deberán tender 
a la optimización. 
Respecto al segundo punto, las condiciones y caracteristicas que deberá cubrir la estructura a diseftar variarán 
dependiendo de la función que se asigne al inmueble. En condiciones· de servicio, una estructura deberá mantener su 
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CS!Bbilidad ante grandes deformaciones y vibraciones. En el caso de estructuras de concreto reforzado, donde la 
presencia de grietas de gran apertura facilitarla el efecto del intemperismo en el a.cero de refuerzo y la consecuente 
degradación de resistencia y rigidez, es necesario limitar el ancho máximo de grieta dentro de un valor determinado, 
el cual es considerado al plantear las formillaciones de resisten~ia en los códigos y reglamentos. De igual manera, 
las condiciones de servicio de una estructura deberán mantenerse ante la incidencia de carga clclica, como son los 
casos del sismo y el viento. 
Ante carga slsmica o de viento, el diseño de las estructuras se plantea para que mantenga su estabilidad total ante la 
incidencia de la carga o efecto máximo esperado durante el periodo de vida útil del inmueble por efecto de .dichos 
fenómenos naturales . 

. 2. Materiales . 

. 2.1 Concreto. 
Dentro de las Caracteristicas mecánicas que posee el concreto, la de mayor importancia es la resistencia a la 
compresión axial ( cra). Las resistencias a tensión, flexión, conante, de adherencia, as! como el módulo de eias!icidad 
del concreto, presentan una fuené relación con la resistencia a la compresión axial, por lo que se considera a esta 
propiedad como la representativa del concreto. 
Cuandn al concreto se le sujeta a esfuerzos monotónicamente crecientes, la estructura del mismo va sufriendo de 
fracturamiento en su estructura interna, por lo que la curva esfuerzo-deformación de este material se presenta como 
la mostrada en la Fig.l, en esta figura la curva presenta una pendiente que decrece a mayor esfuerzo y, 
aproxim•d•mente a 02% de deformación se alcanza la resistencia máxima a compresión del material, posterior a esta 

. deformación los esfuerzos en el concreto decrecen con rapidez alcanzándose el aplastamiento a una deformación 
unitaria de 0.3 a 0.4 %. 
Debido a que la curva esfuerzo-deformación del concreto no es lineal, para determinar el módulo de elasticidad del 
material existen diferentes procedimientos. Un procedimiento comúnmente empleado es definir el módulo de 
elasticidad del concreto a partir de la curva esfuerzo-deformación, definiéndose como la pendiente de la secante al 
origen del punto-de la curva para un esfuerzo de 113 la resistencia a compresión. También, el módulo de elasticidad 
del concreto se defme en la mayoría de los códigos y reglamentos de diseno como función de la resistencia a 
compresión registrada en un ensaye uniaxial, y sin considerar el ·efecto de creep en el material se defmen las 
siguientes ecuaciones: 

RDF Ec = 14000 x (cr8)'·' (kgti'cm') 

ACI Ec = yu x 0.14 (cr8 )'·' (kgti'cm2
, para valores y = 1440 a 2480 kgti'm') 

AU Ec = 2.1 x JO' x (y/2.3)'-' x (cr8 1200)05 (kgti'cm') 

donde: RDF: Reglamento del Distrito Federal, ~éxico; ACl: Reglamento del instituto del Con-creto de los Estados 
Unidos de Nortcamérica; AU: Reglamento del Instituto de Arquitectos de Japón; Ec: módulo de elasticidad del 
concreto; y: peso volumétrico del concreto. 

La resistencia a tensión del concreto tiene estrecha relación con la resistencia a compresión, para resistencias a la 
compresión entte 180 y 240 kgti'cm2 la resistencia a tensión generalmente se considera como 1/10 de la resistencia 
a compresión obtenida de pruebas uniaxiales en cilindros estándar. 
La resistencia a compresión del concreto y su capacidad de deformación varlan notoriamente de acuerdo a los 
esfuerzos confmantes a los que esté sujeto el material. As!, en la Fig2, se preSentan los resultados de pruebas a 
compresión realizadas en cilindros de concreto sujetos a esfuerzos confmantes propon:ionados con liquido dentro de 
una cámara triaxial. Se observa un incremento notable de la resistencia a compresión de los cilindros, sin embargo, 

. al considerar el concreto dentro de un elementos estructural donde el confinamiento se lo propon:ione el acero de 
refuerzo longitudinal y principalmente transversal. la distribución de esfuerzos confinantes no presenta la misma 
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uniformidad que la distribución proporcionada por el liquido y genera resultados como los presentados en la Fig.:;, 
donde es evidente también que el efecto confinante del refuerzo en el concreto es importante para incrementar la 
resistenci:. 2 compresión y capacidad de deformación del mismo. 

2.2 Acero. 
El acero de refuerzo empí~o en estructuras de concreto refonado se puede dividir, por su fonna, en corrugado y . 
liso. Por sus mejores caracteristicas de adherencia con el concreto, generalmente se emplea el acero corrugado. 
Las caracteristicas esfuerzo - deformación del acero estructural, en pruebas a tensión uniaxial, son como la mostrada 
en la Fig.4. Hasta el punto de fluencia, la relación es aproximadamente lineal. Independientemente de la resistencia 
a la fluencia y del proceso de producción, el módulo de elasticidad se puede considetar igual a2.lxlO' kgf)cm'. Como 
se muestra en la Fig.4(a), en hartas fmjadas en caliente, la: curva esfuerzo- deformación presenta lin punto de fluoncia 
bien definido aproximadamente a 0.2 % de ::dormación unitaria, posteriormente sigue una planicie de fluencia y para 
deformaciones unitarias entre 1.5 y 2.0 % se presenta el fenómeno conocido como endurecimiento por deformación, 
aumentando la resistencia de la barra de acero. Para el caso de hartas de acero fmjadas en fiio, como se indlca en 
la Fig.4(b), no se presenta un punto de fluencia bien definido. 
Para el disedo de elementos estructurales comúnmente empleados en estructuras arquitectónicas, considerando los 
niveles de deformación a los que se verán sujetos y eliminando los elementos de claro corto, puede asumirse que las 
barras de acero estructural no incursionarán en el rango de endurecimiento por deformación. Por lo que generalmente 
se considera a las caracterlsticas esfuerzo - deformación en el acero estructural como perfectamente elasto - plásticas, 
igual a las mostradas en la Fig.S. 
En el caso de barras de acero de alta resistencia, como se indica en la Fig.6, generalmente a mayor resistencia menor 
es la capacidad de deformación inelástica, menor su capacidad de alargamiento, menores sus cualidades para tras la::·: 
por lo qne para su empleo se requiere de cuidados y estudios especiales. Es por esto que al diseilar estructuras e' 
concreto refonado, no es posible generalizar que para mayor resistencia a la fluencia del acero de refuerZD, el diseilo 
resultante tendrá un mayor factor de seguridad. 

3. Comportamiento de elementos lineales a flexión (vigas) y flexocompresión 
----1----{,.nlnmnas). 

3.1 Comportamiento de elementos sujetos a fle:úón. 
El comportamiento de las estructuras de concreto refonado se basa en el comportamiento básico de los materiales 
que lo constituyen. Es por eso que ante la poca capacidad del concreto a resistir esfuerZDs e" tensión, se cuenta con 
el refu= de las barras de acero. Asl, aiue los efectos de flexión, los ~fuerzos axial:. de compresión serán 
soportados por el concreto, y los esfuerzos axiaies de tensión serán soportados por el acero de refu=. 
Generalmente, cuando se realiza el análisis de esfuerzos de un elemento a flexión, como concepto básico se deben 
satisfa= ciertas condiciones como son: "compatibilidad de deformaciones", "equilibrio de fuerzas en la sección de 
análisis" y "las caracteristicas esfu= - deformación de los nuiteriales involucrados". 

3 .1.1 Hipótesis básicas de comportamiento para un análisis de flexión 
a) Las secciones planas permanecen planas posterior a la flexión (condición de compatibilidad de deformaciones). 
También denominado principio de Bernoulli, el cual plantea que las deformaciones longitudinales sigue una 
distribución triangular, que las deformaciones en cualquier punto de la sección transversal son proporcionales a su 
distancia respecto al eje neutro y que existe una adherencia perfecta entre acero y concreto. 
b) Se conoce la curva esfuerzo - deformación del acero y del concreto ( caracteristicas esfuerZD - deformación de los 
materiales). Aunque los materiales se encuentran bajo un estado de esfuCrZDs multiaxial, para defmir las caracteristicas 
esfu= - deformación se consideran resultados de pruebas donde se sujetó al material a un estado de esfuerzos 
uniaxiales. 
e) Los esfuerZDs internos están en equilibrio con las fuerzas externas (equilibrio de fuerzas en la sección de análisis). 
Las fuerzas resultantes del estado de esfuerzos en la sección transversal deberá estar en equilibrio con los elementos 
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mecánicos de la misma sección, producto de las cargas a las que se sujete el elemento (mon.ento flexionante y carga 
axial). . 

El principio de Bemoulli es una hipótesis ramnable en la zona a compresión del conaeto, pero no es estrictamente 
aplicable en la vecindad del agrietamiento. Sin embargo, es apli~le a la deformación ¡>01 tensión media de la zona 
agrietada. El principio de Bemoulli no se cumple totalmente en regiones sujetas a alto' e:.fuerzos de conante 

.3.1.2 Cálculo de la resistencia por flexión. 
La resistencia ultima de un elemento bajo un estado de esfuerzos producto de flexión se dt:üne cuando la deformación 
unitaria máxima en el concreto de la fibra extrema a compresión de la sección iransversal analizada alC3112a un valor 
especificado, para el cual los reglamentos de disefto generalmente recomiendan valores que variaD de 0.003 a 0.004. 
La mayoría de los reglamentos de construcción bipotetizan la distribución de esfuerzos a compresión en la sección 
transversal como rectangular definida por dos o tres parámetros, de tal modo que la resultante de esta distribución 
rectangular y la resultante y la posición de la misma, producto de considerar la curva esíu:rzo - deformación "real" 
uniaxial del concreto, sea la misma Así, se presentan distribuciones esfuerzo - deformaciór. simplificadas en secciones 
sujetas a flexión como las presentadas en la Fig.7, donde se muestran aquellas distribuciones adoptadas en las 
reglamentos RDF, ACJ y AU. Resultando en fórmulas para el cálculo de resistencia última como las siguientes: 

RDF M =(A,. • A,.) ~ (d • a/2) +A.,. x ~ (d • d') 

ACI 

si, (p, • pJ ;, ( 4800 1 (6000 • ~) ) X ( (d' X 0.85 a,j 1 (d X ~) 1 

Cuando no se cumpla, M se determinará con un análisis de la sección basado en las hipótesis 
básicas de análisis por flexión. · 

si, (A,.- A,.) 1 (b X d);, 0.85 ll1 ( (a8 X d') 1 (~X d) 1 6115 1 (6115 - f,) 

M= (A,.- A,.) ~ (d • a/2) +A.,. x ~ (d • d') 

donde, a= (A,.- A,.) ~ 1 (0.85 a 8 x b) 

si, (A,. - A,.) 1 (b x d) es menor que el valor indicado, A.,. puede no considerarse. 

AU M = a 8 X b X D' {g, (A,. X 9'(a8 X b X 0) } 

donde, A.,.: área del acero de refuerzo en compresión; b: ancho de la sección transversal del elemento; d: peralte 
efectivo de la sección transversal; p,: cantidad de acero de refue~ longitudinal a tensión; p,: cantidad de acero de 
refuerzo longitudinal a compresión; ll,: factor que depende de la resistencia a compresión del conaeto (ll, = 0.85 para 
a 8 s 280 kgflcm', el valor de 13, disminuye en 0.05no kgfi'cm2

); d': dimensión del recubrimiento de concreto; 
g,: distancia entre los centroides de las barras-a tensión y compresión/O; D: ¡Íeralte de la sección; A,.: área del acero 
de refuerzo a tensión; ~: esfuerzo de fluencia del acero a tensión. 

3.1.3 Factores que afectan la resistencia, capacidad de deformación y ductilidad de un elemento 
estructural a flexión. 
Como se. puede discenúr de las fórmulas para calcular la resistencia de elementos de concreto reforzado sujetos a 
flexión, la resistencia a la fluencia por tensión del acero de refuerzo empleado y la resistencia a la compresión del 
concreto , junto con las dimensiones de la sección transversal, determinan básicamente la resistencia de un elemento 
de concreto reforzado ante el agrietamiento, la fluencia y la carga última por flexión. 
Como se aprecia en la Fig.8, donde se muestra una representación típica de una relación momento-curvatura para una 

· sección transversal de un elemento de concreto con una cantidad de acero de refuerzo menor o igual al acero de 
refuerzo para la falla balanceada (falla balanceada es aquella cuando el concreto alcanza su deformación unitaria 
máxima al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye por tensión), otros parámetros imponantes que determinan 
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la calidad estructUral del elemento son la capacidad de deformación (considerada como la ducti!Úhj del elemento) 
y su capacidad para disipar energía incidente ante carga monotónicamente creciente o ciclica. 
La ductilidad o capacidad de deformación post-fhiencia, se define como la relación entre la deforn1aoión (curvatura) 
última alcanzada y la deformación (curvatura) al punto de fluencia: 

Asumiendo una relación esfuerzo-deformación, se deu:nnina la posición del eje neutro al alcanzar el momento de 
fluencia en la sección (c1). Por relaciones trigonométricas se define la curvatura a la fluencia como se indica: 

donde, &,.: deformación unitaria a la fluencia por tensión en el acero de refuerzo. 

Siguiendo un procedimiento similar'se determina la posición del.eje neutro al alcanzar la resistencia última de flexión 
(c,J, y se determina la curvatura ultima de la sección transversal: 

<1>.= t~ 1 (e,, x d) 

donde: ~: es la deformación, unitaria en la fibra extrema del concreto a compresión en la sección transversal. 

Para secciones transversales rectangulares se pueden definir las expresiones para el calculo de la posición del eje 
neutro medido desde la fibra a compresión, c1 y e,., como se muestra: 

e, = [ (n x p.)' + 2 x n x p, ]""' - n x p, 

e,, = (p, - pJ f,. 1 a 8 

donde, n = E/E~ E, es el módulo de elasticidad del acero de refuerzo y E, es el módulo de elasticidad del Concreto; 
----,p=-,:-: :ccan~tidail -de acero Cle refilerz.Q-a ·tensión -e =A;;/· b-x -d);·p,:- cantidad-de-acero-de-refuerzo .a-compresión ______ _ 

(= AK 1 b X d). 

Analizando la última expresión, se aprecia que la presencia del acero de refuerzo a compresión, contribuye a disminuir 
la localización del eje neutro respecto a la fib'" extrema a compresión, provocando un aumento en la curvatura última 
y por tanto niayor capacidad de deformaciór .. La ductilidad de la sección trarisversal se puede defmir entonces: 

Definiendo al parámetro "indice de refuerzo q (= [p, - pJ f, 1 a 0 )" y, por medio de las expresiones para dctermiriar 
c., e,, y JJ., se establece ima relación entre este indicc de refuerzo q y la ductilidad de la sección transversal analizada 
Jl., se obtienen gráficas como las mostradas en la Fig.9. De la gráfica se entiende lo siguiente: a) a menor valor del 
índice de refuerzo, la caoacidad de ductilidad del elemento aumenta; b) a mayor cantidad de acero de refuerzo en la 
zona a compresión, mayor será la capacidad de deformación post-fluencia del elemento; e) conjugando adecuadamente 
los dos aspectos anteriores, se puede asegurar que un elemento presente falla por flexión con suficiente capacidad de 
deformación post-fluencia (ductilidad). 
La capacidad de absorber energía por medio de deformación se puede cuantificar, de una relación momento-curvatura 
monotónicamente creciente como la de la Fig.S, como el área comprendida bajo dicha curva. 
Considerando un segmento de longitud unitaria del elemento estructUral, cu;·a comportamiento se asume 
elastC>-plástico perfecto, la energía absorbida por deformación se puede representar con la siguiente expresión: 

U = a 0 x b x d [~ - e,, x t, 1 2 (1 - c,J ] (1 - 0.42S c1J 
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Analizando la expresión anterior se puede concluir que el incremento de las dimensiones de la sección transversal 
y la resistencia a la compresión del concreto, afectan en proporción directa el incremento en la capacidad de absorción 
de energía del elemento. Igualmente, incrementado la deformación unitaria última del concreto en la sección 
lnlllsversal, lo que se puede lograr con mayor y mejor colocación del acero de refuerzo lateral, se obtiene el efecto 
de incrementar la capacidad de deformación post-fluencia y, por lo tanto, la capacidad de absorción de energía es 
mayor. Comparativamente con los parámetros anteriores, incrementos en p, y f, no presentan un efecto directo en la 
capacidad de deformación y de absorción de energía de los elementos estructurales. De la expresión para el cálculo 
de e,. se concluye que aumentando la cantidad de acero a compresión el valor de e,. disminuye, lo que repercute en 

· inaementar la capacidad de absorber energía del elemento. · 
Cabe mencionar que los factores antes citados tienen un efecto similar en elementos sujetos a efectos de flexo
compresión. En el caso de estos últimos, resulta también de grao importancia el confinamiento adecuado del concreto 
del núcleo y el proporcionar limites permisibles de carga axial. 

3.2 Comportamiento de elementos sujetos a flexoc:ompresión. 
En estrucruras a base de marco momento resistentes, los elementos columna en la mayoría de los casos estarán sujetos 
a carga axial y momento flexionante (uniaxial y biaxial). En otros casos, aunque teóricamente la columna este sujeta 
únicamente a caig'a· axial, por problemas de control de calidad en la etapa constructiva se generan desviaciones en 
el dimensionamiento y distribución de las secciones transvCrsales, provocando excentricidad de la carga axial respectO 

al eje del elemento, lo que genera momento flexionaote a considerar en el disello de dicho elemento. 
Respecto a las hipótesis básicas para análisis de elementos sujetos a flexo-compresión, estas son exactamente las 
. mismas que aquellas consideradas para elementos bajo flexión simple. 

3.2.1 Diagráma de interacción. 
La resistencia de la sección transversal a una fuerza de compresión, se reduce con la presencia del momento 
flexionaote. El diagrama de interacción representa el lugar geométrico de los puntos que indican la carga axial y 

. . momento flexionaote que provocan que un elemento alcance su resistencia última (deformación unitaria última en 
la fibra extrema a compresión de la sección transversal), su representación gráfica se muestra en la Fig.l O. Así, para 
una curva de interacción determinada, si la columna esta sujeta a una combinación de momento flexiooaote y carga 
axial que esté en el interior de dicha curva, el elemento se encuentra del lado de la seguridad. Contrariamente, si la 
combinación está fuera de la curva, la columna estará propensa a la falla 
Como se muestra en la Fig.IO, existen tres puntos importantes que definen las características de resistencia en el 
diagrama de interacción de una columna El punto loealizado donde el diagrama intersecta al eje venieal, corresponde 
a una colwnna sujeta únicamente a compresión axial, pero producto de la excentricidad existente por problemas 
intrínsecos al. proceso de construcción, se recomienda para disefto el uso de .un valor mloimo de excentricidad de 
di5d!o (e_.), dando como resultado una disminución de la resistencia por compresión hasta aiC802lll" la curva original 
en el punto A. El punto B representa el estado de falla denom.io¡u!o "falla balanceada", en el cual la deformación 
unitaria última en el concreto a compresión se aiC8112ll al mismo tiempo que el acero de refuerzo fluye a tensión. Al 
momeoto flexionante y carga axial representativos de este punto. se les llama momento y carga balanceada, y a la 
"'lación entre el momento flexionante y la carga axial correspondiente a esta falla balanceada se le denomina 
excentricidad balanceada (eJ. El diagrama de interacción se intersecta con el eje horizontal en el punto que representa 
al elemento en flexión pura, representando obviamente el momento de falla por flexión uniaxial. La parte del 
diagrama de interacción correspondiente al elemento bajo tensión axial y flexión, se"ea!cula de la misma manera que 
para compresión y flexión, sin embargo, es un estado poco común e indeseable en el disello de estructuras de concreto 
de mediana altura 
La detmoinació_n del punto de. la falla balanceada es importante desde el punto de vista de los reglamenios para 
disel!o estructural, porque para elementos cuya excentricidad sea menor que la excentricidad balanceada (eJ, antes 
que el acero de refuerm longitudinal fluya por tensión se p~ta la falla por aplastamiento en el concreto sujeto 
a esfurnos de compresión, denominándose a este rango de "falla por aplastamiento" (es una falla de tipo poco dúctil). 
Si la excentricidad en el elemento es mayor que la balanceada, se encuentra en el rango de "falla por tensión" (falla 
coo CllliCieristicas dúctiles). · · 
En la F'q:.ll se muestra, para un diagrama de interacción carga aXial - momento flexionante de una sección transversal 
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determinada, el correspondiente diagrama de curvanua última calculada. Se aprecia que para cargas axiales menores 
que la carga axial correspondiente a la falla balanceada, la curvatura correspondiente al ·momento de falla presenta : 
un brusco inc:remento. Contrariamente, si la carga axial incidente es mayor que la balanceada. la capacidad de 
deformación post-fluencia tiende a ser nula. Es por lo anterior que al diseflar una colllllllÍa ante efectos sismicos se 
proponga un limite en la carga axial permisible. 
En el caso de columnas sujetas a flexión biaxial y compresión existen dos formas tipicas de encontrar la resistencia 
última de estos elementos. Una es la solución por tanteos, que consiste en encontrar el valor máximo de la carga axial 
"P" que actúa fuera de dos planos de simetria, a excentricidades e,. y e,.. Esta condición es equivalente a considerar 
una carga axial P y dos momentos flexionan tes, M,.= ~ x e. y M,= P x e,.. Para un elemento con geometria y 
excentricidades dadas, aplicando el procedimiento básico para elementos sujetos a flexo-compresión partiendo de 

. conocer las caracteristicas esfuerm-deformación de los inaleriales, iterativamente se puede obtener el valor máximo 
de la c:atga P que actúa a las excentricidades dadas. Este proceso predice satisfactoriamente la resistencia de 1 
elemento, pero es muy laborioso. Sin embargo, para casos particulares comúrunente empleados en la pnlctica, se ban 

· desarrollado diagramas de interacción empleando computadora electrónica y se muestran en algunos reglamentos. 
La otra forma de obtener la resistencia última de este tipo de elementos es aproximada. siendo un ejemplo tfpico la 
llamada "Fórmula de Bresler". Bresler desarrolló una expresión simple para calcular los valores máximos de carga 
axial de compresión que actúa a excentricidades e,. y e,. en secciones rectangulares con distribución simétrica· de 
refueno longitudinal. La expresión que propone es la siguiente: 

1/P, = 1/P, + 1/P, - IIP, 

donde, P,: carga normal máxima que actúa a excentricidades e,. y e,.; P ,: carga normal máxima a una excentricidad 
e,. (e,.= O); P,: carga normal máxima a una excentricidad e,. (e,.= O); P,: carga axial máxima que puede resistir el 
elemento (e,.= e,.= O). , 

Es evidente que el problema se reduce a una combinación de soluciones mas simples, dos de flexo-compresión y una 
de compresión axial. 

3.2.2 Cálculo de 
De la mistna manera q~e para el caso de flexión, la resistencia última del elemento se determina cuando la 
deformación unitaria máxima en el concreto de la fibra extrema a compresión alcanza un valor especificado que varia 
entre 0.003 a 0.004 (según el reglamento empleado). 
En el reglamento del AIJ, se plantea una fórmula simplificada para el cálculo de resistencia última de columnas a 
flexo-compresión, que se presenta enseguida: 

AIJ M=a8 X bx D' {g1 (A,x f,)/(a8 x bx D)+O.S'x [.N /(a8 x bx D)] x [ 1 -N /(a8 x bx D)]} 

expresión con confiabilidad de ± 20% en el 90% de su comparación con resultados experimentales. Expresión válida 
para: 

p1 = A, 1 (b x D) ; entre 0.4 y 2.8 o/o 

N 1 (b x D) :!> N, 1 (b x D) 

donde, N: carga axial actuando en el elemento; Nb: Carga axial en la condición de falla balanceada. 

4. Comportamiento de elementos lineales (vigas y columnas) ante fuerza 
cortante. 

La falla por cortante en elementos de concreto refonad:. a diferencia de la falla por flexión, es repentina y 
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generalmente produce un estado de inestabilidad irreparable en el elemento en panicular y la estructura en general. 
Por lo que los procedimientos de disef\o presentados en los reglamentos tienden a tratar de eliminar este tipo de falla 
y lograr un factor de seguridad lo mayor posible respecto a este comportamiento indeseable. m la estructura 
Respecto al mecanismo que define la falla por cortante en elementos de concreto reforzado, al contrario de la falla 
por flexión, es de mayor complejidad, y aunque se ha realizado mucha investigacion sol·" el tema permanecen 
muchos puntos sin tener plena explicación. Es por eso que los procedimientos de diseflo 1•01 cortante indicados en 
la mayoria de los reglamentos tienen una fundamentación empfrica, apoyada con conceptos teóricos substraldos de 
la teoria de la elasticidad de los materiales y recientemente de la teoria de la plasticiriad aplicada al concreto 
reforzado. 

4.1 Modos de falla por cortante. 

. 4.1.1 Vigas con relación claro a peralte grande (ald > 2.5, donde "a" es la longitud del claro de cone). 
a) Falla por flexión (Fig.l2.a). Las grietas por efectos de flexión se propagan conviniéndose en agrietamiento por 
efectos flexo-cortantes, extendiéndose a través del elemento causando una falla brusca por tensión diagonal. 
b) Falla por tensión diagonal (Fig.l2.b). En este tipo de falla no se observa ninguna de las caracteristiéas antes 
citadas, no se p~enta tampoco aplastamiento del concreto a compresión, es una falla frágil e inestable. 
Incrementando la cantidad de refuerzo lateral se reduce considerablemente la posibilidad ocurrencia de este tipo de 
falla y se logran ductilidades que varian desde 1 hasta 4. 

4.1.2 Vigas con relación claro a peralte pequeño, también llamadas vigas cortas (1 < ald < 2.5). 
a) Falla de tensión por cortante (Fig.l3.a). EL agrietamiento por problemas de adherencia entre el acero de refuerzo 
y el concreto se propaga a lo largo del refuerzo longitudinal empezando en el extremo de la grieta inclinada de • cortante. Como mecanismos resistentes importantes ante este tipo de falla se pueden citar el efecto de dovela del 
refuerzo longitudinal, la adherencia acero-concreto y la resisteitcia a deslizamiento acero-concreto. Reduciendo la 
relación p,.i P. ( dnnde p, es la cantidad de acero de refuerzo longitudinal a tensión y p. es la cantidad de acero de 
nofuerzo lateral), se tiende a eliminar este tipo de falla. Igualmente, para un porcentaje de acero longitudinal dadn, 
empleando barras de menor diámetro y distribuidas adecuadamente (sin emplear paquetes de barras) se logran 
componamientos adecuados, reduciendo la posibilidad de ocurrencia de este tipo de falla. . , 
b) Falla de compresión por cortante (Fig.J3.b). En este tipo de falla el concreto a compresión en las fibras extremas 
de la sección transversal; en los. extremos de las grietas de conante, sufre aplastamiento y falla. Este problema se 
recrudece cuando el elemento se sujeta a niveles altos de carga axial y cuando se trata de elementos conos de gran 
peralte. Una forma de evitar o aliviar este tipo de fallas es proporcionando un mayor porcentaje de acero lateral que 
Jo proporciorie mayor confinamiento al concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 

4.1.3 Vigas de gran peralte (a/d < 1). 
En esta clase de elementos se generan esfuerzDs significativos de compresión en los estratos de concreto resultantes 
entre las grietas inclinadas provocadas por efecto de cortal)te, y grandes esfuerzos de tensión a través de dichas 
grietas. Este fenómeno puede provocar. 
a) Fallas de anclaje del acero a tensión, combinada con desprendimiento del concreto de recubrimiento por efecto de 
dovela. 
b) Falla por aplastamiento del concreto en los apoyos. 
e) Falla de flexión debido a la rotura post-fluencia del acero de refuerzo longitudinal, o al aplastamiento del concreto 
en la pane superior del mecanismo de arco. 
d) Falla por aplastamiento en el concreto de los estratos a compresión ubicados en la vecindad del agrietamiento 
diagonal por cortante. 

4.2 Principales mecanismos de resistencia al cortante. 

4.2.1 Equilibrio en el claro de cortante de la viga (sin refuerzo lateral). 
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La resistencia a cortante estará detenninada por los siguientes mecanismos de transferencia de cortante: a) TljljlSmisión 
de fuerza cortante a través del concreto en la zona a compresión, V.; b) Resistencia por efecto de dovela, transmitida 
a través de la grieta por el refuerzo longitudinal, V,; e) Resistencia al cortante producto de la componente vertical 
de los esfuerzos cortantes inclinados u., transmitidos a través de las grietas inclinadas por medio de cortante directo 
o cizalleo entre las particulas de agregados que se encuentran entre y/o en las superficies de la grieta, V,. 

V= V,+ V,+ V, 
. ' 

M= x V= j, ( T +V, cota) 

donde, el significado de todas las variables y parám~~ se muestran en la Fig.l4. 

De trabajos experimentales se ha concluido que el efecto de dovela es pequef\o para elementos sin acero de refuerzo 
lateral; V, = O, por lo que la expresión anterior se puede representar como sigue 

M= T xj, 

La fuerza de tensión en el refuerzo longitudinal a una distancia ( x - j, cotet ) es determinada por el momento a una 
distancia x desde el apoyo del elemento estructural. El incremento de esfuerzos en el acero, claramente depende de 
la pendiente de la curva diagonal con la que se idealizó al agrietamiento por efecto flexCH:Ortante, 

V= dM 1 dx = d( T jJ 1 dx = j, dT 1 dx + T dGJ 1 dx 

donde, j, dT 1 dx : representa el comportamiento de un elemento prismático sujeto a flexión, en el cual la fucr2>1 de 
tensión interna T actúa sobre un brazo de palanca constante j,. A este efecto se le denomina efecto de viga denuo 
de los mecanismos de transmisión de fuerza cortante; T dGJ 1 dx : representa el comportamiento de un arco tensado, 
en el que la fuerza cortante externa es resistida por el estrato interno de concreto a compresión. A esie efecto se le 
conoce como efecto de arco; dT/dx: variación de la fueria interna de tensión (fuerza de adherencia) 

4.2.2 Acción de 

V8 = j, dT/dx 

En la acción de viga intervienen los siguientes tipo de mecanismos de transf~rencia de fuerza cortante: 
a) Fuerza de adherencia, t.T = T1 - T2 

b) Cortante transmitido por cortante directo o cizalleo en el "lP";gado localizado en las caras de la grieta, u,., u., 
e) Fuerzas por efecto de dovela, v .. , Vdl 
El momento en ef eantiléver provocadas por las fuerzas de adherencia li.T, son resistidas por el efecto de dovela y 
las fuerzas generadas en el agregado, a las que se adiciona la resistencia a flexión M, del concreto mismo en la zona 
de compresión. La representación de estos fenómeoós claramente se aprecia en la Fig.l5. 
En vigas con dimensiones nrumales, un máximo de 20% de las fuerzas por adherencia pueden ser resistidas por 
flexión en el concreto. Sin acero de refuerzo en el alma, la capacidad del efecto de dovela se limita a la resistencia 
a tensión'del concreto siendo prácticamente nula. Cuando se cuenta con acero de refuerzo lateral, la contribución del 
efecto de dovela no excede el 25% de la resistencia total del cantiléver. El ancho de la grieta, la rugosidad de su 
superficie, la deformación por cortante y la resistencia del concreto determinan la resistencia por cortante directo o 
cizalleo en el agregado, siendo aproximadamente del 50 al 70% de las fuerzas por adherencia las que se resisten por 
este efecto del agregado en la superficie de la crieta. 
El cortante transmitido por la zona de concreto a compresión, arriba de la grieta diagonal, incrementa lentamente 
durante los procesos de carga basta alcan2ar un máximo de 25 a 40% del total de la fuerza cortante incidente en la 
.seCción transversal de la viga. 
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4 .2.3 Acción de arco en el claro de cortante. 

V,= T d(j..)/dx 

En este mecanismo la fuerza cortante se transmite por compresión diagonal en el concreto de los elementos 
estnu:turales. La intensidad de los esfuerzos de compresión diagonal dependen de la inclinación del campo de 
esfuerzos principales. La relación entre claro de cortante y peralte de la sección (a/d) defme una medida de esta 
inclinación (Fig.l6). El efecto del mecanismo de arco resulta inefectivo cuando la fuerza de cortante se tnmsmite a 
la zona atensión. 
El tipo de fallas que se presentan en un elemento estructwlll por el mecanismo de arco son: 
a) La propagación de las grietas inclinadas de cortante reducen la zona a compresión excesivamente, provocando 
aplastamiento del concreto sujeto a esfuerzos de compresión. 
b) La linea de esfuerzos a compresión puede presentar excentricidad respecto al eje del elemento, y generar una falla 
de tensión por efecto de flexión en la "zona a compresión". · 
e) Cuando la relación entre claro de cortante y peralte de la sección es pequefta (ald < 2), se observa una considerable 
reserva de resistencia producto de mayor eficiencia en el mecanismo de arco. En estos casos se preseniará una falla 
por aplastamiento del concreto en el estrato diagonal a compresión, o falla por problema de adherencia y anclaje en 
el refuerzo longitudinal. 

4.2.4 Papel del acero de refuerzo lateral en el comportamiento de un elemento estructural. 
Los estribos o acero de refuerzo literal contribuyen en los mecanismos de resistencia ante fuerza cortante de la 
siguiente manera: 
a) Contribuye a incrementar la resistencia por el efecto de dovela y disminuir la deformación relativa entre las caras 
de la grieta. 
b) Disminuye los esfuerZDs de tensión por flexión en los voladims formados entre los agrietamientos del elementO 
(ver Fig.IS), mediante una fu=a diagonal de compresión producto del efecto de armadura 
e) Limita la apertura de las grietas diagonales al rango elástico, favoreciendo la tnmsfercncia de cortánte por cortante 
directo o cizalleo en el agregado localizado en la superficie de la grieta. 
d) Proporciona confinamiento al concreto de la zona a compresión, incrementando su resistencia a compresión. 
e) Previene un brusco decremento en la resistencia por adherencia cuando el agrietamiento por problema de 
adherencia y anclaje se desarrolla en zonas de anclaje y/o traslape. 

4.3 Cálculo aproximado de la resistencia por cortante. 
Para determinar la resistencia ante cortante han surgido una serie de investigaciones de gran importancia en el campo 
del concreto reforzado. Asf, como punto inicial de la teorfa de los mecanismos de tnmsmisión y resistencia de fuerza 
cortante está el concepto de "analogfa de la armadura" propuesto por Ritter en 1899, pasando por los trabajos de Ritter 
y Morch de 1903 sobre la tnmsmisión del total de la fuerza cortante por el refuerzo lateral del elemento. También 
de importancia es eJ· trabajo desarrollado por. Talbot en 1909 donde plantea que 213 de la fuerza cortante incidente 
la resiste el refuerzo lateral y el 1/3 restante el concreto en la zona a compresión. En los allos 50's, Walther y 
Morrow segufan haciendo trabajos analfticos importantes. Igualmente, Kani en el periodo comprendido entre 1964 
y 1969 realizó trabajos teórico-experimentales encaminados a desglosar cualitativa y cuantitativamente los mecanismos 
que intervienen en la transmisión de la fuerza cortante incidente en un elemento de concreto reforzado, introduciendo 
el concepto de "acción de viga" (también conocido como modelo de diente) del segmento de concreto locali221do entre 
dos grietas producto de efecto flexo-cortante. Todos estos estudios, básicamente no han cambiado el concepto primario 
propuesto por Ritter y Morch, y es en base a estos conceptos y resultados que la mayorfa de los códigos y 
reglamentos actuales proponen sus formulaciones para el cálculo de la resiStencia por cortante de elementos de 
concreto reforzado. 
A continuación se presentan las fórmulas básicas propuestas en los reglamentos del DDF, ACI y AU: 

RDF para p, S 0.01 
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V,= b X d ( 0.2 + 30 p,) (cr8)" +A., X f.,. X d (scn8- cos8) 

para p. ~ O .o! 

V, = 0.5 X b x. d (cr8)
0
' + A., X f,.,. X d (sen8 + cos8) 

ACI V.= V,+ V, :s; 2.12 (cr8 )
0

' b x d 

V, ~p.x f,.,. X b X d 

V,= 0.53 [ 1 + 0.0071 N 1 (b x d) ) (cra)"' b x d 

W Vu = { 0.068Pw.0~(cr8 + 180) / (M/(Q X d) + 0.12) .¡: 2.7~.!,.,.)"' + 0.1 N 1 (b X D) ) b X j · 

donde, A.,: área del acero de refuerzo lateral en una vuelta del mismo; f,.,.: esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo 
lateral; e: ángulo de inclinación del refuerzo lateral respecto al eje del elemento; N: carga axial en el elemento; 
b: ancho de la sección transversal; Pw.: porcentaje de refuerzo por flexión, acero de refuerzo & tenSión (%¡; 
M/Q: relación entre momento y fuerza cortante en la sección transveisal; p.: caritidad de acero de refuerzo lateral 
(=A.,! b x s); j: distancia entre las resultantes de esfuerzos a compresión y tensión en la sección transversal ~uede 
considerarse como, j = 7d /8 ); s: espaciamiento del acero de refuerzo lateral; D: Peralte total de la sección 
transversal; unidades kgf, cm 

Normalmente, la contribución de la losa a la resistencia ante fuena cortante en vigas puede considerarse no 
significativa. -
En todos los reglamentos se acepta que la carga axial, dentro de los limites permisibles por flexo-compresión, 
contribuye a incrementar la resistencia por cortante de los elementos columna. Sin embargo, en todos los códigos se 
hace una consideración 'empírica sobre dicho efecto, lo que se aprecia claramente en las formulaciones de 

.--TciSi1egl.wcmOS:i\c:ryc-AIIJ~Re!íj)CC!Oii:resJ8iliiCii:to-:RD·F·sc pl~.te~·el·sig~ie:nte: factor correctivo,que·presenta-gran---

P = 1 + 0.007 (P. 1 AJ 

para, P, :s; 0.7 cr8 + 2000 A,. 
si, P. ~ O. 7 cr8 + 2000 ·A,. , el valor de P se variarla h~ ser nulo para 

P" = A1 X 0.85 cr8 + A, X f, 

donde, P.: carga axial en el elemento; A1: área de la· sección transversal del elemento; A,: área total del acero de 
refuerzo longitudinal en el elemento. · 

5. Propiedades d~ adherencia y anclaje acero - concreto . 

Para que un elemento de concreto rcfo!'llldo se considere mooolltico, o trabaje como tal, es necesario la existencia 
de adherencia entre los materiales. Cuand<• d esfuerzo en el acero de refuerzo embebido en el concreto cambia, esa 
diferencia de esfuerzos deberá transfc:rine ai concreto por medio de adherencia y anclaje~ Los esfuerzos de adherencia 
y anclaje son esfuerzos de cortante desarrollados en la frontera entre la barra de acero y el concreto que la circunda 
para transmitir la fuerza, producto de la diferencia de esfuerzos antes mencionada, entre ambos materiales. 
Las características de esta adherencia rieoenden de mecanismos como la adherencia química entre acero y concreto, 

· la fiicción generada entre los 1118l<nalcs, así como procedimientos mecánicos de transferencia de fuern~ 
proporcionados por las corrugaciones del acero de réfuerzo. Al usar acero no corrugado, el único mecanismo es la 
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adherencia quimica, provocándose un deslizamiento temprano del acero respecto al concreto y la imposibilidad de 
al= mayor resistencia que la de deslizamiento. La fuena de adherencia al emplear acero corrugado, como se 
indica en la Fig.l7, se genera por el mecanismo entre la ccirrugación y el concreto circundante. Las dimensiones de 
la corrugación en esta clase de acero, determina el tipo de falla en el elemento si este falla por problema de 
adherencia. Asl. si la corrugación es de poca alnua se podrá generar una falla por aplastamiento en el concreto. Por 
otro lado, si la corrugación tiene gran altura, esta podrá fallar por flexión. Igualmente, si la separación entre las 
corrugaciones tiende a ser grande, la resistencia por adherencia tendera a disminuir. Es por eso que en las nonnas 
y códigos existe o debe existir una nonnatividad respecto a alnuas máxima y mfnima de la corrugación y valores 
máximos y mfnimos de separación entre CO!fUgaciones. Dos tipos comunes de falla por adherencia y anclaje, 
dependientes de las caracter1sticas geométricas de las barras de refuerzo corrugadas, se presentan en la Fig.IS. 
Los factores determinantes en la resistelicia por adherencia y anclaje de un elemento de concreto reforzado son los 
siguientes: 
a) Resistencia del concreto: Debido al estado de esfuerzos a que se somete el concreto en la vecindad del acero, a 
mayor resistencia a tensión del concreto la resistencia por adherencia será mayor. 
b) Caracterlsticas dimensionales del acero de refuerzo: Como se explicó antes, el uso del acero corrugado, por el 
mecanismo que se genera entre la corrugación y el concreto, provoca aumento en la resistencia por adherencia. El 
hecho que en barras de menor diámetro se obtenga mayor resistencia por adherencia provoca preferencia por el uso 
de barras de diámetros pequeños. 
e) Posición y orientación del acero de refuerzo: La resistencia por adherencia en aceros colocados verticalmente 
resulta mayor que para aceros colocados horizontalmente. También, por fenómenos de sedimentación de los agregados 
es mas común encontrar fonnación de .bwbujas de aire en el concreto de la vecindad del refuerzo superior de una 
viga, provocando que la resistencia por "adherencia en el acero de refuerzo inferior sea aproximadamente 20% mayor 
que la obtenida en el acero de refuerzo superior. 
d) Dimensión del recubrimiento: La resistencia por adherencia senl mayor a mayor dimensión del recubrimiento. Esto 
es debido a que el peso propio del recubrimiento y la superficie del concreto que estará sujeto a estado de esfuerzos 
de tensión son mayores a mayor recubrimiento. 
e) Configuración y distribución del aceio de refuerzo la!eral: El acero de refuerzo lateral juega un factor importante ·. 
para evitar el rápido incremento de la abertura del agrietamiento por adherencia {paralelo al acero de refuerzo 
longitudinal), contribuyendo con ello a incrementar la resistencia y capacidad de transmitir fuena por efecto de 
adherencia. El acero de refuerzo lateral no tiene efecto en impedir la aparición del agrietamiento por adherencia o 
efecto de dovela del acero longitudinal. Sin embargo, posterior al agrietamiento contribuye a que el decaimiento o 
degradación de la resistencia por adherencia sea menor (Fig.l9). 
Las limitaciones presentadas en los códigos y reglamentos respecto al uso de paquetes de barras de refuerzo 
longitudinal. separación mínima entre las mismas y dimensiones mínimas de recubrimiento, entre otras condicionantes, 
están fundamentadas en la necesidad de impedir degradación o decaimiento de1a resistencia por adherencia y anclaje, 
p8ra garantizar que se alcanzará la resistencia última del elemento en particular y la estructura en general, resistencia 
última que fue propuesta en la etapa de diseño. · 

6. Comportamiento de elementos viga y columna. 

6.1 Factores que determinan el mecanismo de falla. 
Como factores importantes en la resistencia y capacidad de deformación de elementos estructurales de concreto 
reforzado lineales (vigas y columnas), se pueden proponer los siguientes: 
a) Cantidad y diámetro del acero de refuerzo longitudinal. 
Al colocar la misma cantidad de acero de refuerzo, pero de menor diámetro, se incrementa la superficie de contacto 
acero-concreto y por lo tanto se incrementa la resistencia por adherencia y anclaje. Sin embargo, existen limites en 
el tamallo mfnimo del acero de refuerzo longitudinal debido a que, como resultado de trabajos experimentales, el 
tamallo de las corrugaciones en barras de diámetros menores a 19 mm no resultan lo suficientemente eficientes para 
la transmisión mecánica de fuena de adherencia. 
b) Cantidad y distribución del acero de refuerzo la!eral. 
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Principalmente, como resultado de trabajos experimentales recientes, se entiende que el papel del acero de refuerzo 
la!eral en elementos de concreto reforzado, además de conaibuir a evitar una falla frágil por cortante en el elemento, 
también tiene efecto sobre las siguienteS características de un elementos estructural: 
- Proporciona confmamiento al concreto del núcleo en los elementos lineales (principalmente elementos columna). 
lncremenUUido la resistencia a la compresión del concreto del núcleo y también aumentando el valor de la 
deformación unitaria última. lo que conaibuye a mejorar la capacidad de deformación del elemento. 
- Evitar la falla por adherencia y anclaje. Para lo que se recomienda que, para iguales cantidades de acero de refuerzo 
la!eral. la separación del mismo sea la menor posible y que, de ser posible, las barras de refuerzo longirudinal estén 
confinadas directamente por una esquina o un gancho. de dicho refuerzo lateral. Esto incrementará la capacidad y 
resistencia del refuerzo Jong::udinal por adherencia y anclaje notablemente. 
- Proporciona soporte la!cral al acero de refuerzo longitudinal, evitando de esta manera el pandeo del mismo. 
Lograndp un adecuado soporte lateral en el acero de refuCIZD longirudinal, también se está contribuyendo a que este 
participe como confinante del concreto del nuclco del elemento. 
e) Efecto de elementos vecinales, como losa de piso y trabes ortogonales. 
De investigaciones experimentales recientes, se ha concluido que una losa estructural, reforzada y anclatla 
adecuadamente al elemento viga correspondiente durante el proceso constructivo, participa totalmente junto con la 
viga en rigidez y resistencia en el trabajo del marco momento resistente. Esto al alcanzar el elemento y/o la estruC!'.ml 
su resistencia última. 
Igualmente, el efecto de elementos ortogonales es de gran importancia sobre todo al realizar, para el diseflo de la 
estructura, análisis planos. Se ha comprobado experimental y analftieatnente que tanto en estructuras a base de muros 
estructurales, como en aquellas a base de marcos momento resistentes, la rigidez y resistencia obtenida de un análisis 
plano es notablemente menor que la real. Esto no necesariamente conaibuye a incrementar el factor de seguridad de 
la estructura, ya que puede generar cargas axiales a niveles indeseables en columnas y muros, así como efectos de 
torsión y cortante en vigas que no fueron contemplados en el análisis plano. 
d) Carga axial. 
Para lograr incrementos en la capacidad de deformación en elementos sujetos a efectos principales de carga axial y 
flexión (columnas), como producto de análisis teórico-experimentales se recomiendan contemplar los siguientes 
aspectos: 

N 1 (a8 x b x 0) S 0.3 

- Incrementar la cantidad de refuerzo longirudinal a compresión. 
- Incrementar el confinamiento en el concreto del nucleo, con refuerzo lateral (espirales, ganchos, estribos, etc), en 
las secciones criticas a flexión (vgr. aquellas. donde se prevé la ~orrnación de aiticulaciones plásticas, principalmente 
en las todas las vigas y las columnas del primer nivel). En la Fig.20 se presentan algunos ejemplos de refuerzo lateral 
en columnas básicos para lograr comportamientos adecuados de lt>s elementos. 
- Reducir los esfuerzos por cortante al alcanzar la resistencia por flexión, a limites como el indicado: 

t. :5 30 kgflcrn' (t. representa al esfuerzo cortante en la sección transversal) 

e) Carga cíclica. 
El efecto de carga cíclica provoca efectos, a largo plazo, similares a loa provocados póf' problemas de fatiga en los 
maleriales. A mayor el nllmero de ciclos, mayor será la degradación del material (el concreto en este caso), generando 
disminución de la capacidad de deformación y decaimiento de resistencia en el rango posterior a la fluencia. 

6.2 Misceláneos. 
a) En la mayoría de los reglamentos para la construcción, en cuanto a estructuras de concreto reforzado, se acepta 
el "corte" del acero de refuerzo longirudinal después de asegurar una "longitud de desarrollo" adecuada. Es 
recomendable, en "'tos casos, emplear doblez en los extremos de las barras, con el propósito de lograr una buena 
transmisión de los esfuerzos de adherencia hacia el concreto (Fig.21) 
b) Por limitaciones de fabricación y/o .transporte, el acero se adquiere a longitudes fijas, es por tal motivo que cuando 
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se requiere proporcionar longitudes de acero refuerzo longillllfi!lal en vigas o columnas de mayor longitud que las 
barras adquiridas en fábrica se hace uso delaaslape de acero de refuerzo. En los reglamentos basados en información 
experimental basta (como es el caso del reglamento del AIJ), se permite el empleo de traslapes mecánicos (soldadura 
a presión y gas, tuercas de alta resistencia, splice con relleno de monero de alta resistencia, etc., algunos de los cuales 
se presentan en la Fig.22) en la misma sección. Esto debido a que se ha comprobado npelimentalmente que si el 
traslape mecánico es de calidad comprobada por pruebas a tensión, es prácticamente improbable la formación de una 
superficie de falla en la sección en cuestión. 
Cuando el traslape es convencional, se· recomienda seguir la tendencia de no realizarlos en la misma sección del 
elemento estructw"al. 
e) Finalmente, en las Fig23 y Fig24 se ejemplifican gráficamente fallas típicas en vigas y columnas. En la Fig25 
se muestra ·una viga con un detalle de refuerzo tfpico para un agujero en el alma propio de requisitos para 
instalaciones. En la Fig26 se presentan detalles de refuerzO .adecuados para una viga con desnivel en el ínterin del 
·claro y el detalle de la llegada de una viga secundaria apoyándose en una primaria. 

7. Comentarios sobre el diseño de estructuras de cimen'tación. 

Para diseftar la estructw"a de cimentación se deberá considerar todos los posibles estados de ·carga que pudiera sufrir 
la misma, como el estado dé cargas verticales y horizontales generadas por de la formación de mecanismo de falla 
ante el sismo de disefto, as! como la posible situación de una descarga del inmueble por reparación o remodelación 
que pudiera repercutir en asentamientos diferenciales o emersión de la subestructura. De igual manera, se deberá 
considerar y diseftar adecuadamente la zona de unión entre estructura y subestructura, poner especial atención en los 
anclajes de los elementos vcnicales (columnas y muros) en las correspondientes estructuras de cimentación. 
Al diseftar una estructura, dependiendo dei reglamento a emplear, se permite la formación de los llamados 

· mecanismos de fluencia en la superestructura. Sin embargo, en el caso de las estructuras de cimentación, como regla 
general, se prohibe la formación de aniculaciones plásticas, por lo que todos los elementos de la estructura de , 
cimentación deberán diseftarse con la filosofia de disefto elástico. · 
Cuando en la superestructura se consideren muros estructurales de conante, la contratrabc de cimentación deberá 
diseftarse para ser lo suficientemente rígida y resistente para soponar las rotaciones del muro al trabajar este como 
cantiléver al formarse un mecanismo de fluencia con aparición de aniculaciones plásticas en trabes. 
En el caso de zapatas "aisladas", es recomendable el considerar su liga por medio de contratrabes de liga con rigidez 
y resistencia adecuada para soponar y reducir los efectos producto de asentamientos diferenciales. 
Cuando la cimentación es con pilotes (de punta o de fricción), el pilote se diseñará para soponar desde las fuerzas 
generadas por si hincado (como es el impacto axial), fuerzas de tensión prov'!Cadas por el momento de volteo de la 
estructura global o por fricción negativa, en este tipo de cimentaciones se revisara el anclaje en la junta del pilote 
con el dado de cimentación. Cuando no se use dado de cimentación, se revisará la posibilidad de penetración entre 
pilote y losa de cimentación. Con respecto a cimentación a base de pilotes y dado, se tendrá cuidado en no debilitar 
al pilote en su cabezal o en su llegada al dado, por la diferencia de rigidez y resistencia entre ambos elementos, por 
lo que es recomendable proporcionar un re.fuerzo especial en la zona del cabezal del pilote. En este tipo de 
cimentación, también se consideraran todos los posibles elementos mecánicos que surgen a lo largo del pilote para 
el disefto del mismo y de las juntas entre los segmentos. 
Finalmente, es evidente que para lograr un disefto confiable de la estructura de .cimentación, el diseftador deberá 
contar con la información precisa y confiable de la mecánica del suelo del sitio de construccion (cuyos niveles de 
precisión y confiabilidad dependerán del tipo de estructura). 
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-cOMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

MUROS ESTRUCTURALES 

Sergio M. Alcoéer 
Centro Nacional· de Prevención de Desastres e 

Instiwto de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

Es comÚB que se denomine a los muros de concreto reforzado como "muro' tle corte" o •muros de 
cortante" porque resisten un alto porcentaje de la fuerza cortante lateral total. Sin embargo, estos términos son 
desafonunados y un tanto engañosos puesto que la mayoría de los muros se pueden diseñar de manera que tengan 
un comportamiento dominado por flexión, y que, por tanto, exhiban un modo de falla dúctil. En este capítulo 
usaremos el término "muros estructUrales de concreto" para referirnos a los muros que deberán resistir las fuerzas. 
inducidas por las aceleraciones sísmicas. 

Los muros estruCturales bien disellados y detallados ofrecen varias ventajas para su uso en zonas sísmicas: 
l. Poseen una mayor rigidez que la de marcos de concreto reforzado. 
2. Dada su alta rigidez, exhiben un comportamiento adecuado ante sismos moderados. 
3. Poseen una buena capacidad de deformación (ductilidad) que les permite resistir sismos intensos. 

Los muros estructurales deben dise1larse para resistir la variación del cortante en la altura (que es máximo 
en la base), del momento, que produce compresión en un extremo y_tensión en el extremo opuesto, así como las 
cargas gravitaeionales que producen compresión en el muro (Fig. !). La cimentación debe diseñarse para resistir 
el conante y el momento máximos que pueden desarrollarse en la base del muro. El refuerzo en la base debe 
detallarse cuidadosamente para que las fuerzas puedan transferirse entre el muro y la cimentaCión; en panicular, 
se debe eniatizar la unión y el anclaje de varillas. 

Aunque es dificil satisfacer todos los requisitos de funcionamiento de un edificio, los muros estruCturales 
deben colocarse de manera que la distribución de rigidez en planta sea simétrica y que la configuración sea estable 
torsionalmente (Fig. 2). Además se debe observar que la cimentación pueda resistir el momento de volteo de la 
base. Es preferible la colocación de un mayor número de muros estructurales én el perímetro como sea posible. 
Otro aspecto a considerar es que· mientras mayor sea la carga gravitaeional resistida por un muro, menor será-la 
demanda por refuerzo de flexión y más facil será la transmisión de momentos de volteo a la cimentaCión. Por tanto, 
a menor cantidad de muros. mayores son las fuerzas que deben ser transmitidas a la cimentaCión. 

2. TIPOS DE MUROS ESTRUCTURALES 

2.1 Según la Forma de su Sección Transversal 

Atendiendo a la sección transversal los muros pueden ser como los presentados en la Fig. 3. En algunas 
ocasiones los muros poseen elementos extremos (Figs. 3b, 3c, 3d) para permitir el anclaje adecuado de vigas 
transversales, para colocar el refuerzo a flexión, para dar' estabilidad a muros con almas angostas y para 

238 



; 

proporcionar un confinamiento más efectivo del concreto en la zona de aniculación plástica. 

Por lo general, el espesor mínimo de un muro estruC!tlr.Ü es de 20 cm si se emplean varillas corrugadas 
para su refuerzo, y de 15 cm si se usa malla de acero electrosoldada. 

2.2 Según su Forma en Elevación 

La mayor pane de los muros son prismáticos, es decir, que rio sufren cambios de dimensiones en elevación. 
Sin embargo es frecuente que su espesor disminuya con ~~ altura. De acuerdo con las variaciones etÍ la altura, los 
muros estructurales se pueden clasificar como muros estrueturales sin aberturas y ml!C0S con abenuras. En el último 
caso las aberturas se dejan para colocar ventanas o puenas o ambas. 

La mayoría de los muros estructurales sin aberturas se puede tratar como una viga-columna. Las fuerzas 
laterales son introducidas mediante una serie de cargas puntuales a través de los diafragmas de piso. Dada su 
relación de aspecto altura del muro 1 longitud h.jl,, se distinguen muros esbeltos con relaciones h!l mayores que 
dos, y muros robustos para relaciones menores o iguales a dos (Fig. 4). Es imponante señalar que los ·muros bajos 
(robustos) poseen una elevada resistencia a la flexión, aun para refuerzo venical mínimo, por lo que es necesario 
aplicar fuerzas conantes muy altas para desarrollar dicha resistencia. Esto provoca que el componamiento de este 
tipo de muros sea dominado por cone. 

Las abenuras de los muros deben colocarse de forma que no disminuyan las resistencias a la flexión y al 
conante. Un ejemplo de ello es la Fig. 5a. Si las abenuras se colocan de manera alternada en elevación es 
recomendable la colocación de refuerzo diagonal para ayudar en la formación de campos diagonales a compresión 
y a tensión una vez que el muro se ha agrietado diagonalmente (Fig. Sb). Si las abenuras se colocan en forma 
regular se obtiene un tipo de muros llamados acoplados que poseen excelentes características de componamiento 
sísmico (Fig. 6). 

2.3 ··Según-sil Compóitaíñiento 

Según su componamiento, los muros estructurales de concreto se pueden dividir en: 
l. Muros de conante, en los cuales el cone controla las deflexiones y la resistencia; 
2. Muros de flexión, en los que la flexión controla las deflexiones y la resistencia; 
3. Muros dúctiles (muro estructural "especial") que poseen buenas características de disipación de 

energía ante cargas cíclicas_ reversibles. 

Si esperaramos un componamiento esencialmente elástico. cualquier tipo de muro de los arriba citados seria 
adecuado. Sin embargo, si anticipamos que el muro estará sometido a deformaciones en el intervalo inelástico, 
como ante sismos, es inaceptable el uso de muros de conante; es preferible un muro dúctil. 

3. MUROS ESTRUCTURALES ESBELTOS 

3 .1 Modos de Falla y Criterio de Diseño 

Un prerrequisito para el diseño de muros estructurales dúctiles es que la fluencia del refuerzo de flexión 
en zonas de aniculación plástica definidas controle la resistencia, las deformaciones inelásticas y la capacidad de 
deformación de toda la estructura. De esta manera, la principal fuente de disipación de energía será la plastiflcación 
de: acero a flexión (Fig. 7b y 7e). Se deben evitar los modos de falla debidos a la fractura del acero a flexión (Fig. 
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7f), a tensión diagonal (Figs. 7c y 7g) o a compresión diagonal causados po: cortante (Fig. 7h). Asimismo. se 
deben evitar las fallas cansadas por inestabilidad del alma del muro o del refuerzo principal a compresión, el 
deslizamiento por conante a lo largo de juntas de construCCión (Fig. 7d) y la falla por cortante o ahdercncia a lo 
largo de uniones de barras o de anclajes. 

En la Fig. 8 se muestra la respuesta histerética de un muro estrucrural controlada por la resistencia al cone. 
Es evidente la continua reducción en la resistencia y en la capacidad de disipación de energía con los ciclos. Por 
el contrario, en la Fig. 9, se-presenta la respuesta histerética estable de un muro estructural_ dúctil. Es claro que 
aun para una ductilidad de desplazamiento igual .a cuatro, la respuesta exhibe una capacidad de disipación de energía 
muy buena. El componamiento de ínuros estructurales dúctiles es comparable con el de columnas; su capacidad 
de rotación plástica es afectada por fuerzas axiales y cortantes. -

Puesto que el área bruta de la s=ión de un muro estrucrural es muy grande, las cargas axiales que obrarán 
sobre él estarán muy por debajo del punto balanceado; debido a lo anterior, una adecuada ductilidad de curvatura 
se logrará si: 

l. Se coloca el refuerzo por flexión en los extremos del muro; y 
: 2. Se confinan estos extremos mediante estribos con bajas separaciones. El confinamiento aumentará 

la capacidad de deformación útil del concreto y retrasará el pandeo del acero de flexión. 

Para evitar problemas de cone, el diseño de flexión debe garantizar que: 
l. El agrietamiento diagonal del muro no ocurra aun ante los momentos máximos que se pueden 

producir por el muro; 
2. Si ocurriese el agrietamiento diagonal, el cortante sería resistido por el refuerzo del muro, y 
3. Los esfuerzos nominales de cone deben mantenerse bajos para retrasar la falla por deslizamiento ! 

del muro y para prevenir el aplastamiento del concreto en el alma. 

Los criterios de diseilo escritos arriba son fácilmente satisfechos en muros esbeltos cuyo comportamiento 
por naturaleza es dominado por flexión. Sin embargo, es prácticamente imposible diseñar los muros robustos para 
que su comportamiento sea dominado por flexión. En esos casos es preferible diseñar los muros para que 
permanezcan elásticos ante las cargas máximas anticipadas. 

3.2 Resistencia a la Flexión 

Para diferentes cargas axiales en los muros es factible calcular la relación momento-auvatura empleando 
un programa de computadora. Como se mencionó en el capírulo sobre columnas. este diagrama describe el 
comportamiento del elemento; es similar a un diagrama esfue~-deformación de un material. · Afonunadarnente, 
los diagramas se pueden obtener en fonna aproximada empleando métodos simples tales como los usados para 
columnas. -

Suponiendo un bloque equivalente de esfuerzos en el concreto a compresión y que el acero a tensión está 
sometido a un esfuerzo igual o menor que el esfuerzo de fluencia, se puede obtener por equilibrio de fuerzas en la 
sección que la capacidad a flexión de un muro estructural está dada por la Ec. l. · 

· donde A, es el área de acero a tensión en el muro (refuerzo' venical); 
f, es el esfuerzo de fluencia del acero venical de los muros; 
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J... es la longitud del muro; 
N, es la carga axial actuante; y 
e es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra a compresión máxima. 

Si continuamos con la analogía de muros esliUC!Urales esbeltos con columnas, es claro qur. se puede obtener 
una mayor resistencia a la flexión si concenrramos el refuerzo venical (a flexión) en las fibr<> extremas de la 
sección uansversal. En la Fig. 10 se presenta la comparación del componamiento de dos muros r.<beltos con misma 
cantidad de refuerzo por flexión, pero en donde en uno de los muros el refuerzo está distribuido 11uiformemente en 
la longitud del muro y en el otro se ha concentrado en los exuemos, manteniendo solamente reiuerzo minimo en 
la porción intermedia. De la gráfica se puede concluir que los muros con refuerzo concentrado en los extremos son, 
en comparación con aquellos con refuerzó distribuido, más resistentes y mucho más dúctiles. Este incremento en 
la eficiencia, sin embargo, se puede ver conuarrcstada si el acero a flexión alcanza deformaciones dentro del 
intervalo de endurecimiento de deformación ya que la ductilidad disminuye. Es necesario entonces confinar los 
elementos exuemos 'de los muros en donde se concentra el acero (ver sección 3.4). .· 

Si colocamos el refuerzo por flexión en el muro en cantidad igual a la requerida por el momento flexionante 
obtenido del análisis de la esuucrura, es teóricamente posible la formación de la articulación plástica en cualquier 
parte de la altura del muro. Por tan~o, si deseamos que la articulación se forme en la base del elemento es necesario 
diseñar por flexión el resto del muro por arriba del momento último (sobrediseñar). Además, el refuerzo por 
flexión debe cortarse de manera que la articulación ocurra en la base. Con base en información experimental, la 
longitud de la articulación plástica sobre la altura del muro varia enue 0.31,. y 0.81,.. Fuera de esta región, las 
varillas deberán tener una longitud igual ala longitud de desarrollo. 

3.3 Resistencia al Cortante 

La resistencia al cone en muros esuucturales esbeltos está proporcionada por el concreto y el acero 
horizontal. El componente de la resistencia debida al concreto depende de que hayan apareci~o grietas diagonales 
eh-el-alma del muro o que·el muro exhiba-fisuras por flexión-<:anante. En el primer. caso. las grietas empiezan __ 

-- cerca del centro-del alma y aparecen-cuando los-esfuerzos-principales a tensión exceden. a la. resistencia a_ tensión_ 
del concreto. 

Para fines de diseño, la contribución del concreto a la 'resistencia se puede tomar de manera conservadora 
igual a la empleada en vigas. En el reglamento para estructuraS de concreto _del Instituto Americano del Concreto, 
se presentan dos expresiones alternas para calcular esta contribución; sin embargo, las Normas Técnicas 
Complementarias para Diseño y Consuucción de Estructuras de Concreto para el Distrito Federal (NTC-Concreto) 
sólo consideran)a expresión para vigas. · 

La contribución del refuerzo horizontal a_ la resistencia a fuerza conante es calculada de manera similar 
al caso de vigas. La única diferencia está en el péralte efectivo d que, para el caso los muros se toma igual a 0.81,.. 
Para una longitud de muro dada, el peralte efectivo dependerá de la cuantía y de la distribución del acero venical. 
Sin embargo, se puede demostrar que la hipótesis convencional de tomar d=0.8 l.. es razonable. 

Resultados experimentales han indicado que, manteniendo las otras variables iguales, se mejora la respuesta 
histerética de muros cuando el refuerzo en el alma es mediante varillas de diámetro pequeño colocadas ·a 
separaciones pequeñas. 

Con objeto de garantizar la resistencia del muro al agrietamiento diagonal del concreto, es necesario colocar 
una cuantía minima de refuerzo horizontal. Para valores normales de resistenCia a la compresión del concreto y 
varillas Grado 400 (Grado 400 se refiere a f, = ;.()() MPa = 4,200 kg/cm2). la cuantía mininta es igual a 0.25%. 
Esta cantidad de refuerzo es adecuada para controlar los cambios volumétricos del concreto. 
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De man_era simil~ a) _c~o de vigas y columnas. la resistencia al conante disminuye en regiones donde fluye 
el refuerzo a flexión. Por tanto, es importante disefiar y detaliar refuerzo horizontal por cone adicional para la zona 
de la aniculación plástica. 

El deslizamiento por conante en muros estructurales esbeltos es menor crítico que en vigas debido a la 
carga axial. actuante y a la distribución uniforme del refuerzo venical. Este último ayuda a controlar el 
agrietamiento horizontal y resiste el conante mediante la acción de dovela (transversal al eje de la varilla) y conante· 
fricción. En planos de deslizamiento potencial es recomendable colocar el acero vemcai a una separación igual al 
espesor del muro. Estudios experimentales han demostrado que la falla por deslizamiento puede retrasarse si el 
esfuerzO cortante nominal es menor de 3 v f ·,: ~n kg y cm'. 

3.4 Conf!namiento e inestabilidad 

Como se estudió en el capítulo sobre confmamiento, un adecuado confmamiento del concreto incrementa 
su resistencia a la compresión y su capacidad de deformación (ductilidad). Cuando fluye el refuerzo a flexión del 
muro, los esfuerzos a compresión en el concreto aumentan para equilibrar la tensión, pero si el concreto no está 
confinado, puede alcanzar la ·falla rápidamente. En este caso la falla se caracterizaría por el aplastamiento y 
desconchamiento del concreto en una gran porción de los extremos del muro. El confmamiento debe extenderse 
sobre la zona de la aniculación plástica. 

Para evitar una posible falla por inestabilidad de la zona a compresión del muro (Fig. 11) es recomendable 
que el espesor del muro sea mayor o igual a un décimo de la altura de la planta baja del edificio. El pandeo del 
refuerzo principal a compresión se puede retrasar si éste se confina con estribos cerrados separados a seis veces el 
diámetro máximo nominal de la varilla venical del muro. 

Aun cuando el muro se confme, es probable que pueda fallar por inestabilidad lateral del núcleo confinado. 
Esta falla puede evitarse si se colOcan patines en los extremos del muro. En la Fig. 12 se muestran detalles típicos 
del refuerzo transversal en los patines. 

3.5 Diseño 

Las NTC-Concreto contienen requisitos para el diseño y detallado do muros estructurales sujetos a fuerzas 
horizontales en su plano. No se pretende en este acápite transcribir dichos requerimientos; solamente se comentarán 
algunos de ellos. 

Los edificios, en los cuales los muros resistan la totalidad de las fuerzas laterales, se diseñan con un factor 
de componamiento sísmico Q = 3 (An. 4.5 .2)' si se satisfacen los requerimientos para elementos extremos: de otra 
manera se emplea Q=2. El valor Q=3 presupone que la capacidad de disipación de energía·y la ductilidad del 
muro estructural son buenas, de aquí que es indispensable una inspección y supervisión estrictas durante la 
construcción. De panicular relevancia es la colocación del refuerzo transversal, traslapes y anclaje según los planos 
estructurales. En el An. 4.5.2.a se indica la distribución del refuerzo venical por flexión en la longitud del muro 
y el cone del refuerzo. Lá razón de colocar el refuerzo venical distribuido en muros robustos obedece a 
consideraciones de resistencia al conante. Para muros con relación de aspecto hw llw mayor que 1.2, el cone del 
refuerzo longitudinal se hará a una altura igual a 1.2t.,. La razón es la de asegurar un anclaje adecuado del refuerzo 
en la zona de la aniculación plástica. 

Para usar Q=3, los elementos extremos de los muros deben confmarse con estribos colocados a pequeñas 
separaciones. Los estribos deberán ser cerrados y de una pieza, ya sea sencillos o sobrepuestos. El diámetro menor 
será varilla del No. !O (se refiere il 10 mm, es decir, de '3/8 pu1g). Los estribos deben rematar en una esquina con 
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dobleces de 135 o, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diámetros de largo. La separación máxima no 
debe exceder d• 10 cm. El cumplimiento de los requisitos de detallado anteriores es esencial para confinar 
.adecuadamente ei concreto, evitar pandeo del refuerzo longitudinal y mejorar la capacidad de disipación de energía 
y ductilidad del muro. 

La expresión para calcular la cuantía del refuerzo vertical p. (Art. 4.5.2c, Ec. 4.7) indica que si h.,ll. 
disminuye, ia cantidad de acero vertical aumenta, lo cual es consistente con lo discutido para muros estructurales 
robustos (ver sección 4). 

Pv = 0.0025 + 0.5 (2'.5- h ... ) 
l., 

(pb-0.0025) 

Las NTC-Concreto indican que la separación máxima del refuerzo será de 35 cm. Esta recomendación 
está basada en criterio y en práctica tradicional, y no en estudios específicos. 

El esfuerzo cortante máximo se limita a 1 v'f"'" en kg y cm2
, para evitar el aplastamiento del concreto 

asociado a fallas por compresión diagonal. La sección crítica por corte está a media al.tura de entrepiso. 

4. MUROS ESTRUCTURALES ROBUSTOS 

4.1 Tipos de Muros 

Se denomina muro estructural robusto a aquél con una relación de aspecto h.,/1. menor o igual que dos. 
De acuerdo a su comportamiento se les puede clasificar en tres categorias: 

l. Muros elásticos. Es usual que la resistencia de muros bajos sea tan alta que respondan en el 
--~mtervruo· eláSticti-ante-sismos intensos. -I:;a·mayoría·dc los muros-pertenece a este. tipo .. ___ __ _ _ _ _ _ _ __ __ ... _. 

2. Muros que pueden cabecear. Es el caso de muros que resisten la mayor parte de la carga laterill 
aunque soportan una carga vertical relativamente baja. En este caso la capacidad del muro está limitada por la 
resistencia a volteo. Si la cimentación se diseña para este tipo de comportamiento el muro permanece elástico. 

3: . Muros dúctiles. En algunas ocasiones no es posible diseñar la cimentación de manera que los 
muros permanezcan en el intervalo elástico. Entonces es necesario diseñar los muros para que exhiban un 
comportamiento inelástico limüado. 

Es común que la resistencia a flexión de estos muros sea tan alta que es dificil desarrollarla sin que fallen 
por corte antes. Es importante notar que este _tipo de falla puede aceptarse si las demandas de ductilidad 
(desplazamiento) son mucho menores que las requeridas para muros esbeltos o acoplados. Estos muros deben 
identificarse como muros con ductilidad restringida. 

4.2 Resistencia a la Flexión 

Para resistir el momento flexionante, usualmente es suficiente colocar refuerzo vertical mirtimo distribuido 
urtiformemente. El principal problema es cómo resistir la fuerza cortante. Al igual que para los muros esbeltos, 
la distribución urtiforme del acero vertical ayuda a resistir el deslizamiento por cortante mediante los mecanismos 
de cortante-fricción y acción de dovela de las varillas. 
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4. 3 Resistencia al Cortante 

En los primeros ensayes ante carga lateral realizados en muros bajos, se aplicó 1> fuerza concentrada en 
las esquinas de los tableros. Los muros robustos, cargados de esta manera, pueden resistir cargas importantes 
debido a la formación de un puntal de compresión interno. Sin embargo, los muros robustos son generalmente 
cargados mediante cargas puntuales transmitidas por los diafragmas de piso en cad• wvel. · En estos casos el 
=nismo resistente de puntales de compresión no es tan eficiente como en el caso df. carga concentrada. 

Al igual que en los muros estructurales esbeltos, es indispensable la colocación de refuerzo horizontal para 
resistir parte del cortante. Sin embargo, también es necesario oolocar refuerzo vertical para tomar el conante. Si 
obscrvatnos la Fig. 13, es claro que para equilibrar el componente venical del pwnal a compresión, es necesario 
un tensor, es decir, refuerzo vertical. Se concluye que el cortante solatnente se puede resistir si se coloca refuerzo 
vertical. La cuantía mínima de refuerzo, tanto horizontal como vertical, será igual a 0.25% como para el caso de 
muros esbeltos. 

En la Fig. 14 se presentan esquemátieatnente los modos de falla por cortante de muros robustos. Se 
produce una falia por tensión diagonal (Fig. 14a) cuando el refuerzo horizontal es insuficiente para controlar la 
grieta. La resistencia a tensión diagonal depende de cómo se aplica la fuerza cortante. Así, si se puede distribuir 
la fuerza a lo largo del muro, el agrietamiento por tensión diagonal rio será sinónimo de falla (Fig. 14b). 

Si el esfuerzo cortante es elevado y él refuerzo horizolllal es adecuado, el concreto puede aplastarse bajo 
la compresión diagonal (Fig. 14c). Este caso es típico en muros oon patines con una resistencia a la flexión elevada. 
A menudo, el aplastamiento puede extenderse sobre la longitud del muro (Fig. 14d). La falla por compresión 
diagonal conduce a una rápida pérdida de resistencia y debe evitarse cuando se diseñen los muros. Los réglatnentos 
de construcción (ver sección 3 .5) limitan el esfuerzo cortante máximo que se puede aplicar para asegurar que la falla 
por compresión no disminuya la ductilidad disponible. 

Como se mencionó arriba, las fallas por compresión o tensión diagonales se evitan si se limita el esfuerzo 
cortante nominal y si se coloca refuerzo horizontal. Por tanto las deformaciones inelásticas (fluencia) ocurrirán 
en el refuerzo vertical. Después de alguno ciclos de carga, es posible que ocurra un deslizamiento de la base. Este 
fenómeno reduce la resistencia y la rigidez, la última particularmente a bajos niveles de desplazamiento, lo que trae 
como consecuencia una disminución en la energía disipada. Debido a este desplazamiento, la fuerza de compresión 
en la zona a compresión de la flexión, se transmite a través de superficies no uniformes de la grieta. Esto conduce 
a un mayor deterioro que se manifiesta en aplastamiento y desprendimiento .,te! concreto. El daño en el concreto, 
a su vez, reduce la adherencia del acero vertical y la rigidez de la acción de dovela. Evenrualménte el principal 
mecanismo resistente será el pliegue del refuerzo venical. 

4.4 Control del Deslizamiento por Cortante 

Ensayes en muros han indicado los efectos negativos que desplazamientos por cone excesivos producen 
en la respuesta histerética. T atnbién han evidenciado el mejoramiento del comportamiento cuando se coloca refuerzo 
diagonal que cruza el plano de deslizamiento para reducirlo y para resistir el cortante de deslizamiento. En las Figs. 
15a y 15b se presentan las respuestaS bisteréticas de un muro robusto que falló por deslizamiento sobre la base. 
La respuesta de la Fig. !Se corresponde a un muro con refuerzo diagonal (Fig. 16) diseñado para resistir el 30% 
del cortante de deslizamiento; es notable el cambio en las curvas. Para controlar el desplazamiento en la base se 
ha propuesto que el 50% del cortante sea resistido por acero diagonal y el resto por acción de dovela. Para este 
último se ha propuesto que sea igual a 0.25 veces la resistencia a tensión del refuerzo vertical. 
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4.5 Control de la Tensión Diagonal 

Para resistir la fuerza de tensión diagonal se debe colocar refuerzo horizontal que equilihr~ el conante que 
actúa sobre un plano de falla supuesto con una inclinación a 450. Si existe acero diagonal (ver r.•a:ión anterior) 
se deberá considerar el componente horizontal de la resistenCia. 

4.6 Diseño 

Los comentarios de diseño según NTC-Concieto se presentan en la sección 3 .5. 

S. SISTEMAS MIXTOS MURO - MARCO 

Es común el ~mpleo de muros estructurales esbeltos en combinación con marcos de acero o de con~reto 
reforzado. En estos casos, los muros se construyen entre columnas. tal que los elementos exlfc'11os del muro sean 
las propias columnas. El sistema mixto marco-muro combina las ventajas de ambos componentes. Asi, marcos 
dúctiles pueden disipar energía en los pisos superiores de un edificio. Por otro lado, dada la rigidez de los muros, 
las distorsiones de entrepiso (desplazamiento relativo entre alrura) estarán dentro de los limites permisibles. 

Ante cargas laterales, un marco se deforma principalmente en modo de cone (Fig. 17), mientraS que un 
muro se compona como un voladizo venical dominado por flexión. Dada la compatibilidad de desplazamientos 
obligada por las losas de piso, el marco y los muros companen la resistencia en los pisos inferiores pero se oponen 
en los superiores. 

En comparación con un muro aislado ante cargas laterales, la interacción con el marco produce menores 
momentos ·máximos (en la base), pero fuerzas conantes mayores. Esto aumenta la tendencia a una falla por cone . 

. _______ . Lo_an~rior_~_particularmente imponante si estudiamos la vieja práctica de algunos despachos de cálculo estructural 
de diseñar el marcO (sin muros) para resistir la i:aiga -graVitai:ióilary-enlos) muro(s) de manera separada (sin
marco) para resistir la carga lateral total. Puesto que para un muro conectado a un marco, el momento máximo 
es más bajo que el obtenido del análisis de un muro como voladiZo, el diseño por flexión seria conservador. Sin 
embargo, el diseño por cone seria peligrosamente no conservador ya que los conantes en el muro diseñado como 
voladizo son menores que los obtenidos en 111uros conectados a marcos. 

MientraS más flexibles son los muros, mayores serán los conantes que deben ser resistidos por las columnas 
de los marcos. En realidad la contribución de los muros a tomar conante es en los pisos inferiores. 

En algunas ocasiones, la resistencia y.- rigid~ de la cimentaCión no son suficientes para evitar el 
levantamiento del muro por cabeceo. Es:e fenómeno se traduce en cargas axiales mayores sobre el muro que 
aumentan su resistencia a la flexión. Este aumento, extr..:'.:unente quizá, no es conveniente, ya que aumenta la 
fuerza conante. Si este incremento no es tomado en cuen·-' se puco< dañar al muro por cone premaruramente. 
Además, el levantamiento del muro introduce conantes en vigas tranSversales para los que generalmente no son 
diseñadas. Estas fuerzas conantes se traducen en fuerzas axiales a tensión en columnas en el extremo opuesto de 
las vigas. Si esta fuerza de tensión no se consideró en el disedo y detallado de las columnas, es posible que se 
formen articulaciones plásticas en zonas no detalladas para ello. 

Análisis dinámicos más refinados han indicado un buen éomponamiento de sistemas mixtos bien detallados 
en los cuales los muros se extienden de la base a pane de la alrura del edificio. 
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Los comentarios hechos en las secciones .anteriores ~bre el confinamjento, anci~je y. deslizamiento son 
aplicables a este caso. 

6. MUROS ESTRUCTURALES ACOPLADOS 

6.1 Ventajas de Jos Muros Acoplados 

Una desventaja potencial de los mnros esuucturales con componamiento controlado por flexión es que la 
DJa.YOr pane de la disipación de energía ocurrirá mediante plastificación del refuerzo a flexión, lo que está asociado 
al peligro de una falla por deslizamiento en la articulación plástica. Este tipo de daño r$ dificil de reparar puesto 
que, por lo general, los muros resisten la mayor parte de las cargas gravitaciooales del edificio. 

Si consideramos el caso de dos muros acoplados, la rigidez del sistema aumentará con el peralte de las 
vigas ·de acoplamiento. Sin embargo, la principal ventaja de este upo de sistema cc.tá en su compónamiemo 
inelástico. La deformación de los muros ante cargas laterales causan grandes despl:u:::niemos relativos entre los 
extremos de las vigas de acoplamiento (Fig. 18). Esto provoca la formación de articulaciones en los extremos 
mucho antes de la formación de·las articulaciones en los muros mismos. La estructura puede disipar una cantidad 
significativa de energía a través de la sola fluencia de las vigas acopladas. Debido a la respuesta del edificio en el 
segundo y tercer modo de vibración, aun en medio ciclo de desplazamiento del muro, las vigas de acoplamiento son 
sometidas a varias ciclos de momento. 

Una ventaja adiciooal del sistema es que si las vigas son severamente dañada' <lurante un sismo, se pueden 
reparar de nianera relativamente fácil sin dejar al edificio fuera de servicio. Aun más, si las vigas son destruidas 
completamente, el edificio tiene la redundancia estructural que le brindan los muros trabajando de manera · 
independiente, lo que evita su colapso. · 

6.2 Criterio de. Diseño 

Para garantizar un comporamiento adecuado de los muros acoplados se debe satisfacer que: 
l. La formación de articulaciones plásticas en las vigas de acoplanüento debe ocurrir antes que la 

plastiflcación.de los muros; y 
2. Las vigas de acoplamiento deben ser detalladas para obtener bu"nas caracteristicas de disipación 

de energía. 

El primer requisito es satisfecho si _se diseñan los muros de manera que la resistencia nominal al coname 
sea mayor que el conante consistente cuando se alcanza la capacidad a flexión del muro. Esta capacidad se calcula 
considerando la reducción en la carga axial debido a la formación de articulaciones plásticas en las vigas de 
acoplamiento. En efecto, al fluir las vigas, las fuerzas cortantes en ellas se traducen en una reducción en las fuerzas 
axiales en los muros. Si la carga axial neta en el muro de sotavento es baja, se reduce la resistencia al corte y se 
favorece la ~egradación por deslizamiento. 

Respecto a la resistencia de las vigas de acoplamiento, es importante señalar que la relación claro-peralte 
de las vigas de acoplamiento es menor de dos, lo que resulta en elementos· vulnerables a fallas por cortante. 
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6.3 Diseño de Vigas de Acoplamiento 

Las primeras vigas de acoplamiento se reforzaron por cone de manera convencional, es decir, aplicando 
conceptos para vigas esbeltas y colocando estribos onogonales al eje a baja separación. Sin embargo, su respuesta 
ante sismos ha sido deficiente. Las vigas así reforzadas fallan por tenSión diagonal con degradación muy severa 
o por deslizamiento cerca del muro (Figs. 19a y 19b). Las razones de este componamiento son los altos esfuerzos 
conantes nominales que aceleran la degradación pnr cone y la distribución no lineal de esfuerzos, la cual es 
diferente de la supuesta por la teoría convencional de vigas. En efecto, el refuerzo longttudinal de la viga 
permanece a tensión en todo el claro, de manera que el conante se transmite por medio de un puntal diagonal (Fig. 
19c). 

Puesto que el concreto se degradará ante ciclos de carga, es necesario resistir la compresión diagonal a 
través de varillas diagonales que puedan resistir todo el componente inclinado de la fuerza conante. El minimo 
número de varillas es cuatro. Se deberán colocar estribos cerrados a 10 cm máximo para evitar el pandeo de dicho 
refuerzo. El refuerzo deberá anclarse en el muro para permitir su fluencia. Según NTC-Concreto el anclaje será 
igual a !.5 veces la longitud de desarrollo de las varillas. Este incremento pretende disminuir la concentración de 
esfuerzos en el anclaje. En la Fig. 20 se presenta el comportamiento de vigas de acoplamiento reforzadas 
convencionalmente y reforzadas con acero diagonal. Es imponante observar las excelentes características de 
disipación de energía de estas últimas." Los detalles del refuerzo de una viga de acoplamiento se ilustran en la Fig. 
21. Para evitar el desprendimiento del concreto agrietado, es necesario colocar refuerzo horizontal y venical 
minimo que funcionen como una canasta. Este refuerzo debe cumplir los ·requisitos para acero por cambio 
volumétricos y se colocará en dos capas, próximas a las caras de la viga, por afuera del refuerzo diagonal. 

7. MUROS DIAFRAGMA DE CONCRETO REFORZADO 

7.1 Características 

El componamiento sismlc() de tñarcos ·con muros·diafragma-(o.de.relleno)_de_CO_!!Creto reforzado depende 
del espesor relativo de los últimos con respecto a las dimensiones de vigas y columnas del ffi,U.co. -Eíl efecto, si __ _ 
los muros diafragma son muy delgados, el marco se defonnará como un marco sin muros; en este caso la energía 
se disipará en las vigas y columnas. Por el contrarío, si el muro tiene un espesor alto, el marco con muros 
responderá como un muro estructural. de manera que la energía se disipará mediante fluencta en la base de la 
estrUctura. Para muros diafragma de espesor intennedio, el marco con muros se componará como un muro 
estrUctural para bajos niveles de desplazanuento. Para desplazamientos elevados, los muros diafragma se 
componarán como puntales equivalentes de compresión y la estructura responderá como un marco arriostrado. 
Debido a la degradactón gradual de los tableros se logrará una significativa cantidad de energía disipada. Aunque 
el comportamiento de este tipo de sistemas no es~ tan bueno como el de muros acoplados, ofrece un incremento en 
resistencia, rigidez y disipación de energía comparado con un inarco simple, siempre y cuando el marco y los muros 
diafragma se diseñen y detallen adecuadamente. 

7.2 Criterios de Diseño 

Los posibles problemas de diseño en el empleo de muros diafragma y sus soluciones son: 
l. Flexibilidad de los tableros. Puesto que los muros diafragma son mucho más rígidos que el marco, 

es posible que la estructura falle por fluencia en la base. Para este caso, se recomienda que los muros diafragma 
se compongan de tableros separados por juntas ventcales, o bien que la carga asociada a la falla por flexión sea 
superior que la que produciría el aplastamiento del puntal de compresión. 

2. El puntal diagonal de compresión introduce en las columnas fuerzas conantes elevadas. Para evitar 
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una falla en la coluinnas se requiere usar una alta cantidad de refuerzo tranSversal de manera que resista todo el 
conante tranSmitido cuando el muro diafragma se agriete. Así, la resistencia al c<ine en los extremos de la coluinna 
deberá ser mayor que la carga de agrietamiento del muro diafragma (por lo general el r.sfu,..rzo de agrietamiento 
es del orden de 1.8 vf' ,. en lcg y cm2). 

3. El muro diafragma puede desprenderse del marco y no disipar energía. Para evitar ello se 
recomienda la colocación de una cuantía mínima de acero vertical y horizontal igual a 0.0025 c_on una separación 
máxima de varillas de 30 cm. Este refuerzo deberá estar anclado al ffiarco. 

Lo discutido anteriormente es válido para el caso que se quiera que. el muro diafragma contribuya a la 
resistencia y rigidez ante cargas laterales del edificio. Si el muro es divisorio únicamente, se deberá separar del 
marco por medio de una junta elástica. · 

8. DETALLADO 

En las secciones anteriores se han hecho varias observaciones respecto a la inflUencia del detallado en el 
componamiento de los muros· esuucrurales. A continuación se enfatizan los aspectos de juiuas de construcción y 
anclaje. La imponancia del confutamiento ha sido destacada en otras secciones. · 

.·; 

8.1 Juntas de Construcción 

Los muros estructurales de concreto normalmente se construyen colando por tramos, mismos que quedan 
separados por juntas de construcción. Estas juntas tienen, a menudo, una resistencia dudosa. En efecto, durante 
la compactación del concreto el material más pesado, los agregados, se precipitan al fondo de la capa de colado. 
Por tanto, en la parte superior existirá un .mayor contenido de pasta con relación agua/cemento más alta (de acuerdo 
a Abrams, a mayor relación agua/cemento, menor es la resistencia). 

Para evitar el deslizamiento a lo largo de juntas horizontales es necesario colocar suficiente refuerzo vertical 
(acero en el alma) con baja separación o acero diagonal (ver sección 4.4) para resistir el conante mediante el 
mecanismo de fricción-conante. Debido al desplazamiento relativo a lo largo de la junta rugosa, la junta se abre 
(un valor típico es del orden de 0.2 mm). Si algunas varillas cruzan la junta, éstas quedarán sometidas a fuerzas 

· de tensión que serán equilibradas por la compresión a ambos lados de la junta. La resistencia asociada a este 
mecanismo es proporcional al área transversal del acero que atraviesa la junta y al esfuerzo en las varillas. Para 
desplazamientos relativos pequeños (del orden de 0.2 mm o menos), el mecartismo de conante-fricción es razonable. 
Por tanto, el conante rasante resistente será función de la fuerza normal a la junta y de la fuerza desarrollada por 

.}as varillas que la cruzan multiplicados por un coeficiente de fricción. De esto último se desprende la necesidad 
de incrementar la rugosidad de juntas de construcción. Las juntas de construcción deben estar libres de polvo, 
partículas o cualquier otra sustancia que afecte la adherencia con el nuevo concreto. Ensayes de laboratorio han 
indicado que el uso de aditivos no modifica sustancialmente la resistencia al cone. 

El refuerzo venical mínimo es suficiente para controlar el desplazamiento en la base si el esfuerzo axial 
sobre el muro es igual o mayor de 4.2 lcg/cm'. 

8.2 Anclaje 

El refuerzo venical en muros, ya sean esbeltos o robustos, debe anclarse en la base del muro; esto es 
evidente. Parecerla que el anclaje del refuerzo del alma no es tan necesario en la pane superior del muro; sin 
embargo, es de similar imponancia, en panicular en muros bajos en los cuales la mayor parte del conante es 
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resistido por el refuerro venical después del agrietamiento del concreto. Se deberán emplear ganchos en la pane 
superior para garantizar un adecuado anclaje. Un aspecto relevante son las uniones de varillas. en panicular cerca 
de la base del muro. Las NTC:Concreto prohiben traSlapes de cualquier tipo en la zona de la aniculación plástica. 
En el caso de muros, la colocación de traslapes en zonas con esfuerzos altos es más detrimental que en el caso de 
columnas o vigas debido a la falta de un adecuado confinamiento latera( (hacia fuera del plano del muro) por la 
geometría del elemento. 

El refuerro horizontal se debera anclar en los extremos y, de preferencia, dentro de los elementos extremos 
CÓnflnados. 

En ocasiones no se presta suficiente atención a la separación entre las varillas, panicularmente aquellas 
colocadas en los elenientos extremos. Es común observar el uso de paquetes. de varillas de gran diámetro muy 
próximos entre sí lo que dificulta la adecuada colocación y compactaCión del concreto. Una mala práctica de colado 
se traduce en hoquedades que reducen la adherencia del refuerro, lo que a su vez conduce a una disminución en 
la resistencia, rigidez y capacidad de desplazamiento del muro. Se debe tener especial cuidado en supervisar dicha 
condición. 
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COMPORTAMIENTO Y DISEÑO DE 
ESTRUCTURAS DE CONCRETO REFORZADO 

UNIONES DE ELEMENTOS 

Sergio M. Alcocer 
Centro Nacional de Prevención de Desastres e 

InstitutQ de Ingeniería 

l. INTRODUCCION 

El diseño de uniones ha sido un aspecto que no ha recibido la debida atención por pane de investigadores, 
y de profesionales de la construcción y diseño. A menudo se argumenta que la importancia que se la ha ciado 
recientemente a las uniones, en particular la de vigas con columnas, es exagerada ya que no existe evidencia 
abundante de fallas en sismos pasados. Esta idea se basa en que los problemas en marcos de concreto reforzado 
se han presentado por diseños mal concebidos en vigas y, paniculannente, por un detallado inadecuado de columnas. 
Sin embargo, sismos recientes, como el de El Asnam en 1980 (Fig. 1), los de México en 1985, San Salvador en 
1986, Loma Prieta en 1989, y el de Los Angeles en 1994, han evidenciado fallas por cone y de anclaje en uniones 
viga.:COlumna. 

Es común que los diseñadores olviden el detallado de las uniones. Se deja al constructor la definición de 
detalles críticos que influyen en el componamiento de la estructura. Las uniones son criticas porque aseguran la 
continuidad del edificio y porque tranSmiten fuerzas de un elemento a otro. Así, las cargas y fuerzas deben 
tranSmitirse del sistema de piso a las trabes, de ellas a las columnas, y de las últimas a la cimentaCión. La 
tranSferencia de fuerzas entre los elementos depende del detallado cuidadoso de las uniones y de la supervisión 
minuciosa que asegure que la fabricación y la construcción sigan las instrucciones o intenciones del diseñador .. 

1 

2. CRITERIOS DE DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA 

Los criterios de diseño de uniones viga-columna se pueden formular como sigue: 
l. . La resistencia de la unión debe ser mayor o igUal que la máxima demanda que corresponda a la 

formación del mecanismo de colapso del marco. Esto eliminará la necesidad de reparar una región inaccesible y 
que sufre deterioros de resistencia y rigidez considerables si se somete a acciones cíclicas en el intervalo inelástico. 

2. La resistencia de la columna no debe afectarse por una posible degradación de resistencia de la 
unión. 

3. Ante sismos moderados, las uniones deben responder en el intervalo elástico. 
4. Las deformaciones de la unión no deben contribuir significativatnente al desplazamiento de 

entrepiso. 
5. El refuerzo en la unión, necesario para garantizar un componamiento satisfactorio, no debe 

di.ficultar la construcción. Una unión típica conecta elementos provenientes de tres direcciones; se debe evitar la 
interferencia de las varillas que vienen de todas las direcciones. 
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3. COMPORTAMIENTO ESPERADO 

Puesto que la respuesta de uniones viga<alumna está controlada por m=i"mos d<· cone y adherencia, 
que tiene un componamiento histerético pobre, no es posible.considerar a la unión como una fuente imponante de 
disipación de energía. Por tanto, la unión debe experimentar oajos niveles de agriet=i""'"' y plastificación. La 
unión debe detallarse de manera que sus deformaciones no contribuyan signifie>~r ivemeulP a la distorsión del 
entrepiso (se entiende por distorsión al cocieote del desplazamiento relativo entre la '-'tura dr entrepiso). Uniones 
bien diseñadas contribuyen en 20% a la distorsión total. 

Corno ejemplo, una unión de fachada estará sometida a las fuerzas indicadas en la Fig. 2. En la Fig. 2b · 
se presenta la distorsión angular de la unión. El agrietamiento de las vigas. en las caras de las columnas, y el 
fisuramiento de las colUmnas en las panes supenor e inferior de las vigas son el resultado del desliZamiento del 
refuerzo a través de la unión. Es común suponer en el análisis de edificios que lzs condiciones de apoyo de las 
vigas en las columnas son iguales a un empouamiento. En realidad, el refuerzo '" las vigas se desli,zará aun para 
bajos niveles de esfuerzo, de manera que un empotramiento perfecto no es posible. La unión se deforma en conante 
por las fuerzas "resultantes que obran en la unión (Fig. 2c), las cuales producen tensión a lo largo de una diagonal 
de la unión y compresión a lo largo de la otra. Las primeras grietas diagonal es aparecen cuando los esfuerzos 
principales de tensión exceden la resistencia a tensión del concreto. Puesto que las grietas son similares a las grietas 
por conante en una viga. Jas. primeras recomendaciones de diseño se basaron en ecuaciones adaptadas de 
requerimientos de cone para vigas. Es imponante notar que las magnitudes· de las fuerzas a las que se somete una 
unión son varias veces las aplicadas en vigas y columnas. 

Ante sismos, las vigas que llegan a la unión en lados opuestos probablemente estar.m sujetas a momentos 
ftexionantes de signos opuestos. Los factores más imponantes a considerar en el diseño de uniones viga<alumna 
incluyen: 

l. 
2. 
3. 

Conante. 
Anclaje del refuerzo. 
Transmisión de carga axial. 

4. TIPOS DE UNIONES EN MARCOS DE CONCRETO REFORZADO 

4.1 Según su Configuración Geométrica 

De acuerdo al tipo de anclaje de las varillas de las vigas,· las uniones se pueden clasificar e~ ::lleriores (las 
varillas pasan rectas a través de la unión, Fig. 3) y en exteriores (las barras se anclan mediante gancaos, Fig. 4). 
Atendiendo a la configuración de los elementos adyacentes, existen varios tipos de uniones exteriores. Por claridad 
en el dibujo no se muestran las losas de piso (monolíticas con las vigas). 

4.2 Según el In:~rvalo de Comportamiento 

Aunque es preferible diseñar las uniones para que permanezcan en el intervalo elástico, es muy posible que 
ocurran deformaciones inelásticas en ella si los elementos adyacentes, vigas o columnas, se deformim plásticamente. 
En este caso las deformaciones inelásticas a lo largo de las varillas penetrarán la junta; esta unión será del tipo 
inelástico. Por otro lado, es posible diset_ un marco de manera que se anicu!en las vigas lejos de la unión (Fig. 
5), de manera que esta permanezca en el 1ntervalo elástico. Para este tipo de marcos la unión será elástica. 
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5. 'MECANISMOS DE RESISTENCIA AL CORTE EN UNIONES INTERIORES 

Un marco de concmo reforzado, diseñado según el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal 
(RDF-87) debe disipar energía ante cargás inducidas por sismos, mediante la formación de articulaciones plásticas 
en las vigas. Cuando éstas desarrollan sus resistencias máximas, las uniones estarán sujetas a fuerzas cortantes 
elevadas. 

Bajos los efectos sísmicos, se generan momentos flexionantes y fuerzas cortantes en vigas y columnas que 
esfuerzan al núcleo de la unión como se ilustra en la Figs. 6a y 6b. En este dibujo las resultantes de los esfuerzos 
de tensión se denotan como T, y las resultantes de esfuerzos de compresión en el concreto y acero se identifican 
como C. 

Por equilibrio de fuerzas horizontales tenémos que 

vjh = TB + T' B - ve 

donde V, es el promedio de las fuerzas cortantes de las columnas superior e inferior. El cortante en columnas es 
el correspondiente al desarrollo de los momentos máximos en la vigas. 

Se han identificado dos mecanismos de resistencia al corte en uniones interiores. El mecanismo del puntal 
diagonal de compresión (Fig. 6c) se forma a lo largo de la diagonal principal de la unión como resultante de los 
esfuerzos verúcales y horizontales de compresión que actúan en las secciones críticas de vigas y columnas. Es 
importante notar que el puntal se desarrolla independientemente de las condiciones de adherencia de varillas dentro 
de la unión. En este mecanismo, el nudo fallará cuando el puntal lo haga por compresión-<:artante. En la Fig. 7 
se muestran los lazos b.isteréticos de una unión que falló por cortante. · 

En el segundo mecanismo, llamado de armadura, se forman pequeños puntales diagonales distribuidos en 
la unión (Fig. 6d). Estos puntales deben ser equilibrados por esfuerZos de tensión en el refuerzo vertical Y· 
horizontal, y por esfuerzos de adherencia a lo largo de las barras de vigas y las varillas externas de la columna. 
Este mecanismo es posible únicamente si se mantiene una buena adherencia a lo largo del refuerzo de vigas y 
columnas. Sin embargo, es dificil mantener una buena adherencia después de la fluencia del acero. Conforme la 
adherencia se deteriora (y, por tanto, las varillas se deslizan dentro de la unión) el mecanismo de la armadura se 
degrada, de manera que el puntal diagonal de compresión tiene que resistir la mayor parte de las fuerza cortantes 
en la unión. 

Las expresiones de diseño de las Normas Técnicas Complementarias de Diseño y ConstrUCCión de 
Estrocruras de Concreto (NTC·Concreto) se basan en el mecanismo del puntal diagonal a compresión. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la resistencia al corte de uniones aumenta con la resistencia del 
concreto. 

Por otro lado, se ha mostrado que es necesario colocar una cantidad mínima de refuerzo transversal para 
mantener el concreto y la resistencia al corte. También se ha notado que si se incrementa la cantidad de acero 
lateral en la unión, no se obtienen mayores resistencias al corte. 

Los resultados de ensayes indican que la presencia de vigas transversales, sean cargadas o no. mejoran el 
comportamiento de la unión porque contribuyen a preservar la integridad del concreto del núcleo. En forma similar, 
el ancho de las vigas también influye en el comportamiento. 

Se han aplicado diferentes niveles de carga axial en la columna en ensayes de laboratorio. Los resultados 
indican que la carga axial en la columna no influye en la resistencia de la unión. 
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' La losa de piso ha sido incluida en alguno especímenes. De acuerdo a lo observado, se ha destll<:l\!WJa 
panicipación de la losa en el confinamiento de la unión y en la capacidad a flexión de las vigas. Se ha enco •. ~:·" 
que la contribución del refuerzo de la losa sumado a aquélla del acero de la viga, aumenta la resistencia a mo·f:' 'l!b 
negativo O echo superior a tensión). 

Se ha encontrado que un deficiente comportamiento de la adherencia afecta severamente la rigidez y 
capacidad de disipación de energía de la unión. Aun más, el deterioro en la adherencia modifica el mecanismo de 
transmisión de fuerza cortante. En la Fig. 8 se presentan las respuestas histeréticas para dos modelos, llamados 
A y O. Para el espécimen A se aprecian lazos con baja disipación de energía (área interna reducida) y deterioro 
de la rigidez debidos a un anclaje inadecuado de las barras rectas, mientras que las curvas para el modelo O exhiben 
una respuesta estable con buena disipación de .energía. · 

Los parámetros que influyen en la adherencia de las varillas a través de las uniones son: 
. l. Confinamiento, que afecta significativamente el comportamiento de la adherencia bajo condiciones 
sísmicas. La adherencia de la barras de vigas puede mejorarse si se aumenta el confinamiento·, ya sea mediante una 
mayor carga axial o por medio del refuerzo longitudinal interior de la columna. 

2. Diámetro de la varilla. Aunque no afecta significativamente la resistencia a la adherencia, sí limita 
la fuerza máxima que puede ser transferida por este mecanismo. Por tanto, la relación entre el diámetro de las 
varillas con respecto a las dimensiones de la unión debe mantenerse constante (límite superior). Mientras mayor 
es esta razón, aumenta la probabilidad de falla de la adherencia. 

3. Resistencia a la compresión del concreto. No afecta de manera importante ya que la adherencia 
depende de la resistencia a la tensión del concreto. 

4. Separación entre las varillas. Si la separación es menor de cuatro veces el diámetro de la varilla, 
la resistencia de adherencia disminuye en un 20% . 

S. Tipo de corrugación. La reacción de la corrugación contra el concreto circundante es la fuente 
más importante de la adherencia. Debe considerarse la posición de las varillas durante el colado. En efecto, si se 
colocan 30 cm o más de concreto por debajo de la varilla, la resistencia a la adherencia disminuye. 

6. 

Puesto que en una unión exterior sólo se conecta un. viga a la columna, en la dirección de estudio (Fig. 9), 
la fuerza cortante en la unión será menor que la que se aplica en uniones interiores de dimensiones y refuerzo 
iguales. De las resultantes del dibujo, la fuerza cortante horizontal en la unión es igual a 

VJh = T- Vcol 

Análogamente a las uniones interiores, se distinguen dos mecanismos de resistencia al cortante: el del puntal 
diagonal de compresión y el de la armadura. --

Con objeto de obtener un comportamiento adecuado de uniones exteriores ambos lechos de las varillas de 
las vigas deben doblarse hacia la unión: el gancho debe colocarse lo más cerca de la cara externa de la columna 
como sea posible, a menos que la columna sea muy profunda (ya que sería un muro esbelto). 

De acuerdo a la gráfica, para resistir los momentos flexionantes y las fuerzas cortantes sísmicas, se formará 
un puntal diagonal (ver Fig. 9) entre el radio del doblez de la varilla superior y la esquina inferior derecha de la 
unión. Es importante destacar que para mantener este mecanismo de transferencia de carga es indispensable 
confinar la unión con refuerzo transversal. 
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En efecto, el acero'Iateral en uniones exteriores persigue dos objetivos. Primero, conflnar el concreto a 
compresión para incrementar su capacidad de deformación y mantener su resistencia (quizá aumentarla). Segundo, 
confinar el tramo recto del gancho que tratará de salirse por la cara externa de la columna. 

Los siguientes aspectos deben considerarse en el diseño de uniones exteriores: 
l. Si se espera la formación de una articulación plástica en la cara de la columna, el anclaje de las 

varillas de la viga se debe suponer que inicia dentro de la columna. Las NTC-Concreto suponen que la sección 
critica, a partir de la cual se mide la longirud de desarrollo, coincide con el pailo externo del núcleo de la columna. -

· 2. Para garantizar un anclaje adecuado de las varillas de la viga en columnas poco profundas se 
recomienda: 

· a. . Usar varillas de diámetro pequeño. 
b: . Emplear placas de anclaje soldadas a las varillas. 
c. Colocar pequeñas varillas en el radio interior del doblez para retrasar el aplastamiento 

o desprendimiento del concreto en ese lugar. 
d. Colocar una cantidad suficiente de estribos horizontales para restringir el movimiento del 

gancho. 
3. Las varillas de las vigas deben doblarse hacia dentro de la unión. El detallé de colocar el doblez 

hacia afuera de la unión,'es decir, hacia la columna, no es adecuado en zonas sísmicas. 
4. Colocar el doblez del gancho lo más cercano a la cara externa de la columna. 
5. Cuando la arquitecrura del cdiflcio lo permita, o cuando vigas peraltadas lleguen a columnas 

esbeltas, se recomienda terminar las varillas de las vigas en pequeñas extensiones en la fachada (Fig. 10). Este 
detalle mejora notablemente.las condiciones de anclaje de las varillas, lo que se traduce en un comportamiento 
superior de la unión. 

6. Para reducir los esfuerzos de adherencia, siempre es preferible el empleo de varillas con el menor 
diámetro como sea práctico. En uniones exteriores, no es aplicable el requerimiento del diámetro de la varilla en 
función de las dimensiones de la columna. En general, es más fácil cumplir con los requisitos de, anclaje en las 
uniones exteriores que en las interiores. 

7. DISEÑO DE UNIONES VIGA-COLUMNA SEGUN NTC-CONCRETO 

Como se mencionó anteriormente, el diseilador debe prestar atención a dos aspectos para lograr que la 
unión viga-columna se compone adecuadatnente: la resistencia, de la unión al cone y el anclaje de las varillas de 
la viga. Ambos estados limite son cubienos por los requisitos para el diseño de uniones viga-columna de NTC
Concreto Incluidos en el An. 5.4. Para revisar la resistencia del¡¡udo a fuerza conante en cada dirección principal, 
en forma independiente, se considerará un plano horizontal a media alrura del nudo. Para esta revisión, las NTC
Concreto distinguen dos casos: 

·J. Nudo .confinado, que es aquél al cual llegan cuatro trabes y en donde el ancho de cada una es al 
menos 0.75 veces el ancho respectivo de la columna. 

2. Otros nudos, que son los que no satisfacen lo anterior. 

Para nudos confinados el esfuerzo máximo nominal es igual a 5.5'/f", y para otro tipo de uniones es igual 
a 4.5'/f",. Se supone que un nudo confinado resiste cargas superiores a otros nudos. El esfuerzo nominal obrará 
sobre un área definida por la profundidad de. la columna y un ancho efectivo, que es, por lo general, igual al 
promedio de los anchos de la o las vigas y de la columna en la dirección de análisis. Los esfuerzos máximos 
señalados se refieren a la resistencia a compresión-conante del concreto en el mecanismo del puntal diagonal de 
compresión. 

Para confinar el concreto del nudo, así como-los ganchos de las varillas en uniones exteriores, se debe 
c0locar refuerzo transversal mínimo como en columnas. Al igual qu~ en columnas, el acero lateral estará formado 
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por estribos cenados de una pieza, sencillos o sobrepuestos. Los estribos deben· remataise con dobleces de ,';0f 
grados, seguidos de tramos ~tos de no menos de 10 diámeuos ~ largo. La separación no debe exceder ,.·:A 
cuana pane de la menor dimensión transversal del eleiJlCI!lO, ru de 10 cm. . Los reqwsaos antenores bust.áíl 
preservar la integridad del concreto de manera que se mantenga el mecanismo de transferencia del puntal diagonal 
de compresión. Es imponante Cumplir estrictamente con Jos requisitos anteriores para evitar dail.os severos, dificiles 
de reparar, en la unión. Si el nudo está confinado como se indicó arriba. las NTC-Concreto permiten usar la mitad 
del refuerzo transversal mínimo. Esto reconoce que las trabes que llegan a la unión la confinan por lo que no se 
requiere la misma cantidad de acero lateral que para nudos no confinados. 

El segundo aspecto imponante en el diseño es el anclaje de las varillas. Para evitar fallas de adherencia 
que, como ya se dijo, afectan la rigidez y capacidad de disipación de energía de la unión, las NTC-Concreto seilalan 
que el diámetro de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a través de la junta deben seleccionarse de 
manera que la dimensión del elemento en la dirección de la varilla sea cuando menos 20 veces el diámetro de ella. 
ASí, por ejemplo, si la columna tiene una profundidad de 50 cm, el diámetro máYimo de varilla que puede usarse 
es del No. 25 (la designación esta en milímetros y corresponde a una varilla de 1 pulg de diámetro). Se permite 
que el peralte de la viga sea 15 veces el diámetro cuando más del 50% de la carga lateral es resistida por muros 
estructurales o cuando la carga axial de la columna superior al nudo es alta. 

Para juntas exteriores, como se explicó, las varillas deben terminar en ganchos a 90 grados. La longitud 
de desarrollo se mide desde el plano externo del núcleo de la columna hasta el paño externo de la barra en. el 
doblez. La ecuación para calcular la longitud de desarrollo en kg y cm' es 

. f 
Lh = 0. 076 db __ Y_ 

,fi7 

donde d, es el diámetro de la varilla. El tramo recto después del doblez no será menor de 12d,. 

Un último aspecto relevante con uniones viga-<:alumna es que las varillas longitudinales de las vigas deben. 
pasar por el núcleo de la columna. Esto se debe a que no existe suficiente información experimental que permita 

--extrapolar los requisitos de diseño-vigentes-a-casos-en-los-que el refuerzo pase-o-se-ancle-afuera-de-Ja-columna:--
El refuerzo de Jos modelos ensayados que sirvieron de base para la formulación de los requerimientos de las NTC
Concreto se anclaba o pasaba a través del núcleo. 

8. UNIONES DE ESQUINA 

Las uniones de esquina, o de rodilla, empleadas en marcos planos o en otras estructuras, presentan un 
problema especial de detallado. La esquina puede estar sujeta a fuerzas que la traten de abrir o de cerrar (Fig. 11). 
Una situación similar ocurre cuando dos muros se mtersecan. Desafortunadamente no existe suficiente información 
sobre el componamienio de este tipo de uniones y del las del siguiente tipo antes cargas cíclicas. La discusión que 
sigue es válida para cargas monótonas. 

Ensayes de laboratorio han indicado que la falla de este tipo de UÓiones es el resultado del agrietamiento 
por tensión diagonal, por falla de anclaje (sobre el refuerzo), por fluencia del acero, por dail.o del anclaje o por 
aplastamiento del concreto. Aunque la tensión diagonal es a menudo ignorada, esta puede ser la causa de la falla 
en esquinas que se abren. El anclaje es el problema más común en esquinas que tratan de cerrarse. El 
agrietamiento diagonal en una unión que se abre se presenta en la Fig. 12. El refuerzo debe colocarse como se 
ilustra. El refuerzo se debe anclar con ganchos. Para confinar el concreto que resiste compresión se deben colocar 
estribos cenados. 
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9. . UNIONES EN FORMA DE "T" 

Este tipo de uniones se presentan cuando una losa se conecta con un muro, cuando los muros se conectan 
con zapatas, en vigas que llegan a columnas, o en columnas que llegan a vigas de techo. Se han conducido ensayes 
de laboratorio (Fig. 13) en los cuales se observó un incremento en la resistencia conforme se usan los detalles de 
las gráficas de la derecha. En efecto, solamente con cambiar la di=ión del gancho se incrementó la resistencia 
en 40%. Esto se debe a que el puntal de compresión que se desarrolla a través de la junta produce el 
desconchamiento del concreto abajo del gancho cuando éste se dobla hacia la derecha. Cuando el gancho se coloca 
hacia la izquierda, el puntal de compresión reacciona contra el radio del doblez·. como en el caso de uniones 
exteriores viga-rolumna. 

10. LAS UNIONES EN LOS PLANOS DE CONSTRUCCION 

Para evitar errores o malas interpretaCiones durante la construcción de uniones, es necesario que el 
diseñador muestre los detalles de las conexiones en los planos estructurales. Al momento de incluir estos detalles, 
el diseñador es forzado a verificar que dicho detalle se pueda construir. Esto se relaciona con la colocación ~el 
refuerzo, y con la colocación y compactación del concreto. Por ejemplo, una viga del mismo ancho que el de la 
columna causará problemas al obrero de la construcción si durante el diseño no se .consideró que un recubrimiento 
igual sobre el acero transversal de la viga y la columna, provocará que los refuerzos longitudinales de la columna 
y la viga coincidan. Si en este caso la sección uansversal de la columna se agrandara no habria problema. Las 
NTC-Concreto requieren que se incluyan dibujos acotados y a escala del refuerzo en uniones viga-columna (Art. 
5.4); sin embargo, lo anterior debe ser aplicado en otro tipo de uniones. 
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(b) 

(1) 

Fig. 1 Falla de uniones viga-<:alumna on (a) el sismo de El Asuam y (b) 1011 un espécimen de laboralorio 

k) 

Fig. 2 Fuerzas y distorsión de una unión viga-<:alumna 
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Fig. 3 Union~ interiores vigaweolumna 

(g) 

Fig. 4 Union~ exteriori!S vigaweolumna 
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Fig. 7 Falla por cortante en una unión interior viga-columna 

~ ,_, .. 
. ............ . 

Fig. 8 Influencia del anclaje en }a respuesta histerétlca de una unión interior viga-columna 

Fig. 9 Mecanismos de resistencia al corte en uniones exteriores viga-columna 
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Fig. 10 Extensiones de viga para colocar las varillas 
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Fig. 11 Uniones de esquina 
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Fig. 12 Unión de esquina que se trata de abrir 
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SEISMIC BEHAVIOUR OF STRUCTURAL CONCRETE LINEAR ELEMENTS 

(BEAMS, COLUMNS), AND THEIR CONNECTIONS 

COMPORTEMENT SISMIQUE DES ELEMENTS STRUCTURAUX LINEAIRES 

(POUTRES, POTEAUX) ET DE LEURS JONCTIONS 

Vitelmo V.BERTERO 

University of California 
Berkeley, Calif. U.S.A. 

SUMMARY 

This state-of-the-art report summarizes knowledge of seismic behavior 
of linear reinforced concrete elements; points out studies which have already 
led te improved design and construction rules for seismic resistant structures; 
discusses problems without satisfactory solutions; and formulates recommendati9ns 
for research and development. This report has been divided into eight main 
sections. The first section includes introductory remarks, objectives and 
scope. The second section reviews general aspects and problems involved in pre
dicting seismic behavior of R/C linear elements and their connections. The · 
third, fourth, and fifth sections review seismic behavior of beams, columns, and 
beam-column joints, respectively. In these sections only the behavior of 
elements cast with normal weight aggregate end ordinarily reinforced are 
discussed; lightweight aggregate elements are reviewed in section six. Section 
seven reviews seismic behavior of prestressed, and of precast elements and 
their connections. Finally a summary, conclusions, and recommendations for 
future research and development are presented. 

RESUME 

,Ce rapport,résume les connaissances du comportement séismique des éléments 
lineaires du beton armé. Il souligne les études qui ont conduit a une améliora
tion des méthod~s de "design" et de construction des structures résistantes 
a~x secousses seismiques. Ce rapport discute aussi des problemes pas encere 
resolus, et formule des recommeñdations relatives aux besoins de recherche et 
de développement. Le rapport a été divisé en huit sections. La premiere 
section cantient l'introduction, les objectifs et le cadre de l'etude. La 
deuxieme passe en revue des aspects et des problemes rencontrés dans la pré
diction du comportement seismique des élements linéaires de béton armé et 
leur~ connections. Les t~oisieme, quatrieme, et cinquieme sections sont con
sacrees au comportement .seismique des poutres, des colonnes, et des connections 
poutre-colonnes. Ces sections se limitent aux éléments de béton fabriqués 
avec des agrégats de poids normal, et armés de fa)On .standard. La sixieme 
section traite les éléments fabriqués avec des agrégats légers. La septieme est 
consacrée au compor:tement séismique .des éiéments précontraints et préfabriqués, 
et leurs connections. Finallement, un ré~umé, des conclusions, et des rec
commandations pour les futures recherches et développements sont présentés. 
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1 . INTRODUCTION 

1.1 General 

Significant advances have_been made in the U.S. in the last two 
decades in understanding seismic behavior of concrete structures. This is 
particularly true for concrete structures of the moment-resisting frame type 
whose basic elements are beams and coiumns, their connections and supports, 
and interacting floor slabs. The stimulus for these advances were [1]; the 
First World Conference on Earthquake Engineering in 1956 [2]; the publica
tions of 1959 SEAOC Blue Book [3]; the PCA Manual in-1961 [4]; and the dam
ages caused by the following earthquakes: 1964 Alaska [5], 1967 Caracas, 
Venezuela [9], the 1968 Tokachioki, Japan, and 1971 San Fernando [6]. 

By reviewing the proceedings of the six world conferences on earth
quake engineering [2, 7-11], a picture can be obtained of the advances made 
during the last two decades in predicting seismic behavior of concrete 
structures. These advances have been particularly noticeable in the last ten 
years, and have had sorne impact in earthquake resistant design of all kinds 
of concrete structures. However, much of present knowledge has not been 
practically applied, because usually there are several problems to ·overcome 
befare research results can be introduced into codes and implemented in 
practice [ 1 ]. In spite of these problems there has, been considerable pro- · 
gress in developing code requirements for earthquake resistant construction. 
This is reflected in new codes such as the 1976 Mexican Code [12, 13 ], the 
1976 New Zealand Code [ 14 ], and the Tentcrtive Provisions for the Development 
of Seismic Regulations for Buildings [15 ]. ' 

------ ----~----

The work that has-beeñ-dón-e -in-the-fi'ela a·rseismic-behavior-of------- --- -- --
structural concrete linear elements and their connections cannot be reviewed 
adequately or even summarized in one short paper. Therefore some.restric-
tions·will have to be placed in the objectives and scope of this report. 

l. 2 Objectives 

The main.objectives of this report are: 

1) to summarize present knowledge of seismic·behavior of linear 
reinforced concrete elements; pointing out those studies which have already 
led or may lead to improved design and construction rules for seismic resis
tant structures; 

2) to discuss problems whose solutions are not yet >atisfactory and 
to formulate recommendations for research and development needs. 

1. 3 Scope 

To achieve the above objectives, first a summary was made of the data 
and results available from studies of the seismic behavior of linear rein
forced concrete elements and their subassemblages, and complex structures made 
of such structural elements. The significance of these results was analyzed 
in light of the total problem of the design·and construction of seismic resis-
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tant concrete structures. Ordinarily reinforced linear elements cast in place 
of normal weight concrete are considered first. Then the problems created by 
the use of ·1 ightweight concrete and the use of. prestressing and precasting 
techniques are discussed. 

This state-of-the-art report has been divided in to eight ·main 
sections. 

l. 
2. 

3. 
4. 
5. 
6. 

7. 

8. 

Introduction 
Review of General Aspects and Problems lnvolved in Predicting 
Seismic Behavior of Structural Concrete Linear Elements and their 
Connections 
Seismic Behavior of Structural Concrete Beams 
Seis mi e Behavior of· S:tructural Conc.rete Col umns 
Seismic Behavior of Beam-Column Joints 
Seismic Behavior of Structural Lightweight Concrete Linear 
Elements and their Connections 
Seismic Behavior.of Prestressed and Precast Linear Elements and 
their Connections 
Summary, Conclusions and Recommendations for Future Research and 
De ve 1 op ment. 

A review of the state-of-the-art of experimental work on seismic 
behavior of linear elements up to 1972 has been presented by the author in 
'Ref. 16. Therefore, in this report only accomplishments not reviewed in Ref. 
16 and particularly those in studies published since 1972, will be presented. 
A review of studies carried out up to the beginning of 1977, as well as· a dis
cussion of·the accomplishments and research and development needs at that 
year, has been presented in a workshop on "Earthquake-Res i stant Rei nforced 
·Concrete Building Construction" (ERCBC) sponsored by the U.S. National Science 
Foundation [17]. Most of the present report is based on the papers, reports 
and discussions presented at the ERCBC workshop and those that have been pub
lished since then. Because of lack of time and space, it has not been possi
ble to present an exhaustive review of the subject under consideration. Only 
general questions of the seismic behavior of linear elements are discussed 
herein. For a more detailed discussion the reader is referred to Ref. 17. 
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2. REVIEW OF GENERAL ASPECTS·AND PROBLEMS 
INVOLVED IN PREDICTING SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL 

CONCRETE LINEAR ELEMENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

2.1 General Remarks 

Seismic performance of reinforced concrete structures during moderate 
and severe earthquake ground motions has ranged from minor cracking to com
plete collapse. Dueto these collapses, and the relatively lower strenoth and 
ductility per unit weight of ordinary (unconfined) reinforced concrete when 
compared with structural steel, it has been suggested that concrete structures 
are particularly vulnerable to earthquakes. However, as Bresler points out 
[18], many concrete structures have withstood severe earthquakes without sig
nificant damage, suggesting that there is nothing inherent in concrete struc
tures which makes them particularly vulnerable to earthquakes. Regardless of 
the material used, properly designed structures will perform well, although 
reinforced concrete may be less "forgiving" or less "tolerant" of improper 
construction (workmanship) and maintenance. Due to this sensitivity, to have 
reinforced concrete structures that will behave satisfactorily under severe 
earthquake ground motions it is necessary that designers pay special attention 
to all the·factors that can affect seismic structural performance. It is not 
enough to design structures in accordance with the requirements of the latest 
seismic cedes. Performance of a structure depends on its state when the 
earthquake strikes, which may well be significantly different from the state 
the designer thought would exist at that time. Thus, modifications, mainte
nance, and repair of structures during their lives must be considered in addi
tion td the general aspects involved in their construction. 

_ _ __ The general_ philosophy_ of earthquake--.resistant_ design for:_bui 1 dings _ - -------
other than essential facilities has been well'established and propases to: 
prevent nonstructural damage in frequent minar earthquake ground shakings; 
prevent structural damage and minimize non-structural damage in occasional 
moderate earthquake shakings; and avoid collapse or serious damage in rare 
majar ground shakings. This philosophy is in complete accord with the 
concept of comprehensive design. However, :urrent design methodologies fall 
short of ·realizing the objectives of this .general philosopny [l9]. 

In a comprehensive desi.gn approach it should be ro:ognized that 
building damage may result from different seismic effects. (l) ground 
failures dueto fault ruptures orto the effects of seismic waves; (2) vi
brations transmitted from the ground to the structure; (3) seismic sea waves 
(tsunamis) and tsunami-like disturbances and seiches. in lakes.; and (4) other 
consequential phenomena such as fires, and floods caused by dam failures and 
landsl ides. 

The seismic effect that usually concerns the structural engineer, and 
is accounted for by seismic-resistant design provisions of building codes, is 
the response or vibration of a building tothe·ground shaking that might occur 
at its foundation. Although damage due to other effects may exceed that aue 
to vibration of the building, this paper considers only the effects of ground 
shaking at the foundation of concrete structures. 
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2.2 Construction and Maintenance Aspects 

As pointed out earlier, a building's response, and the damage it sus
tains during any kind of excitation depends on how the building was actually 
constructed, not on how the designer thougnt it would behave. Furthermore, 
design and construction are intimately related: the achievement of good work
manship depends, to a large degree, on the simplicity of the detailing of mem
bers, connections, and supports. This is especially true for reinforced con
crete structures. Although it is possible (on paper and even in laboratory 
specimens) to detail reinforcement in such a way that seismic behavior is con
siderably improved, in the field such design details may be too elaborate to 
be economically feasible. A design can only be effective if it can be 
constructed. 

Field inspection has revealed that a large percentage of damage and 
failure has been due to·poor quality control of structural materials and/or 
peor workmanship, problems which could have been corrected if the building 
had been carefully inspected during construction. In many other cases_ 
damage, even failure, may be attributed tó improper maintenance of buildings 
during their service life [20]. 

Analyses of mill tests of reinforcing steel bars, .field control tests 
of concrete cylinders, and mechanical materials studies of specimens removed 
from the structures, show considerable variation·in mechanical characteris
tics [ 20 ]. In view of this variability, present seismic cede provisions. 
which specify only mínimum and maximum material strengths, and recommend that _. 
the design and capacity of members be based on these cede specified strengths 
alone, are unreliable and can lead to unsafe designs. This is especially , 
true in designing connections and in designing for shear for reinforced con-
crete structures. 

2. 3 Genera 1 Features of Se i smi e-Res i stant Des i gn 

Efficient seismic-resistant construction necessitates careful atten
tion to the.total seismic design, construction, and main~enance process. The 
phases of this process include: evaluating the seismic threat, selecting the 
structura'l layout ·a-nd predicting the mechanical behavior of the whole soil
building system; proportioning and detailing the structural components, with 
their connections and supports; analyz_ing the reliability of the design · 
obtained; and constructing and maintaining the building during its service 
1 ife. 

The main design aspects -that should be considered are summarized in 
the flow diagram show in Fig. l. This diagram shows the intimate relation
ships of the different aspects and steps in the design process. The inelas
tic response of a structure and therefore of its components, is extremely 
sensitive to the dynamic characteristics of ground motion to which it is sub
jected, as well to mechanical characteristics of its structural and non
structural components. Studies of the response of concrete·structures to 
severe earthquakes show that the performance of any specific critical regían 
of an element is not only very sensitive to the gound motion and the 
mechanical characteristics of the structural materials but even to the final 
main and secondary reinforcement. This sensitivity must be recognized in 
arder to· properly analyze the significance of the results to be presented 
1 a ter. 
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In most designs the loading that will occur during the life of a 
structure is uncertain and can only-be described in probabilistic terms. This 
is especially true for seismic loadings as the uncertainties are unusually 
large. Clearly, it would be rational to take a probabil istic approach to 
seismic design [32]. Todo this it will first be necessary to collect suffi
cient statistical data. 

In summary, the seismic behavior of any element depends on the inter
action of the ground motion and the structure to which this element belongs 
[19- 22]. The seismic behavior of any structural element cannot be predict
ed solely on the basis of its mechanical characteristics: the pattern (shape 
functi on) of the excita:., ons ( forces, defonnati ons, ·changes in en vi ronment, 
etc.) to which it is subjected must.also be defined. Establishing the 
probable critica] excitation involves signifi~ant uncertainties and can orily 
be described in probalistic terms. 

. 
In judging the reliability of results from experiments carried out on 

reinforced concrete, and particularly in assessing the implications of these 
results for design and construction of real seismic resistant structures, it 
is necessary to consider the nature and degree of uncertainties in trye actual 
mechanical characteristics of the structural materials (concrete and reinforc
ing steel) that are used. To define these uncertainties there is a need for 
extensive collection of field and laboratory experimental data, for statisti
cal study of these data [23] and the variations obtained from them. Studies 
may then be carried out on the probability of failure of reinforced concrete 
elements [24]. The uncertainties of seismic loading, combined with uncertain
ties of actual mechanical characteristics of structural materials, and of 
mathematical modeling of structural element behavior, make predicting seismic 
behavior of even the simplest structural elements (such as the linear elements 
under consideration in this report) extremely complex. 

2.4 Importance of Loading History 

As pointed out by Park [25], "in the pasta variety of loading 
sequences and acceptance criteria has been used by various research labora
tories throughout the world, making the comparison of results difficult and 

.resulting in different conclusions from the obtained results". In Refs. 16, 
22 and 26, the author has discussed and illustrated the effects of loading 
history on different types of reinforced concrete elements and subassemblages. 
Figure 2 illustrates the effect of different loading histories on the behavior 
of reinforced concrete columns [27.28]. Similar effects on a beam-column sub
assemblage of a lightweight reinforced concrete ductile moment-resisting frame 
are shown in Fig. 3 [29]. 

. In Ref. 28 J~rsa discusses the effect of various loading systems. 
The. 1mportance of th1s problem was brought out in the worksh<i"p on Earthquake
~eslstant Reinforced Concrete Building Construction, conducted in Berkeley 
1n 1977 [ 17 ~- Severa~ working groups made strong recommendations regarding 
standard load1ng h1stor1es and acceptable criteria for judging seismic be
havior of strucural elements ( see Volume 1 of Ref. 17). _ 

2.5 Importance of Proper Structural Layout 

As summarized in the flow diagram of Fig. 1, in this step the designer 
must select the structural system, the structural material, and the type of _ 
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.non-structural components. Proper sol uti ons of .the prob lems encountered in 
this step require clase collaboration between the architect, Structural 
engineer, and manufacturers of materials. Sophistication in the selection of 
the structural system, structural material, and nonstructural components is 
of much greater importance than sophistication in analysis. Regardless of 
how sophisticated a method of analysis an engineer uses he cannot make an ill 
conceived structural system behave satisfactorily in a severe earthquake. 
The inertial forces depend upon the mass, damping, and the structural charac
teristics themselves (stiffness, yielding strength, maximum strength, and 
energy absorption and energy dissipation capacities). Therefore, decisions 
made regarding the choice of layout for the structure and the choice of 
structural and nonstructural material must play a significant role in the 
seismic performance of the stru~ture during its lifetime. One of the.best 
policies in earthquake resistant design is to avoid problems whose solutions 

·are unreliable or not known. Therefore designers need to understand how 
design decisions may create serious seismic effects. A discussion o~ the 
selection of a proper structural system is offered in Refs. 20 and 30. 

Structural material should have high energy absorption and.energy dis
sipation capacities per unit weight. To achieve these high capacities the 
material should possess: (1) High strength (tension and compression) per unit 
weight; (2) High stiffness per unit weight; (3) High internal damping per unit 
weight; (4) High toughness per unit weight; (5) High resistance to low-cycle 
fatigue; and (6) Stable hysteretic behavior under repeated stráin reversals. 
Furthermore, the structural material should be homogeneous, and easily adapt
able and conducive to forrning full-strengt~ connect ions ha vi ng the same char
acteristics as the material itself [20,30]. In selecting the best structural 
material for earthquake resistant construction, a simple plot of the ratio of 
stress per unit weight versus strain for the different available structural 
materials can be of use (Fig. 4). Plain normal weight concrete is,not a de
sirable structural material for this type of construction because its weakness 
in tension requires that it be reinforced. The usually small ductility of 
ordinary reinforced concrete dictates the use of confined reinforced concrete. 

The relatively.low value of the strength per unit weight óf normal 
weight concrete suggests the desirability of using lightweight concrete. The 
advantage of using confined lightweight aggregate concrete can be seen from 
the results in Fig. 4. 

Since reinforced concrete is a composite of reinforcing steel bars 
and con·crete ( whi eh i s i tse 1 f a campos i te materia 1 ) , there are many di fferent 
types of reinforced concrete material in use today. Possible combinations 
depend on the different types of aggregate concrete (normal or lightweight) 
and reinforcing steel {prestressed or non-prestressed) which are used, and if 
the concrete is cast on site or precast. Precast, paTtially prestressed 
lightweight aggregate concrete.is the combination most likely to be of 
greatest use in the future. The technology of lightweight aggregate and the 
problems of connections of the prefabricated elements, however, have not yet 
been resolved properly, and at present the most suitable reinforced concrete 
material for earthquake resistant construction is ordinary reinforced normal 
weight concrete [20]. 

2.6 Importance of Studyino Behavior of Basic Structural Elements 

The importance of studying the·behavior of basic structural elements 
of a complete structure has been considered in Refs. 16, 26, 31 and 32. 
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It may appear ideal to test real bu.ildings under the actual loading conditions 
to:which they may be subjected during their service life .. Such tests are not 
usually.feasible dueto economic considerations. Even if it would be econom
ically feasible to test a replica of a given building, very little would be 
gained as far as improving our general understanding of seismic behavior of 
the different types of concrete buildings that are in use. There are at 1 east 
two drawbacks to testing real buildings beyond the economic problem .. The 
first is that the overall seismic response of an actual bare structural system 
is usually altered or obscured by the participation of nonstructural elements; 
and also the performance of individual structural elements can be modified by 
interaction with nonstructural components. This makes it difficult to extra
polate the information gathered to different types of. structural systems or 
even to the same type with different kinds of arrangements of nonstructural 
elements. Therefore, it becomes desirable to obtain a detailed understanding 
of the behavior of the basic elements of a structure under loading or defor
mation similar to that expected from severe seismic ground motion, and how 

.this behavior can be altered by the presence of nonstructural components. 

The second drawback to testing real buildings is that information 
gathered by testing a complete building or structure is difficult to evaluate 
and usually insufficient to forecast the structure's behavior. Prediction 
necessitates the development of a theoretical model that may best be developed 
from observed behavior. A logical way to develop such a theoretical model is 
to start from an understanding of, and work toward a realistic idealization 
of, the behavior of ·simple elements [32]. 

----- ------- -- --~-- ----------- --------
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3. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE BEAMS 

3.1 General 

In Ref. 16 the author discussed studies up to 1972 regarding the 
behavior of structural concrete linear elements and subassemblages. In this 
reference, rather than discussing results obtained from linear elements(beams 
and columns) the author has chosen to discuss the behavior of critical regions 
of these elements, classifying them as: (1) Flexura] Critical Regions; 
(2) Flexural Critical Regions with High Shear; and (3) Flexural Critical 
Regions with High Axial and Shear Forces. While the first two types of 
critical regions are developed in beams they can also be.associated with 

.columns that are subjected to low axial forces. 'The third type of critica] 
region usually develops only in columns. 

Since 1972 tremendous amounts of research into seismic resistance of 
structural concrete elements, particularly beams, has been conducted in many 
countries [ 17 ]. In spite of the advances in knowledge due to this recent 
research, there is still a lack of agreement about some basic questions of 
seismic behavior of structural concrete elements. Some of these basic 
questions are described below. 

l. What are the best indices for measuring seismic behavior of 
structural concrete elements? 

Moment vs. curvature of the critical sections 

Moment vs. rotation of the critica] regions 

Shear vs. rotation of the critica] region 

Shear vs. ·she.ar distortion of the critical region 

Load-displacement relationship of the whole element'. 

2. What are the critical loading conditions that control the desired 
seismic behavior? 

Monotonically increasing 

Cyclic with no force ~versal 

Cyclic with force reversal, but not deformation reversals 

Cyclic with partial deformation reversals 

Cycl ic with full deformation reversals 

3. Which is the critical limit state, i.e. the one that will control 
design? Is it the serviceability, the damageability, ·or the collapse limit 
state? 

4. What is the acceptance criterion for strength capacity and defor
mation, or energy absorption and energy dissipation capacities (ductility)? 
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What is the maximum defonnation (d.uctil ity) that can be tolerated or demanded? 
How many cycles of full load or deformation reversals at different ductility 
level s are requi red? 

These questions are a result of uncertainties regarding: (1) dynamic 
characteristics of future earthquake ground motions; and (2) structural re
sponse • These uncertainties make it impossible to accurately : (1) simulate 
the effects of real ground motions on the members of real structures (i.e the 
loading or deformation histories to which actual structural members·are sub
jected; and (2) to predict the level of inelastic deformation (ductility) 
demand which will occur. 

No definite or proper .answers to the above questi ons ha ve been offered. 
A variety of parameters of loading sequence levels; of intensity of defonna
tions; and of acceptance criteria have been and are still used today by dif
ferent researchers, making comparison of research results very difficult. 

In studying the seismic behavior of beams, or more precisely, the 
hysteretic behavior of flexura] critical regions of linear elements which can 
be subjected to.severe seismic excitations, the author has used the moment 
vs. rotation of the critica] regions, and the limit states and loading se
quences shown in Fig. 5, particularly Fig. 5(b). Acceptance criterion has 
varied according to the structural system, the function of the structure, and 
the seismic risk at the structural site. 

Two loading criteria which have been used i~ New·Zealand laboratories 
in pseudo-static load tests [25] are shown in Figs. 6(b) and 6(c). The ductili
ty factor is calculated using the first yield displacement for the first in
elastic load run defined as in Fig. 6(a). The simple loading criterion shown 
in Fig. 6(b) involves initial loading runs in the elastic range to establish 
the initial elastic stiffness and then :four loadi~g runs _in_ each direction 
to displacement ductility factors of 4. This criterion follows that recom
mended in the New Zealand Loading Code [14]. The more complex loading cri-

··-terion·shown in.Fig;· 6(c)-involves more-elastic loading-runs te-observe ·stiff• ~ -----
ness changes between the cycles of imposed inelastic deformations, and cycles 
of imposed inelastic deformation with gradually increasing displacement duc-
tility factor. A simple acceptance criterion is that the seismic load carry-
ing capacity should not reduce by more than 20% during the test [14]. 

Agreement on the above· issues among researchers and designers would 
enable research results to be compared on a consistent basis. This agreement 
may only be ach·ieved when sufficient and appropriate data on the above factors 
becomes available. This will necessitate an extensive analytical and experi
mental program. Such a program requires' nonlinear dynamic analysis of the 
whole structure in arder to determine the realistic range of expected demands 
on the members (e.g. loading conditions, ductility levels, pattern, and number. 
of reversal s). Analysis of results from sorne of the nonl inear dynamic studies 
carried out at Berkeley on moment-resisting frame [33] and coupled wall struc
tural system; [34] have shown the sensitivity of plastic rotation demands with 
respect to the dynamic characteristics of the ground motion and mechanical 
characteristics of the structure (Figs.7 and 8). When a frame beam (a beambe
longing toa ductile moment-resisting frame) is designed using present codere
quirements, the number of yielding excursions required and the number of rota
tion reversals that the critical region of the beam undergoes is usually smal
ler than four even under the most severe earthquake. However, the number 
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of reversals increases considerably for critical regions of beams acting as 
the coupling of a coupled shear-wall structural system (Fig. 8). 

Following is a review of studies since 1972 that are connected with 
the seismic behavior of beams in R/C moment resisting frames. Studies con
cerned primarily with beams used as coupling elements of coupled shear wall 
systems will be discussed at the end of this section: 

3.2 Seismic Behavior of Ordinary R/C Beams in Moment-Resisting Frames 

This section reviews studies of seismic behavior of ordinary R/C 
beams in moment-resisting-space frames, that have been cast in situ using 
normal weight aggregate concrete. Current knowledge on the behavior of 
lightweight aggregate concrete béams will be discussed in a later section. 
As in Ref. 16, the author found it desirable to distinguish behavior of beams 
whose critical regions are under practically pure flexure from those in 
which high shear exists. 

3.2.1 Beams with Critical Regions whose Inelástic Behavior is Controlled by 
Flexure. ln·this paper, cases where the nominal unit shear stress in the 
critical regions is small [say~lf(: (psi) (0.25/f(; (MPa))] are distinguished 
from those in which this shear stress is high [ 16 ]. In the first case, one 
can neglect the effect of high shear on the hysteretic behavior.of beam criti
cal regions designed and detailed according to present seismic codes [35,36], 
even for the most severe seismic ground motion that can be expected during the 
life of the structure. The effect of high shear is usually detrimental to 
the energy dissipation capacity of critical beam regions. Therefore, it is 
important that designers working with the architect use a. low percentage of 
reinforcement or select a structural layout (e.g., relatively long beams), 11hich 

· will experience low shear. 

Numerous stueies have been conducted on the behavior of R/C critical 
regions whose inelastic behavior is controlled by flexure[l6,25,28,37-4'2,47] 
Although tests and analytical studies carried out since 1972 did not result 
in any significant new knowledge beyond that reported in Ref. 16, they did 
clarify sorne of the observations made in this reference and they also resulted 
in majar advances in the design and detailing of R/C critical regions, speci
fically in improving the energy dissipation capacity of these regions. Sorne 
of·these advances are discussed below under different parameters that affect 
the design of beams in frames. These parameters include; flexural strength 
capacity; deformation capacity; energy dissipation capacity; and prediction 
of stiffness necessary for predictingth~ dynamic characteristics of the frames. 

3.2.1.1 Flexural Strength Capac-ity. In general, flexural strength can be 
predicted accurately if the mechanical cnaracteristics of the reinforcement 
under uniaxial tension and compression, and of the concrete (confined and un
confined) are known [40,43-45]. However, there are still sorne uncertainties 
in evaluating the strength capacity of beam critical regions for slender beams 
in actual structures subjected to real earthquakes. Sorne of the most _impor
tant uncertainties are: (1) the effect of the strain rate, particularly in 
cases where the maximum strength is reached at or just beyond the yielding of 
the reinforcing bars [ 16,46 ]; (2) the effective width of the floor slabs 
participating in the development of flexural capacity, especially the amount 
of slab reinforcement contributing to the total tension force. 
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As pointed out by Paulay [47 ], "the effectiveness of slab steel placed 
further away from the web of a beam cr the face of a col umn is 1 ikely to de
pend on the torsional resistance of the beams framing into a column at right 
angles to the beam, the strength of which is being considered". No definite 
provisions for the effectiveness of slab steel exists in present codes, al
though different proposals were made in the draft recommendations of the New 
Zealand Cede [ 14 ]. 

3.2.1.2 Deformation and Energy Dissipation Capacities. Deformation and 
energy dissipation caoacities are controlled by the buckling of.the main re
inforcing bars, whicn is difficult to predict. Therefore, it is more diffi
cult to predict these capacities than the flexural· strength [ 22 ]. To avoid 
early failure and to assure sufficient deformation (ductility) and energy 
dissipation capacities most of the cedes nave introduced more stringent 
recommendations regarding proportioning and detailing of flexural critical 
regions. Sorne of the most important modifications are related to the 
following factors: 

(i) Amount of Longitudinal Reinforcement Analytical and experimental 
results indicate that to atta1n large curvature ductility (say hinrer than 10, 
which is likely.to be developed in the case of severe earthquakes it would 
be preferable to use lower tension steel contents than are allowea by present 
ACI 318-77 [35] or 1976 UBC [36] provisions. (The ACI requires that the 
reinforcement ratio, p, shall not exceed 0.50 of the reinforcement ratio, Pb· 
The UBC requires that p shall not exceed 0.75 of Pb• or 0.025). Park [25] 
has reported that in New Zealand, if the compression steel ratio, p', is 0.5 
of the tension steel ratio p, it is recommended that p < 0.016 when 
f(; = 3,6000 psi (25 MPa) and p < 0.022 when f(; = 5,800 psi (40 MPa), with 
linear interpolation between for other concrete strengths. When p'/p > O. S, 
higher p values can be useJ. These limits are given by formulae based on 
analytical results [48,49]. 

(ii) Positive Moment Ca acit at Column Connections According to 
----------- Acr- 318~77 [35- -and-the-1976-UBC-·-36- -the-posltive moment-strength-of-------

flexural members at column connections shall not be less than 50% of the 

. ... • 
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negative moment strength. Analyses of experimental results [40] have in-
dicated that to improve the energy absorption capacity of frames it is de-
sirable to require that the p'/p shall not be less than 0.75. The advan-
tage of designing óeams in frames with this larger positive moment capacity 
has also been pointed out by Paulay [ 47 J and shown by analytical studies 
conducted by Anderson [SO] and by studies of ductility demand in actual 
design of framed structures [51]. 

(iii) Moment Redistrió~:~'o'n in Beams of Frames Paulay [ 47] has 
pointed out that in the efficiec Jesign of reinforced concrete continuous 
framed beams there are three aims that the designer should attempt to 
achieve: 

(a) Reduce the absolute maximum moment, usually in the negative 
moment region, and compensate for this by increasing the moment in the non- ¡ 
critical (usually positive) moment regions. , 

(b) Equaliz~ the critica] moment demands in beams at either side 
of an interior column 

(e) Fully utilize the potential positive moment capacity of beam 
sections at the column faces . 
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In Ref. 47 Paulay discussed how to carry out efficient moment redistribution 
.and concluded that ·this redistribution not only leads to ·a more economical. 
beam steel arrangement but minimizes moment input in the columns. 

Bertero and Zagajeski [52] have discussed the importance of proper 
selection of moment redistribution in applying a recently developed computer
aided optimum design procedure [53,54] to the seismic resistant design of 
R/C multistory frames. According to results obtained using different moment· 
redistributions, it appears desirable to base the design on a coristant amount 
of top and bottom reinforcemeht throughout the span. The design based on 
this approach requires an increase in total steel volume of about 16% without 
any increase in concrete volume. However, nonlinear dynamic analyses of the 
responses of the .designed.frames to different types of ground motions show 
that the design, based on having same amount of reinforcement along the whole 
span, performs better than a design in which the beam reinforcement is cur
tailed according toa moment envelope in which full moment redistribution is 
assumed. Although the required steel volume is higher, there are sorne addi
tional costs in designs where the longitudinal reinforcement is curtailed. 
One of these is the time and therefore cost for properly detailing the rein
forcement. Another is the cost of fabricating the steel cage in the field. 
Furthermore, the probability of human error is greater in detailing and fab
ricating the reinforcement cutoff than in placing continuous bars. A cut bar 
introduces a discontinuity in stress, and the section in which this cut takes 
place can become critical during seismic response. Takin9 all these factors 
into consideration, it is believed best (at least in U.S.) to use a constant 
amount of reinforcement along the length of the beam. · 

(iv) Transverse Reinforcement It is generally accepted that to ob
tain large deformation and energy dissipation capacities it is necessary to 
provide the beam critical regions (potential plastic hinge regían), with 
properly designed, detailed, and fabricated transverse reinforcement. The 
larger the demand in'deformation and energy dissipation capacities, the more 
stringent the requi rements regardi ng transverse reí nforcement shoul d be. 
This type of reinforcement is required to provide: 

(a) Confinement.of Concrete: The larger the degree of confinement, 
the higher the compressive strength and particularly the deformation capacity 
of the confined concrete . Confinement also improves the bond characteristics 
of concrete. 

(b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Reinforcing Bars: The 
closer the spacing of the transverse reinforcement, the larger the buckling 
stress resistance of the main bar. · 

(e) Shear Resistance: The larger the amount of reinforcement, and 
the closer the spacing, the larger the increase in shear resistance. 

A brief discussion follows of recent advances in each of these roles 
of transverse reinforcement. 

(a) Con.fi nement of Concrete: Although the beneficia 1 -effects of transverse 
reinforcement on deformation capacity (ductility) are well known and general
ly accepted, its influence on strength enhancement is not so well accepted. 
There is still controversy about the actual increase in ductility and par
ticularly in strength. Reasons for sorne of the existing controversies are 
discussed by Bertero and Vallenas in Ref. 55 •. 
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. In seismic-resistant R/C structures, the designer is interested in 
the confinement of longitudinally reinforced, not just plain, concrete. There
fore, there has recently been a series of studies on confinement of longitu
dinally reinforced elements [56-58]. These studies have ·i~proved understand
ing of the effect of different types and arrangements of lateral reinforce
ment on reinforced concrete. From these investigations, new constitutive 
laws for confined concrete_have been suggested (see Fig. 9). In spite of 
these advances, there still is not sufficient data about hysteretic behavior 
of confined reinforced concrete under the state of stress and strain expected 
in flexural critical regions [ 55]. Present American seismic code require~ 

.ments for beam confinement do net appear to be adequate when large ductility 
is demanded, although the 1976 UBC· cede requirements for the spacing of 
transverse steel (i.e. d/4, 8 bar diameters or 12 in.) are somewhat more 
?tringent than the ACI-318-77 (i.e. d/4, 16 bar diameters or 12 in.). 

(b) Lateral Restraint of Main Longitudinal Bars: For flexura] critica] 
regions designed and detailing according te present seismic code requirements, 
the strength and deformation capacities under seismic excitation are usuallv 
contrelled by buckling of the main reinfercement [ 16 ]. The main factors · · 
controlli:·;¡ this buckling are: (a) bar size and its mechanical character
istics; (b) concrete caver; (e) the spacing, size, detailing, and fabricati_on 

· of heops (ti es); (d) strain history of the steel bar; (e) length of the 
critica] regían (moment gradient). Based an experimental and analytical 
studies the author suggested in Ref. 59 that to prevent buckling of the main 
bar befare it is strained to the beginning of strain hardening, the maximum 
spacing, s, should not exceed 40 to 80 for grade 40 steel and 3.50 to 70 for 
grade 60, where O is the diameter of the bar. As can be inferred from Fig.lO, 
the higher limit values are obtained assuming that the ties offer perfect 
restraint- i.e., they do not allow any lateral movement of the main bar, 
which is difficult to achieve in the field. Inspection duririg fabrication af 
steel cages, even in the laboratcry, reveals that there is always a gap be-

-- · ---- ·-·--- ----~- ·tween tlfe -corner--of a -t;e· and··the main· bar.-- Furthermore--the-1 egs-of ·the ti es----
will always deform or even move, particularly when the critical regían is sub
jected to large inelastic deformation. 

If large ductility is demanded (requiring a strain higher than that at 
the initiation of strain hardening), s should be even smaller than that indi
cated above (see Fig. 10). This is because the Et at the required large in
elastic strain (beyond the initiatien of strain hardening) will be smaller 
than the EsT.H of a bar lo~ded manotanically in uniaxial compression. 

Similar observations have been offered by other investigators [25,28, 
43,60,61]. A detailed discussion of experimental observations regarding buck
ling is offered in Ref. 43. In the experimental results reported in this Ref. 
in which buckling was observed, the shear stress in the critica] regions was 
higher than 3 fc;r¡psTT (0.25/fc (MPa)). · · 

Because of the results ef beam tests [38-41,46,62], it was suggested 
that each bar should be supperted laterallt by a cerner af a tie. Similar 
recemmendatiens have been made by Park [25j. Park has also recemmended that 
te prevent buckling in plastic hinge zones, the spacing of stirru~ ties sur
reunding compression steel bars should net exceed six times the diameter of 
the bar. It is also recommended that stirrup ties spaced at 4 in. (100 mm) 
should have a force at yielding at least one-sixteenth of the yield force of 
the longitudinal bar which they lateral'ly ·restrain. (Note that four inch 
spacing is not required by present U.S. seismic códes.) 
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. The above requirements· have been derived for and applied·to beam 
áitical regibns of structures 'that can be subjected to very severe ground 
motions and in which these regions are the main source of energy dissipation 
i.e., ductile ~oment-resisting frames, and therefore they are too stringent 
for other cases. For this reason, the author believes that the formulation 
of seismic cede requirements by just ene set of empirical rules, although 
desirable for practical applications, usually leads to the use of provisions 
which are too stringent for most of the structures. Attempts should be made 
to formulate seismic regulations as a function of the demanded·or desired de
formation and energy dissipation capacities. Although this may not be possi
ble due to insufficient data and unreliable methods of estimating actual 
demands, work in this direction should be started. 

(e) Shear Resistance: Advances in design requirements for this .role of 
transverse reinforcement will be examined later in a discussion of flexural 
critical regions under high shear. 

3.2.1.3 Prediction of Stiffness. To estímate the demands of strength, de
formation, and energy dissipation capacities during an earthquake, it is 
necessary t6 predict the dynamic characteristics of the structure at the time 
when the earthquake shaking takes place. In case of R/C ductile moment
resisting frames, the period of the frame is usually controlled by the stiff
ness of the beams rather than that of the columns. Thus the initial stiffness 
of 'the beams at the moment an earthquake occurs must be estimated as accurate
ly as possible. In as much as the time of occurrence of future earthquakes 
and the history of excitation to which the structure has been subjected are 
uncertain it is best to consider a range of probable. values of stiffness in 

·analysis. It is even possible that certain beam regions in a structure may 
have been critically stressed dueto service conditions alone (e.g. high ser
vice loads, thermal or settlement deformations, environmental conditions) 
leaving these beams in a state of reduced stiffness. Unfortunately this is' 
an area in which ver~ little progress has been made. 

Several investigators have developed sophisticated methods to predict 
moment vs. average curvature at critical regions and have obtained good 
agreement with measured values [40,44,45]. This is illustrated in Fig. ll(a) 
for the case of monotonically increasing moments, up,to large displacement 
and then unloading and in Figs. ll(b) and ll(c).for the case of cyclic bend
i~g reversals. However no satisfactory rules have yet been offered to use 
in practice for predicting initial stiffness. The lack of such rules and 
the consequent implications for practical seismic design have been discussed 
by Strand [51]. Strand points out that neither the degree of cracking nor the 
effective width of the .flanges due to floor slab contribution are well defined 
in either the cede or in available literature. 

A method for computing lateral stiffness of beams under seismic exci
tations hás been presented by Orudgev and associates in Ref. 63 and appears 
to give good results. However, again no clear rules are given for est.imation 
of initial beam stiffness. · 

3.2.2 Beams with Flexural Critical Regions.under High Shear .. when nominal 
unit shear stress at the critical region of a framed beam exceeds 31f¿ {ps1) 
(0.25/f¿(MPa)), and the beam has óeen designed and detailed according to 
present U.S. seismic cedes, the critical region is capable of developing 
maximum flexural strength and flexural de.formation capacity under monotonically 
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increasing 1oads. However; this kind of critica1 region, under r<'Jleu\.cd 
moment reversa1s and particu1ar1y under fu11 rotation reversa1s, will undergo 
a degradátion in stiffness, and energy absorption and dissipation capacities 
cons i derab 1 y 1 a rger than the degradat ion of a similar critica 1 regí on wi th 
very 1ow shear stresses. Degradation in strength starts to occur as l.he 
number of similar 1oading cyc1es inducing reversa1 of rotation incre¡,~;es. A1-
though such regions are capab1e of deve1opin~ f1exura1 yie1ding strength, an 
ear1y shear fai1ure mechanism (s1iding shear) starts to deve1op after one 
cyc1e of fu11 bending reversa1s beyond the yie1ding strength 1evel. This 
behavior was discussed in Ref. 16 in 1972 but at that time it was pointed out 
that the data avai1able was scarce. Sources given at that time incbde 
Refs. 64-67. Since 1.972 significant advances ha ve been achieved thunks to 
the work of many researchers. Sorne of the results obtained have been pub1ished. 
and discussed in Refs. 25, 28, 37-43,.47, 62, 68-72. 

A detai1ed discussion of the effects of high shear in f1exural critical 
regions is given in Ref. 40. Figures 12 and 13 illustrate the resu1ts obtained 
from two beams, R-5 and R-6, which were tested to examine the effects of a high 
shear force on f1exural critical regions [40 ]. These beams were identica1 
except for their shear span. The shear span of R-5 was·t/d = 2.7S; the shear 
span of R-6 was t/d = 4.46. Comparison of Figs. 12(a) and 12(b) ~how the 
pinching effect induced by high shear on the load-disp1acement relationship. 
This pinching effect resulted in a reduction in the energy dissipation 
capacity of more than 66 percent- (349 k./in.for beams R-5 vs. 738 k./in. 
for beam R-6). There was a1so a reduction in the p1astic hinge rotation ca
pacity from 0.036 radians to 0.026 radians. 

Perhaps a better picture of the effect of high shear can be obtained 
from Fig. 13, which compares the shear force-shear distortion loading curves 
of beams R-5 and R-6 at comparable ductilities. As the def1ection ductility of 
the loading reversals increased, there was increasingly more degradation in 
the shearing stiffness occurring in beam R-5 during the initial loading stages. 
Thus·, there was a greater amount of shear distortion at comparable cycles. 
The va1ue of average shear stiffness, Ksh. during the initial stage of loadin9 
toa ó/óy of about two was 200 k/in. for beam R-6, while shear distortion óOsh 
at peak loading constituted about eight percent of the total tip deflection. 
The corresponding value for beam R-5 were l30k./in., and about 17 percent of 
the total deflection. After 1oading reached a ó/óy of about four, the values 
of K h and 65sh/ó were about 63 k./in. and 0.12, respectively, for beam R-6; 
and s 7 k./in. and 0.37, respectively for.beam R-5. 

A detailed discussion of the mechanisms involved in the observed degra
dation, mechanical models, anda quantitative analysis of the degradation of 
shearing stiffness in beam R-5 are~esented in Ref. 40. Results of studies 
at Berkeley, and other investigators reveal that: 

(1) When maximum nominal shear stress induced during inelastic reversals 
is high in both 1oading direction (e.g. 5.3Jf~ {psi) or 0.44./fc (r~Pa) for beam 
R-5 in Fig. 12[a]) the degree of.shear stiffness degradation becomes very sig
nificant. For example, the shear distortion of beam R-5 constituted about 37 
percent of the tip deflection as the displacement ductility reached four. In 
the similar beam, R-6 (Fig~ 12[b]), with a maximum nominal shear stress of 
3.5 f~ (psi) (0.30 f~ (MPa)) this value was less than 13 percent. 

(2) The shear resistance in cracked R/C critical regions subjected to 
monotonically increasing load is deve1oped through: (a) shear stress of 
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uncracked concrete; (b) aggregate interlocking and frictional resistance along 
cracked faces; (e) web reinforcement resistance at inclined cracks; and 
(d) dower action of the main steel reinforcement. As the beam is subjected 
to several loading reversals, flexural and/or flexure-shear cracks may de
velop across the entire beam section; therefore, the shear must be resisted by 
web reinforcement, dowel action, and aggregate interlocking and friction. 
The last two resistances become less effective as the crack width increases 
and concrete crushes in the compression zone. As a result, large shear dis
tortion could occur and become an important source of beam deflection as well 
as a significant parameter in the overall behavior of the flexural member. 
It sh.oul d be re-emphas ized, however, that thi s degrada ti on occurs be cause of 
the opening of the cracks induced by yielding of the main reinforcement and is 
therefore a combined flexure-shear type of degradation mechanism. Because bond 
slippage of the main reinforcing bars can contribute significantly to the 
opening of flexural cracks, the deterioration observed is the result of a 
combined flexure-bond slippage-shear type of degradation. 

(3) Photogrammetric studies conducted during the tests at Berkeley 
reveal that, ata ductility level of four during the initial loading state, 
the deformation pattern in the critical region is dominated by the shear de
formation at those cracks which remain open throughout the entire beam section. 
For this reason this behavior has been named "Shear Sliding" and the resis-
tance mecha ni sm "Interface Shear Transfer" [72]. · 

(4) The recorded shear force-shear distortion diagrams indicate that 
after flexural yielding occurred in both loading directions, the degradation 
of shear resistance and the amount of shear distortion increased with the · 
magnitude of applfed load and/or deformation as well as with each repeated 
cycle of reversal. The possible shear degradation mechanisms include: (a) 
the opening of cracks due to yielding and or slippage of the main reinforcement; 
(b) the spalling of the concrete cover around the periphery of the flexural 
critical region; (e) the degradation in the stirrup-tie anchorage due to 
large variations in the strains where it is crossed by inclined cracks, and/or 
by the splitting and spalling of the concrete cover; (d) the crushing and 
grinding of concrete at the crack surfaces which could lead to a less 
effective aggregate interlocking resistance along the open cracks; and (e) 
the local disruption of bond between the longitudinal steel and.concrete due 
to the dowel action along the open cracks. 

(5) The shear force-shear deform¡¡tion model developed in Ref. 40 
offers a reasonable prediction of the shear degradation that ·occurred during 
the initial stage of loading reversals at a beam displacement ductility 
ratio of one, and the first reversal at a· ductility level of two. The most 
important parameters for determining the shear stiffness degradation appear 
to be the aggregate interlocking along the large cracks and the dowel action 
of the longitudinal steel. vJhen loading reversals were carried out at a dis
placement ductility of two, the aggregate interlocking resistance could not 
be predicted ~y the analytical model since it does not account for the effect 
of degradation due to reversals. 

As pointed out by Gergely [ 72 ], who has reviewed the problem of "Inter
face Shear Transfer", in óeams and other R/C elernents (columns and walls), 
several approaches have been developed for the study of cyclic interface shear 
transfer across open cracks in concrete. In sorne experimental investigations 
[73] the crack width was held constant during shear cycling. In another 
study the bars were yielded first to produce the desired initial crack width 
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[ 74 ]. In a third approach the bars crossing the crack were stressed ~n 
tension during shear cycling; the tension was applied to obtain the des1red 
initial crack width [ 75]. An important factor affecting the behavior .of 
interface shear transfer is the amount of steel near the crack. Reinforcement 
parallel and clase to the crack delays or prevents shear deterioration 
because the concrete is confined. In addition, diagonal cracks are not allowed 
to propogate from the crack plane and dowel splitting is restrained. The 
mechanism of interface shear transfer for various .types of experiments is de 
scribed in several papers and reports [40, 72-79]. However, the interface 
shear transfer mechanism under generalized (variable repeated) loading induc
ing large inelastic deformation still cannot be predicted accurately; more 
experimental studies are .needed. 

Experimental results have shown that the behavior of flexural critical 
regions under high shear stress can be signifitantly improved by the addition 
of diagonal reinforcement. This is illustrated in Fig. 14 which compares the 
results obtained with different types of web reinforcement [68]. The use.of 
diagonal reinforcement is an effective means of controlling sliding shear [28, 
38,39,41,68,80-83]. 

In a recent pub 1 i cat i en, Scri bner and Wi ght [ 43 ] present va luab 1 e 
results regarding the effect of shear in beam f1exural critical regions, as 
well as a detailed evaluation of these results and their implications in 
seismic resistant.design. Specimens were designed with a variety of longitu
dinal beam reinforcement and tested using four different shear spans su;;.ch:.;...,..~~ 
th~t maximum shear stresses varied from 21fc (psi) to 6/f~ (ps1) [0.16/f¿ (MPa) 
to O.Sitc (MPa)]. Half the specimens contained beam web reinforcement as 
specified by seismic provisions of the ACI Building cede (318-71) [35] 
and half the specimens contained two layers of intermediate longitudinal 
shear reinforcement in addition to the Code-specified ties. Based on the 
results of these tests and in conjunction with research done by others, these 
authors have concluded that: 

(1) The repeatability of member hysteretic behavior was related te 
maximum beam shear stress; (2) Intermediate longitudinal shear reinforcement 
provided significant increases in energy dissipation and repeatability of 
hystereti e response for. beams with shear stresses between 31 fe (psi) and 
61f(: (psi) [0.25/f(: (MPa) and 0.5/f¿ (MPa)]; (3) Beams with shear stresses 
below this range performed satisfactorily ·without intermediate longitudinal 
shear re1nforcement and beams with shear stresses higher than 6lfc (psi) 
[0.5rf~ (MPa)] did not perform totally satisfactorily, regardless of the type 
of shear reinforcement used. 

3.3 Se~smic Behavior of R/C Coupling Beams in Shear Wall Structural Systems 

In the last 10 years, significant accomplishments have been made in the 
study of seismic behavior of R/C coupling .5eams in sfiear wall.structural systems. 
In Ref. 82, Paulay has made. a detailed examination of the observed.performance 
of coupling beams in coupled shear wall structural systems. He has pointed out 
that these oeams are often deep-relative to their span. Because of this, large 
shear forces are generated which dominate the inelastic beha.vior of these beams. 
Typical ly the Vu d/Mu ratio is equal te or less than unity. Thus the problem 
of these coupling beams is one of flexure with very high shear. Furthermore, 
the deformation capacity (ductility), the number of yielding excursions and 
the num5er of plastic rotation reversals that are demanded from these coupling 
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beams are very la.rge when compared with those encountered in beams of ductile
moment-resisting frames (see Section 3. 1). 

The performance of coupling during the 1964 Alaska [ 5] and the 1972 
Managua earthquakes demonstrated that a conventional approach to designing and 
detailing these beams results in poor performance. Because of the low value of 
the Vu d/Mu ratio, stgnificant interaction between shear and flexure - usuallv 
di sregarded in conventional design procedures - may be present. 

Paul ay [ 82] has analyzed the behavior of coupl inq beams that ha ve· been 
des i gned and reinforced accordi ng to con ven ti ona l procedures and those that ha ve 
been designed and reinforced on the premise that the shearing force in these 
beams resol ves itsel f into diagonal' compressi on and tens ion forces, intersect
ing each other at midspan where no moment is to be resisted. This last pro
cedure results in diagonally reinforced beams. A summary of Paulay's findings 
are presented below. For a more detailed discussion see Ref. 82. 

This type of beam 

Flexural Behavior. l. For coupling beams with a small aspect ratio, 
the flexura] reinforcement would experience.tension over the entire span of 
the beam. A low stress area in the vicinity of zero bending, at midspan, does 
not exist and this should be noted when it is intended to splice bars n~ar the 
point of contraflexure. 

2. The design or analysis of the critical support sections cannot be 
based on the customary assumptions of doubly reinforced concrete beams .. Both 
the top and bottom reinforcement would experience tension after diagonal 
cracking. For this reason the beneficia] effect of the compression reinforce
ment ductility is not available. 

3. The unexpected distri'bution (vis· a vis, conventional theory) of 
the internal forces suggests that a different approach to the assessment of 
distortions and stiffness characteristics of coupling beams is warranted. 

4. In spite of the high intensity of shear.ing forces, the flexural 
bond stresses are not likely to become critica] because the rate of change of. 
the internal tension would be considerably less than that of the bending 
moment. 

S. Because the flexura] reinforcement would be in tension over the 
entire clear span the length of the beam would increase with the load. 

6. Because both the top and the bottom flexura] bars are in tension, 
the interna] tension resultant will be located between the levels of the top 
and bottom reinforcement. This súggests that such beams attempt to resist the 
variable moments along the span by means of near constant ·internal forces 
T = C operating on a variable interna] lever arm, z. 

Shear Behavior. The concepts of shear resistance on which the tra
ditional approach of designing shear reinforcement is based need to b¿ m.:>di
fied for coupling beams. According to conventonal assumptions, a considerable 
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portian of the transverse force coul d be resisted after di agona 1 c1 <~cki ng by 
arch action, óecause of the small shear span-to-depth ratio. Howevcr, this 
!rch action cannot be developed in coupling beams afteryielding of the web 
reinforcement, because the reactive shear forces at the boundaries are applied 
over the full depth of the beam; not in concentration form at the top and 
bottom s"rfaces. To prevent separation failure along a main diagonal (i.e. 
diagonal tension failure), shear must be transferred entirely by web reinforce
ment. Other mechanisms which might assist in .shea·r resistance should not 
be rel ied on. 

The Effect of Cracking on Stiffness. The effect of crack1ng on the 
stiffness of coupling beams may be more important in assessing the elastic 
response of coupled shear walls than in assessing a similar response in a 
ductil e reinforced concrete frame. Diagona 1 cracking has a muer, 1 arger effect 
on shear stiffness than flexura] cracking has on flexural stiffness. Thus, 
diagonal cracking will have a major influence on the overall stiffness of short 
(small span-to-depth.ratio) coupling beams in which shear distortion can 
domínate. Loss of stiffness dueto cracking 'can be of the order of 85%, a 
quantity significant enough to be considered in the design process. 

The Effects of Reversed Cyclic Loading Beyond the Elastic Limits. In 
conventionally reinforced coupling beams with a span-to-depth ratio of less 
than two, the strength and ductilities designed in earthquake resistant coupled 
shear walls are not likely to be attained. The load-rotation relationship 
shown in Fig. 15(a) indicates that only limited rotational ductility may be 
developed. Furthermore a sliding shear failure may result after a single large 
flexural yield excursion. 

3.3.2 Behavior of Diagonally Reinforced Coupling Beam. The ductility and use
·ful strength of coupling beams can be improved by placing principal reinforce
ment diagonally in the beam (Fig. 15[b]) instead of using the conventional 
steel arrangement (Fig. 15[a]). ·'The design of such a beam can be based on the 
premise that shear force resolves itself into diagonal compression and tension 
forces intersecting at midspan where there is no moment to be resisted. Under 
severe seismic actions the diagonal bars can be subjected to lar~e compression 
stress, and perhaps yielding that may lead to buckling, befare the previously 
formed cracks clase. Therefore it is important to have ample ties around the 
diagonal bars to confine the concrete inside the bars and to inhibit buckling 
of the diagonal steel. Figure 15(b) shows the load-rotation relationship for 
a beam similar to that in Fig. l5(a), except for the ·reinforcement arrangement. 
Comparison of hysteretic behavior in these two figures shows the superior re
sponse of the diagonally reinforced beams. This superior response of diago
nally reinfcrced coupling beams has also been shown in tests carried out at 
the Portl ar.~ Cement Associ a ti on [83]. Thi s type of rei nforcement has a 1 ready 
been used in real buildings [80]. 

3.4 Implications of Results Obtained to Seismic Design 

In the ultimate strength design, a: well as in the ;eismic des·i·gn of 
R/C members, it is essentia.l to provide sufficiec shear capacity in possible 
hinge locations to develop required flexural and deformation capacities. In 
seismic resistant design, it is important to assure that.such regions will not 
fail in shear befare adequate rota'tion is developed at a nearly constant maxi
mum moment. It is also important that the effect of shear degradation (pinch
ing of the hysteretic loops) on the energy dissipation capacity of these re
gions be minimized. To reduce the potential shear degradation in all the 
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critical ·regions, it is necessary to develop good shear resistance along the 
regions where large cracks might occur. The use of closely spaced stirrup
t.ies and supplementary ties has provento be effective in improving the rota
tion and energy capacities of R/C flexural critical regions. This is so not 
only because more shear reinforcement is provided, preventing formation of 
i ncl i ned cracks, but a 1 so beca use such rei n'forcement provides better concrete 
confinement and provides more effective lateral support for the longitudinal 
compression steel. In very short beams, however, a major crack transversing 
the whole section can develop between two adjacent vertical ties. Consequent
ly, these ties cannot function as shear reinforcement. In this case, the use 
of ·inclined reinforcing bars appears to be a practica] solution. 
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4. SEISMIC BEHAVIOR OF STRUCTURAL CONCRETE COLUMNS 

4.1 Genera 1 

In several structural systems, and particularly in moment-resisting 
frames, there are columns which are subjected to very low axial forces; under 
lateral load the_behavior of their critical regions is controlled by flexure. 
There is very little difference between the behavior of these columns and 
that of the beams, except that the columns are usually subjected to higher 

· shear than the beams because they are shorter. Therefore, these columns can 
be classified with the beams under the·· general denomination of flexural mem
bers. This has be recognized by certain seismic cedes like the ACI 318-71 and 
318-77 [35] which specify that columns shall be designed and detailed in accor
dance with requirements for flexural members when: the maximum factored axial 
load Pe is not greater than 0.4~ Pb, where ~ is the strength reduction factor 
and Pb is the nominal axial load strength at balanced strain conditions. 

This section of the report emphasizes behavior of concrete columns in 
moment-resisting·space frames, which are ordinarily reinforced and whose cri
tical regions are subjected to significant axial forces. In seismic-resistant 
analysis and design, a frame structure can be modelled as a planar frame and 
subjected independently to the horizontal component of the ground motion 
acting in the plane of the frame [36]. Therefore at first discussion will be 
limited to the behavior of columns loaded in one of the principle axes (10). 
Later, the importance of three dimensiona1 loading (30) and particularly bi
axial loading will be reviewed •. 

4.2 Columns in lD R/C Moment-Resisting Frames: Ordinarily Reinforced and 
Subjected to High Shear Forces and Significant Axial Forces 

4.2.1 Experimental Studies. A review of the work carried out up to 1972 is 
given in Ref. 16. Since 1972 there have been many investigations of the be
havior of columns subjected to seismic·excitations. Work carried out between 
1972 and 1977 has been reviewed in a series of papers [25, 28, 47, 72, 84] pre
sented at the Workshop on Earthquake-Resistant Reinforced Concrete Building 
Construction [17]. Recent work on columns is discussed also in Refs. 85-92. 
Despite these studies and sorne significant improvements in understanding be
havior. of columns, sorne of the problems whose solutions were unknown in 1972 
[16] still have not been solved. For example, sorne very few studies have been 
conducted on the behavior of columns subjected to combinations of tension and 
bending induced by generalized cyclic excitations. Such studies would be es
~ecially relevant because during an extreme earthquake the axial forces in 
columns can be lowered to va1ues that can crack the concrete throughout the 
sections, especially when there are large creep and shrinkage effects. · Research 
in this area is urgently needed because the importance of interface shear trans
fer in members in tensi_O!l. has not been examined _as pointed out by Gergely [72]. 

The importance of such studies is illustrated by a simple example. 
A 16 in. by 16 in. (400 mm by-400 mm)·column with eight #9 bars, when sub
jected to pure tension such that the stress level in the bars approach yield, 
will develop crack widths of about 0.02 in. (0.5 mm). Such cracks usually 
form at ties and therefore the ties closest to a crack would be one tie 
spacing away. In the absence of transverse reinforcement clase to the crack, 
the reversed cyclic interface shear tran.sfer capacity for such crack widths 
might vary from 200 to 300 psi (1.4 to 2.1 11Pa)"; and considerable slip and 
crack deterioration may occur at lower stresses. The dowel capacity of the bars 
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is equivalent to only about to 50 psi (0.35 MPa), thus ·sliding shear di stress 
is possible in columns subjected to tension. For a given interstory rela
tive displacement of, say 0.5 in. (13 mm), the compression columns would 
also have to distort the same amount and could undergo damaging sliding 
shear displacements. A slip of less than about 0.05 in. (13 mm) is already 
harmful; such a slip is quite conceivable considering the relative magnitudes 
of approximate sliding shear·and column lateral stiffnesses [72]. 

All the available data have been obtained under excitations which pro
duce compressive axial forces, shear, and bending in only ene main plane of 
the element. Since columns are usually subjected to biaxial shear and bend
ing, there is an urgent need for experimental and analytical studies of the 
inelastic behavior of columns under the combined effects of axial force and 
biaxial shear and bending. Also, during extreme earthquakes tension forces 
can be developed due to overturning moments and the vertical component of 
acceleration. Therefore it is of paramount importance to carry out studies 
on columns in which the axial force is varied from compression te t~nsion. Te 
the best of the author's knowledge, the only experimental work on the effect 
of varying axial force in columns has been carried out in Japan [142] and 
more recently at the University of Texas. These studies will be discussed 
la ter. · 

The columns are still the elements most susceptible to failure in destruc
tive seismic ground motions. This has been demonstrated by inspection of 
damage in many recent earthquakes. In Ref. 93 Aoyama discusses the causes of 
shear failure of columns and countermeasures taken in Japan. The causes of 
such failure can be found, the author believes by: (1) Analyzing present 
methods of evaluating column action during severe earthquakes, and estimating 
the range of demands placed on columns; (2) Studying the sensitivity of the 
nominal unit shear stress to the main factors involved in its computation; 
(3) eomparing this sensitivity with the values specified by present seismic 
cedes. 

Park [25] and Paulay [47] discuss the problems encountered in estimating 
the column actions and therefore in formulating a design procedure that will 
give an acceptable d~gree of protection against undesirable behavior. 

To illustrate the sensitivity of the nominal unit shear stress te the 
main factors involved in its computation the following equation compares the 
probable realistic value of the maximum nominal unit shear shear stress, vRa 
with the value given by Aei or use cedes vfi [35, 36]. m x, 

where: 

M e 
u 

= 

= 

R -
Mmax 

r u 

~e 
V 

e 
~(N,P) 

( 1 ) 

Maximum moment that can be developed in the real 
column · 

Ultimate moment capacity computed according to 
cede provisions 
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· In eq. 1 • 

where: 

LR = Actual distancé between critical regions where MR 
e developed 

max 

Le = Nominal clear height of the columns assumed in the 
e analysis and design of column 

é V = Code strength reduction factor for shear 

e 
~(M,P) = eode strength reduction factor for columns 

(b d)R = w Actual size of columns 

(bwd)c = Assumed sizecof columns u sed in . code equa ti ons for 
estimating ve 

R e 
the Mmax 1 Mu can be expressed as-': 

= ( 2) 

f~ max = Maximum steel stress that can be generated 

f; = eode specified yield strength 

PR = Actual axial load action on section where M~ax is 
generated 

= Axial load estimated based on code force acting 
on section where Me is 

u 
computed 

¡pR & MR j-F max 

Pe & M e 
eonsidering that f~ max can be up to twice f~ and can also 

u 

be considerably larger than one, either because PR is a compression force 
smaller t}lan the P corresponding to the balanced point but larger than the 
assumerl or estimated pC or because pR can be a tension force decreasina the 
actual shear resistance, the value of the M~ax /M~ can be larger than two. 
Additionally, because of the actual effects of lap splicing and/or nonstructural 

elements, the value of L~ 1 L~ could be larger than one, the ~~ 1 <l>¡~."P) is 
0.85/0.70 (Aer 318-71), and (bwd)R 1 (bwd)e can be larger than one. 
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1neretore tne real nom1na1 un1t snear stress, vmax' can oe Tour or more tlme> 
than the va 1 u e obta i n'ed us i ng e o de procedure v ~ ; the va 1 u e for wh i eh the shea r 
·reinforcement was designed. Thus it is not surprising that many of the frame 
failures observed have been due to shear failure of the columns. Therefore there 
is a need to conduct statistical studies of the value a·f v~ax /v~ in existing 
buildings. 

4.2.2 Experimental Research and Development in Japan. Ohmori in Ref. 84 
po.ints out studies in Japan where the behavior of columns was investigated in 
arder to improve the design and construction of real R/C structures. Among 
the important experimental findings of the research, the following deserve 
special mention. 

Newly Developed Transverse Reinforcements--The three types of lateral 
reinforcement shown in Fig. 16 (a}, typical of present construction, were 
tested, considering three levels of reinforcement ratio for each type. The 
results reviewed in Ref. 16 and summarized in Fig. 16(b) show the advantages 
of tied (type A) and spiral (type S) columns when compared with hooped 
columns (type J). However construction of tied columns presents sorne diffi
culties. Therefore, new types of transverse reinforcements that could offer 
good confinement and could be easily fabricated were sought [142]. A combi
nation of spiral and hoop reinforcements was developed which was named the 
KS type. It showed ductile and stable hysteretic behavior similar to that 
observed for tied columns (Fig. l6[b]). Figure l6(c) shows the different 

· types studied and Fig. 16(d) shows the results obtained. It is clear that the 
KS type columns showed the most stable and ductile behavior. The other two 
types which showed good behavior for the same·reinforcement ratio, were the 

·spirals (S) and the tied (T) arrangements. 

Splices of Large·Size Re-Bars--In the lower story columns of tall 
buildings it becomes necessary to use large size rebars. In this case the use 
of lap splices offers serious difficulties. Various types of welded and 
sleeve joints were tested. Among the most effective in the sleeve category 
were the squeezed joint, and the Caldwell joint [94]. 

Very little information is available on the behavior of lapped splices. 
As pointed out by Gergely [72] impact type tests of splices showed an in
crease in splice capacity and stirrups enhance the toughness and ductility of 
splices. Research is needed on the behavior of lapped splices and mechanical 
splices at high-level load reversals. 

4.2.3 Concluding Remarks Reaarding Experimental Studies. From analysis of 
results obtained in different investigations up to date it can be concluded 
that: 

( l) Short R/C col umns, i f des i gned and deta i1 ed to sati sfy code recom
mendations for ductile moment-resisting frames [36] can develop moderate in
elastic deformation prior to either a brittle shear failure or significant 
shear degradation, when subjected to high constant axial loads and to cyclic 
shear reversals. The word moderate should be emphasized. It is felt that 
the inelastic deformation capac1ties found in the investigations (particular
ly in Ref. 88) would preve adequate when compared to the magnitude and nature 
of inelastic deformation demands that may be expected for columns that are 
components of frame systems designed on the basis of a weak girder-strong 
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;olumn philosophy. However, these deformation capacities may be insufficient 
1hen compared to the magnitude and nature of deformation demands that may be 

·!xpected in frames designed with soft stories. Furthermore, the above obser
¡ations are valid for cases where there is essentially no fluctuation in axial 
Force. The change from a ductile shear-compression failufe mode in columns 
1ith certain axial compressive force to a brittle diagonal tension mode in 
;imilar columns in which the axial load decreased, suggests the need to in
{estigate the inelastic behavior of short columns in which the axial force 
{aries. The axial force should be varied with shear reversal from a maximum 
:ompression t6 either a tension value or a smaller compression. 

(2) A comparison of analytical and experimental shear strengths indi
:ates that cede shear capacities are adequate if actual mechanical character
istics are used. However, if the expected inelastic deformations are higher 
than those used in the tests, these cede provisions may be inadequate. The 
:oncrete degradation associated with large inelastic cyclic deformations will 
result in an entirely different state than that on which the cede recommenda
tions are based. To develop such large deformation and still maintain shear 
strength, the contribution of concrete should be ignored unless the core 
concrete can be kept effectively confined, even under the largest deformathm: 

(3) Comparison of the behavior of columns subjected to different defor
mation histories demonstrates that cyclic deformation reduces the maximum in
elastic deformation a member can experience in a given direction. This fact 
should be kept in mind when design is controlled by inelastic deformation de
mands. It will be necessary to specify not only the deformation level that 
is expected, but also the number and type of reversals (partial, full) expect
ed. The magnitude of the nominal shear stresses developed in sorne of the 
columns tested show that moderate ductile behavior and high shear stresses 
are compatible. However, it is necessary to provide sufficient and properly 
detailed transverse reinforcement. 

(4) A comparison·of the behavior of columns with different types of 
transverse reinforcement indicates that the circular spiral is more effective 
in maintaining a member's shear strength. Its continuity and relatively clase 
spacing provide excellent confinement for the. core concrete and restrain the 
width of incl ined shear cracks. However, the el ose spacing of the spiral, and 
the fact that it is responsible for significant spalling through the height o 
of the column, reduces the area of concrete in concrete with the longitudinal 
reinforcement and. thus contributes to bond deterioration along this reinforce
ment. 

4.2.4 Analytical Prediction of the Hysteretic Behavior of Columns. Many 
attempts have been made to predict·the hysteretic behavior of columns, start
ing from the mechanical characteristics of the materials used and following 
the classical approach of continuous mechanics. In Ref. 88 Zagajeski and 
Bertero discuss different methods and models that have been used, and the dif
ficulties encountered in predicting the hysteretic behavior. Perhaps an 
easier approach is to directly model the load-deformation relationship as was 
done by Atalay and Penzien for flexura] members subjected to high shear·[95, 
96]. This was done also by others [98] using a degrading trilinear model for 
the restoring force-deformation characteristics of reinforced concrete struc
tures failing primarily in flexure. Jirsa in Refs. 28 and 97 reviewed the 
analytical work done in modeling behavior of columns and classified these dif
ferent models in two categories: "conceptual model" and "element or filament 
model". An example of good agreement obtained by using conceptual models is 
shown in Fig. 17(a). 
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In 1977, after reviewing analytical studies, Gergely [l2] concluded: 

(1) ~lany researchers have .used various types of idealizations and 
hysteresis rules in nonlinear analyses and have shown tha.t good results can 
be obtained when the idealizations directly correspond to the system being 
modeled. In most cases, however, not all modes of stiffness deterioration 
were included in the analysis and in the corresponding tests. Significant ad
vances have been made in system identification techniques that allow the de
termination of stiffness properties from test results, or enable lineariza
tion of non-linear systems. Most nonlinear analyses are too complex for 
design use but they are helpful in identifying the effects of various factors 
as well as in aiding in the planni~g of test programs. 

(2) Many factors affecting nonlinear response have not yet been isolated 
or studied sufficiently. Therefore, most analyses are reasonably accurate 
only for the test program for which they were derived. If other factors mod
ify the behavior or if a different type of loading is applied, the agree~ent 
between analysis and test is generally peor, especially after two or more 
1 oad cycl es. 

4.3 Hysteretic Behavior of Columns under Three Dimensional Loading 

An earthquake ground motion at the foundation of a structure has six 
simultaneously acting components: three translational and three rotational. 
Thus, the columns in a space frame are subjected to three dimensional (3D) 
loading components, which will vary with time during dynamic response to the 
ground motion. This is particularly true in the case of exterior columns in 
a space frame. In the case of interior columns the variation of axial force 
during the earthquake might not be important and therefore, although there is 
a state of 30-loading, only the biaxial bending and shear will vary with time. 
It is common to refer to this as a case of biaxial bending or two dimensional 
(20) behavior, although strictly speaking a 3D-state of loading exists even 
for a 2D ground motion. 

In 1972 the author pointed out the lack of data regarding the 3D behavior 
of columns [16]. As a consequence of damage from the 1968 Tokachioki and 1971 
San Fernando Earthquakes, several studies were conducted to see if it was 
possible to analytically predict such damage. Most of these analytical 
studies were based on the conventional planar behavior of the structural ele
ments. Since these studies did not sucessfully justify the observed damage, 
and since there was evidence of biaxial bendings in certain columns, particu
larly in the case of the main buildings of the 01 ive View Hospital, analytical 
studies of the effects of 20 gr~und_motions were started. 

4.3.1 Analytical Studies on the Effects of 20 Ground Motions and Biáxial 
Loading on Columns. Japanese and American researchers have conducted a series 
of analytical studies on the effects of 2D ground motions· on columns. The 
analytical work of Takizawa and his associates in Japan [99] and Pecknold and 
his associates in the U.S. [lOO] deserves special mention. 

In Ref. 99 Takizawa concludes that "The margin of safety against col
lapse of R/C structures is very small when the effects of biaxial response, 
deteriorating ductility, and gravity are.a·ll combined. In Ref. 100 Pecknold 
and Suharwardy review the analytical work conducted until 1977 and summarize 
the findings as follows: · 
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"20 excitation of single mass systems produces a greater peri<>d shift, 
which in turn can lead to larger displacement response, depending to sorne 
extent on the initial system period. Gravity loads acting th~ough the in
creased lateral displacements may cause collapse. Although det"ils of input 
motion and shape of hysteresis curve play a 'rble, they do not appear to de
cisively influence the general trends. The combined effect of correlation of 
the orthogonal components of response and of inelastic 1nteractiorr generally 
appears to increase with relative strength of the excitation. 20 ductilities 
about twice as large as 10 ductilities are typical at 10 ductilities of about 
5 or more. 

Since the effect of gravity load is consistent, an examination of 
responses without the P-é effect is sufficient to indicate oossible problems.- · 
Two criteria are useful for this prupose: 10 ductility demand and system 
period. The most important indicator is the 10 ductility demand calculated 
from a ene-dimensional inelastic response analysis. If ·the system strength 
is sufficient to restrict the 10 ductility demand to about two, no difficul
ties should occur. In conjunction with this, however, the system period 
should be taken into account, since the consequences of a slight underdesign 
are more serious for short period (stiff) systems than for long period (soft) 
systems •. 

Frames resisting seismic loads in both horizontal directions should be 
designed so that column deformations do not substantially ·exceed "yield". 
An important factor not accounted for by response studies of single mass 
systems is the distribution of inelastic deformation between girders and 
columns in space frames, This distribution is different for 20 motion than 
for lO motion, since columns may yield sooner in 20 motion. The few results 
available for multi-story structures indicate that 20 motion increases 
column response ductility demand and decreases girder response ductility 
demand. While a varying axial load does produce large changes in the lateral 
restoring force-deformation characteristics of a single column, when·these 
characteristics are averaged over several columns in a story, the effect on 
the total lateral force-deformation resistance curve for the story appears 
to be slight. The influence of ground motion characteristics should be more 
thoroughly explored. Besiaes duration and general intensity level of the 
excitation, the relative strength of all components is important: Extensive 
work remains to be done along these lines." 

Jirsa, et al. presents a thorough review not only of analytical work 
"in this field but also of the experimental studies that have been conducted 
until 1978 [97]. In reviewing. the analytical work, Jirsa, et al., classifi
ed the proposed models in two categories: conceptual; and element or filament 
models. They then summarized the models, applications, advantages, and dis
advantates. One of the main problems in conducting experimental studies is 

·the selection of realistic loading histories. The problems discussed for 
10 models are increased considerably because of the many possible combinations 
of the path of the two components. 

i ·.2 Experimental Studies. These studies can be classified as studie·s of 
t 2xural behavior and s.hear behavior [97]. 

4.3.2.1 Flexural Behavior. Takizawa and Aoyama [98] conducted sorne experi
ments and ~~mpared the1r test results with analytically predicted values on 
a conceptual model. Measured and analytically predicted response for unidir
ectional and 20 loading histories are shown in Fig. 17: The measured and 
analytical responses for the square (or diamond) loading history (Fig. 17[b]} 
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are shown in Fig. 17(c). Note that the general shape of the measured curves 
is predicted by the analytical procedure. However, the magnitude of forces 
tends to differ, particularly at the largest deformation level, where the 
measured forces were considerably less than the predicted ones. This is 
apparent in the plot of the experimental and analytical force orbits shown 
in Fig. 17(d). The force orbit represents the locus of forces in the princi
pal directions produced by the deflection orbit shown in Fig. 17(b). 

Takiguchi and Kokusho [101], presented a summary of results from 26 
specimens subjected to biaxial bending moments. The specimens were small, 
10 cm. and 15 cm, square cross sections. The experimental results were com
pared with analytically predicted values using a finite filament model, .and 
good agreement was found. Takiguchi and Kokusho concluded that "The influ
ence of bending moment about one axis due to dead load on hysteretic character
istics about the other axis should be taken into consideration when conven
tional seismic resistant design methods (i.e. methods in which latera1 forces 
are applied independently in two directional orthogonal to each other) are 
used for reinforced concrete col umns." 

Okada, Seki, and Asai [102] compared experimenta~ results with the analy
tically predicted ones using a finite element model, and concluded that their 
analytical model simulated behavior reasonably well. As the severity of the 
20 loading increased, the measured response clearly indicated the deteriora
tion of strength and deformability of the columns. 

Effect of Axial Load on Flexural Behavior As pointed out by Jirsa [97], the 
effect of axial load in the above studies was not significant. · However, in 
the specimens tested the axial load was small or zero and remained constant 
throughout the 20 moment or lateral loading history. 

4.3.2.2 Shear Behavior under 20 Loading. From the point of view of seismic 
resistant design, the ideal frame system would be one of which column hinging 
is prevented. This is not usually economically feasible. However, an 
acceptab le degree of protecti on aga i nst pre;,¡ature yi e 1 di ng and excess i ve 
hinging should.be attempted [20, 25, 47]. This design philosophy implicitly 
requires that shear failure be prevented or delayed so that the column may 
dissipate, by flexure yielding, an energy larger than that demanded by the 
most severe earthquake. This degree of protection against shear is not always 
easily achieved in practice, when columns are loaded in 20. 

As pointed out by Park [25], "The diagonal shear force resulting from 
biaxial bending in two-way frames due t.o concurrent seismic loading should 
be considered in design". The soear strength of rectangular column sections 
loaded along a diagonal has received little attention in the past. Tests 
have been conducted recently in New Zealand [103] on four reinforced concrete 
members with a 16 in. (406 ITITl) square section subjected to uniaxial or dia
gonal shear force and flexure with no axial load applied. Two arrangements 
of overlapping hoops were used. The difference between the diagonal shear 
strength and the uniaxial shear strength of identical specimens was zero for 
one pair and 3% for the other pair. The result is not surprising, since, 
although for diagonal shear the component of transverse bar forces in the 
direction of the shear ~orce is smaller, the diagonal tension crack has a 
greater projected length and therefore intercepts more transverse bars: 
these effects compensate each other [25]. 

Jirsa and his associates have started an extensive experimental program 
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on the effect of high shear on columns [97, 104]. The primary variable is 
the loading history. The geometry of·the specimens is the same for all tests. 
The column is a stiff element (12 in. square, 36 in. long) framing into 
fixed ends representing a stiff floor system. Two series of tests, ('one with 
no axial force and the other with varying axial load), have already been car
ried out and reported by Jirsa and his associates [97, 104]. 

20 Behavior - No Axial Load Figures 18(a) and 18(b) compare the lateral force
deformation curves for two tests. In one test, the load history was applied 
in 10, in the other it was applied in 20 following a square deflection path. 
The force-deformation relationships are shown for a principal axis of the 
column. Such a comparison indicates a severe reduction of capacity due to 
prior or simultaneous loadin9 in the orthogonal direction. This is shown by 
the force orbit in Fig. 18(c), for the specimen subjected toa square load 
path. If, under 20 loading, the resultant force (VR = VN + V[wl is,plotted 
against the resultant deformation or the radial deformation from the original 
position (t¡¡ = '1is + t.Ewl, differences between 10 and 20 response are nqt. as 
large (Fig. 18[d]). Jirsa and his associates [9.7] pointed out that, while a 
great deal of additional testing will be· needed te qualify the response, re
sults to date indicate that 20 response "may be well correlated te resultant 
force-resultant deformation behavior regardless of the deformation .path". 

Otani, of the University of Toronto, Canada has recently started an 
experimental program te investigate the effects of 20 deformation en columns. 
He has reported the results from tests of two relatively slender columns 

.(J2 x 12 x 60 in.) [105]. Because of early fracture of the longitudinal re
inforcement at the welding in a critical region, no data has been obtained 
under cyclic loading requiring large inelastic deformations. From the re
sults obtained, Otani concluded that: 

(a) An effect of biaxial lateral load reversals on the behavior of re
inforced concrete columns was evident prior te the tensile yielding of 
longitudinal' reinforcement; 

(b) The effect of biaxial lateral load reversals was relatively small, 
.in the specimens tested, a.fter the tensile yielding o.f longitudinal reinforce
·ment; 

30 Behavior with Varying Axial Load As "mentioned above, more research en 
the ef.fects of varying axial load en column behavior is needed." (research 
te date has been reported by Ohmori [84], Kokusho, et al. [106, 107], and 
Jirsa and associates [97]. The experiments in Japan were conducted under 
uniaxial bending; the work done by Jirsa was under biaxial bending. Jirsa 
concluded that while constant compressive loads had a slight influence, con
stant tensile loads had a greater influence en columns subjected to biaxial 
bending in comparison to an axially unloaded column subjected te biaxial 
bending. :~particular, under cyclic biaxial bending, compressive loads in
creased tn~ shear capacity slightly and tensile loads substantially reduced 
the stiffness of the column and the shear capacity at low load. However this 
reduced shear capacity did not deteriorate, even under large lateral deforma
tion. Additional tests were conducted with 20 lateral loadings and axial 
load variation; however, the trends are not significantly different from 
those under constant tension or compression. Axial loads appear to have an 
.influence en response only while the load is on the· structure and do not in
fluence subsequent response. This is quite different from lateral loading 
where loads in ene direction influence subsequent response in the orthogonal 
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direction. It should be noted that since columns were short, the P-o effect 
was negl igible. 

4.4 Concluding Remarks 

Although there have been many advances in understanding column seismic 
behavior most of these have been for columns under uniaxial bending and shear. 
Several analytical methods and.models have been suggested for the prediction 
of real behavior of columns. However, most of these models are reasonably 
accurate only for the test program for which they were derived. If other 
factors modify the behavior or if a different type of loading is applied, the 
agreement between analysis and test is often poor, especially after two or 
more load cycles beyond yielding óf reinforcement. Furthermore, most of the 
models are too complex for use iri analysis .or design practice. However, 
.they are needed todo parametric and sensitivity studies, thus helping to: 
identify the importance of various factors; and aid in the planning of com
prehensive experimental programs. 

The Building Research Institute in Japan recently reported the result of 
140 tests carried out during 1973-1976 [108]. "This report presents sorne "of 
the most comprehensive information available on the behavior of R/C elements". 
Thorough analyses of tli"is and other data will. permit the improvement of 
·present seisrnic design of columns. · 

Present seisrnic code provisions regarding detailing of colurnns appears 
to guarantee sufficient ductility to resist rnoderate dernand of inelastic 
deformations if these take place in just one of the principal planes. However, 
during an earthquake a column can be subjected not only to biaxial bending 
but also to varying axial force. Although there have been sorne studies of 

_these problerns, there are many more factors influencing behavior for 30 than 
for 10 response. Therefore, it is not surprising that few advances have been 
made and that sorne of the results obtained do not, apparently, agree. It 
appears that bending and shear reversals in the two lateral directions increase 
the degree of stiffness deterioration under uniaxial bending. There can also 
be a significant decrease in strength and energy dissipation if the axial 
force can be a tensile force when large bending and shear exists. A practi
cal solution to.rninimize the problerns that tensile forces can create in 
columns has been developed by the Kajima Corporation [84, 94]. The outer 
columns of the first 5 stories .of a modern 18 story building were post
tensioned. 

No analytical model has been developed for predicting the behavior of 
columns ·under cyclic 3D loading inducing high shear and variable axial load.· 
Sorne experimental programs have been started to gather the data necessary to 
formulate such a model. This model is needed to carry out realistic analysis 
of the actual performance of real reinforced concrete structures under seismic 
ground motion. 
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S. SEISMIC BEHAVIOR OF BEAM-COLUMN JOINTS 

5.1 General 

Efficient seismic resistant design may be achieved through predictions, 
or at least visualization of the structure's mechanical behavior under the 
excitations which it may be subjected to during its service life. To facili
tate this prediction, the ideal would be to test real structures under such 
excitations. Since such tests are not economically feasible, basic structural 
components have been investigated separately. In the case of moment-resisting 
frames, the beams and columns have been investigated. Significant data on 
behavior have been obtained, and analytical methods of prediction have been 
formulated and used. Therefore the questions is: Can the .response of the 
whole structure be predicted from tbe independent behavior of its components? 
Because of the interactions· between these members, it is necessary to have 
information regarding the behavior of certain structural subassemblages. The 

.author has discussed this problem in detail in Refs. 16 and 26. 

Figure 19 illustrates the basic subassemblages of·a moment-resisting 
frame whose behavior is essentially planar. Note that the beam-column joints 
are included and that there is distinction between the exterior and the inte
rior beam-column joints. As will be discussed later, the actual subassem
blages should be 30 and should consist of at least: a column; beams framing 
into the columns in two orthogona; directions; the joint between these two 
elements; and the floor slab they support. The behavior of these subassem
blages should be studied under 30 loading conditions. 

Because a failure of the joint means a failure of the column, ideally 
the joint should be the strongest and the stiffest element of the basic sub
assemblage. In the past this usually has been so. Surveys of earthquake 
damage usually show no evidence of joint failure, except in cases of very poor 
detailing and construction. However, because of numerous failures in beams, 
and particularly in columns, recent seismic codes have much more stringent 
requirements· regarding design and detailing of these two elements. Therefore 
the author believes that the joint may become the weakest link in the sub
assemblage. This belief has been corroborated by recent experimental results 
in laboratories and in the field. In many cases, although there is no visible 
sign of distress in the joint, it has failed internally with a loss of the 
required anchorage to the main reinforcing bars of the beams and/or columns. 

Current knowledge of the behavior of joints subjected to forces in 
one principal plane of a space frame is reviewed below. Following this is a 
more general discussion of the problem of joints in a space frame loaded in 
three directions. 

5.2 Beam-Column Joints in Planar Frame System 

In Ref. 16, the author made the follo.wing observations: 

(1) Types of specimen: Subassemblages like those indicated in Fig. 
l9(a), where part of the floor slab is reproduced and gr.avity forces are 
applied through this slab, should be tested. 

(2) Method of Testing: All tests must have a standard loading ar
~angement and sequence. The proper loading sequence can only be obtained by 
lntegrating analytical and experimental studies. The usual sequence of 
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loading is that of gradually increasing the peak value of the load or defonna
tion (Fig. 5[b]). This rnethod can be conservative or not; depending on what 
elernent controls the behavfor of the subassemblage. If the behavior is con
trolled by the beam or column, this loading sequence will give upper bounds 
for strength and energy absorbed and dissipated. If a lower bound is desired, 
it is best to use a sequence starting with large peak load and deformation 
cycles. However, if a weak panel zone controls the behavior, the ·gradually 
increasing load sequence will give a lower (conservative) bound. Another irn
portant consideration is the magnitude of peak deformations in each cycle and 
the number of cycles to which a specimen should be subjected. The magnitude 
of the peak deformation and number of cycles to which the specimen should be 
subjected depends on the type of construction as well as on the type of earth
quake. Again, only integrated analytical and experimental studies can give 
correct answers. 

(3) Overall behavior: Stiffness degradation observed with reversal 
of loading is considerably larger than that obtained for critical regions 
under pure flexure, or bending and low shear forces. The major factors con-· 
tributing to this degradation for exterior bearn-column connections appear to 
be: diagonal cracking in the joint; crushing of the concrete around the 
curved portion of the anchorage of the beam-column reinforcing bars; and 
grinding of the concrete in these regions and along the diagonal cracking, 
which increases with the number of cycles. No reliable method exists to pre
dict the quantitative effect of these factors on the joint. Thus, there is a 
need for research on the behavior of joints under repeated reversal cycles. 
Behavior of interior beam-column connections also should be more thoroughly 
investigated than it has been to date. 

(4) Seismic design: For exterior beam-colurnn connections, premature 
failure·of the joint can be avoided by beams or stubs framing into all four 
faces of this zone. If this is .not possiblem it is advisable to: (1) use 
larg·e numbers of small diameter bars for beam reinforcement rather than a 
small number of large-diarneter bars; (2) use steel with a low yielding 
strength and a large plastic plateau or low strain-hardening modulus of elas
ticity; (3) use the widest possible column to increase length of anchorage, 
or extend the anchorage of beam bars into a concrete stub added in the outer 
face of the cqlurnn; (4) design the shear reinforcernent of the panel zone, ne
glecting the concrete's contribution in resisti~g shear and considering the 
rnaximum actual stress that can be developed in the reinforcing bars, including 
strain-hardening characteristics. 

Sorne of these observations are still valid today, and sorne of the pro
blems still rernain, a1though beam~colurnn joints in planar frames have been 
studied in many countries since 1972. Experimental resu1ts up to 1977 [25,28, 
39,42,47,84,85,109-116] and their imp1ications have been discussed by Park 
[25], Jirsa [28], Pau1ay [47], and Ohmori [84] during the workshop he1d at 
8erkeley [17]. The results of these studies have been incorporated in a se
ries of recommendations [15,16] and even in new seismic code provisions [12, 
14]. A lthough sorne of these recommenda tions ha ve been questi oned [117·,118], 
there is no doubt that overa11 they are a step toward more efficient seismic 
resistant joint design .. 

Since 1977 new studies have been conducted on beam-co1umn joints; 
sorne of which are reported in Refs. 29, 43, and 119-124. However, all these 
studies have been concerned with joint strength. There has been very 1itt1e 
improvement in predicting stiffness, stiffness deterioration, and deformation 
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capacity of reinforced concrete joints. These prob1ems wi11 be discussed 
la ter. 

Fol1owing is a summary of resu1ts from the above studies, and app1i
cation of these results to seismic resistant design, starting with a suggested 
design criteria for the joints. Exterior joints are distinguished from inte
rior joints. The summary is based on results and discussions in Refs. 25, 28, 
39, 47, 119 and 124. 

5.2.1 Design Criteria of Beam-Column Joints. Paulay in Ref. 47 suggested the 
fo11owing design criteria for joints in ductile moment-resisting space frames: 

(1) The strength of a joint should not be 1ess than the maximum 
strength of the weakest members it connects. 

(2) The capacity of a column shou1d not be jeopardized by possible 
strength degradation within the joint dueto inelastic cyclic displacements 
of a frame. 

(3) A joint should not be_a prime source of energy dissipation. 

(4) During moderate seismic disturbances a joint shou1d respond with
in elast"ic 1imits so that no repair would be necessary for these inaccessib1e 
areas of the structure. 

(S) The joint reinforcement that will ensure satisfactory perfor
mance should not present undue construction difficu1ties. 

Although most researchers and designers· agree with the above design 
criteria, approaches for practica1 design and detai1ing of joints vary con
siderably [25,28,47,116,118,124]. 

5.2.2 Exterior Beam-to1umn Joints. As Park [ 25 ] points out, an ana1ysis of 
the forces acting on an external beam-co1umn joint of a reinforced concrete 
frame (Fig. 20) and of the associated cracking shows that the bond conditions 
for the longitudinal beam and column bars are unfavorable because: (a) large 
steel forces need to be transferred to the concrete over relatively short 
lengths of bar; (b) flexural and diagonal tension cracks are present which will 
altennate in direction during cyclic loading; and (e) bond deterioration will 
occur during cyclic loading. For example, if the outer column bars are near 
to yiel'ding in compression above the core and are yielding in tension below the 
core, approximately twice the yield force of the bar needs to be transferred to 

· the joint core by bond over the dep_th pf the core. The extremely high bond 
stresses so induced, and the anchorage forces from the beBm bars, can result 
in vertical splitting of the concrete along the outer column bars. Thus the 
concrete cover over these bars spalls easily, particularly when heavy horizontal 
ties are used. This spalling may extend beyond the joint area, significantly 
reducing the flexural strength of the column, leading te hinging in the column 
rather than in the beam [ 42, 124 ]. Therefore, it has been suggested that the 
computation of column strengt.o sh•Juld be based on the strengt~ of the column 
core area only [ 124]. 

If plastic hinging occurs in the beam at the column face, the anchor
age of beam steel should be considered to commence within the joint core at 
one-half the column_depth or ten bar diameters, whichever is less, from the 
face of the column where the steel enters. An anchorage block, in the form 
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of a beam.stub at the far face of the column where the longitudinal beam bars 
can be anchored (Fig. 20[c]) has been shown to improve joint performance and 
is being used bY sorne designers in New Zealand. The maximum diameter of longi
tudinal column bars should not exceed l/20th of the beam depth for steel w1th 
f = 40 ksi = 275 MPa or 1/25 of the beam depth for steel with fy = 55 ksi = 
3BO MPa. . 

It is recommended that the nominal shear stress, v~, carried by the 
concrete shear resisting mechanisms in the joint core shouid only be taken into 
account if the compressive load on the col umn exceeds O. lfi: A9 .. The degrada
tion of shear carried by the concrete occurs due to repeated open1ng and 
closing of diagonal tension cracks in alternating directions and full deoth 
cracks in the beam which results in· the beam compression being transferred into 
the joint core by bond. The ACI 318-71 [ 35] assumption at 45° cracking is 
difficult te justify since the cracking will be parallel te the diagonal com
pression strut which runs from cerner te comer. Hence, the design horizontal 
shear force in Fig. 20(a) is T-Y', where T .is the force in the beam ba!'s en
hanced for overstrength and V' is the column shear force. This design shear 
force should be resisted by the concrete,if the compressive load exceeds 
O.lf(:., and by.the force in the horizontal shear reinforcement which crosses the 
cerner to cerner crack. Vertical shear reinforcement should also exist in 
the form of vertical column bars around ·the perimeter of the column section 
(spacing not te exceed 6 in. (150 mm), with at least ene intermediate bar be
tween the corners. Such vertical bars are necessary to help transfer vertical 
shear forces. That is, four bar columns should not be used. A procedure for 
the design of vertical shear reinforcement has been developed [ 125]. 

The use of all these rules could lead to very conservative joint con
struction,. but until new data is available, such requirements should not be 
relaxed. 

5.2.3 Interior-Beam-Column Joints. Until 1972, relatively little attention 
was paid to interior-beam-column joints. This could have been due to the 
philosophy of sorne seismic codes regarding anchorage of the beam bars in. this 
joint. For example, the commentary of ACI 318-71 and even ACI 318-77 [35] 
states, "The cede does not require anchorage calculations for top and bottom 
reinforcement continuous through beam-column connections except for anchorage 
within each flexural member". The argument given is that "reverse loading 
tests of interior connections conforming to ACI 318-71 provisions show that 
the advantages of continuity offset any theoretical deficiencies in embedment 
length within the connections" .. Bertero and Popov, in Ref. 39, have ques
tioned the soundness of this provision, because the slippage of the longitu

.dinal beam reinforcing bars through the joint can lead te deterioration of 
the subassemblage's energy dissipation·capacity. The importance of this de
gradation is illustrated .in Fig. 21, which shows test results for one specimen 
L39,41].· 

Using the third-floor framing in a 20-story moment-resisting rein
forced concrete building as a prototype, a half-scale subassemblage with an 
interior joint was designed (Fig. 21[a]). In this subassemblage, inelastic 
action was te develop in the beams, i.e., the design philpsophy of strong 
columns-weak girders was followed. The beams were reinforced in exactly the 
same manner as beam specimens of a half-scale cantilever series of experiments 
(Fig. 2l[b]) [40,69]. The testing arrangement for the cross-shaped specimen 

· was such that an axial column force, as well as vertical forces at the ends 
of the beams, could be applied to it. Whereas the top hinge of the 
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subassemblage remained fixed in position, the other three hinges couh' be 
displaced horizontally upon application of a horizontal force at the lower 
hinge. At large displacements of the l01·1er hinge, the P-o effect caused by 
the vertical load in the column Nas signi ficant. 

Eight similar subassemblages have been tested to date. A brief dis
cussion of the majar resul ts foll 01·1s. One of the can ti 1 ever specimens was 
tested under a monotonically increasing load. The lateral load-deformation 
relationship ( Hvs o) is shown in Fig. 2l(c). From this figure, it can be 
seen that the curve is of the softening rather than the strain-hardening type. 
This is as to be expected from the results obtained with the beams, Fig. 21(b) 
together with the added P-ó effect. The significance of the P-ó can be noted 
from the comparison of the two curves shown in Fig. 2l(c). Besides the H
curve, there is another one for the equivalent story shear, Heq• which is re
lated to the measured story shear by the relationship, Heq = H + Po/hcol· 

In Fig. 2l(d), an analytic hysteretic loop is compared with the ex
perimental one of Fig. 2l(c). The agreement for the monotonically increasing 
story shear is excellent. However, large discrepancies can be noted during 
the loading in the reverse sense and these discrepancies become greatly mag
nified during the initial reloading of the second cycle. The following-ques
tions therefore arise: 

(1) Why is there such a sharp degradation in strength during the 
first reversal, after just the first loading toa displacement ductility ratio 
of 4.5? 

(2) Why is there such a pronounced degradation in stiffness during 
the first relo~~ing, after just one cycle of a full reversal? 

Since nominal shear stress developed in the beams was small [on the 
arder of 3r'f¿ (psi)(0.251f¿ (I~Pa))], similar to that induced in the cantilever 
beams of Fig. 2l(b), it is clear -chat th' observed degradation was not the 
result of shear in the beams. The main reason for this behavior was the 
slippage (pull-out) of the beams' main longitudinal reinforcement along the 
column joint. This is clearly shown in Fig. 2l(e) where the sum of the mea
sured pull-out and push-in of the steel bars is plotted. 

The effect of repeated load reversals can be seen from the results 
presented in Fig~ 2l(f). These results were obtained from tests conducted on 
the specimen used in obtaining the results of Fig. 2l(c) after it was re
paired by injecting epoxy into the cracks. Although it was possible to 
achieve the strength attained during the (irst loading of the virgin specimen, 
this strength was achieved at a ca·nsiderably·greater deformation. During the 
second cycle, there was a large drop in strength from the first peak deforma
tion reached during initial loading. As the number of cycles increased, both 
resista~ce and stiffness dropped as a result of bond deterioration along the 
embedmer.t length of·the beam bars. 

Recently, there have been many studies of the interior joint [2.5,47, 
114,117-123]. Many of the points made regarding exterior beam-columns apply 
to interior beam-column joints. In discussing ways to improve seismic behav
ior of interior joints,· Park [25] points out that: 

(1) When plastic hinging occurs in the becms at the column faces, it 
is recommended that the maximum diameter of longitudinal beam reinforcing 
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bars should not exceed l/25th of the column depth for steel with fy· = 40 ksi = 
275 MPa or1/35th of the column depth for steel with fy =.55 ksi = 380 MPa. · 
The diameters of longitudinal column bars are limited as for exterior joints. 

(2) The degradation of shear strength with cyclic loading occurs in 
the joint core for the same reason as in exterior joints. Repeated opening 
and closing of diagonal tension cracks, and full depth cracking in. the beam at 
the column face, lead toa reduction in the effectiveness of the concrete.di
agonal compressive strut. Figure 22 illustrates the forces acting on a beam
column joint core. The forces entering the joint core are transferred across 
it by the diagonal compression strut (Fig. 22[b]) and by a truss mechanism 
involving diagonal tension and compression induced by the bond forces of the 
longitudinal bars (Fig. 22[c]). The shear carried by the concrete, ve, arises 
mainly from the diagonal compression strut. When full depth cracking of the 
beam leaves the longitudinal steel as the only effective beam force transmit
ter, the mechanism involving truss action becomes dominant.and this mechanism 
requires the presence of both horizontal and vertical bars to carry the diag
onal tension forces across the joint core. Hence the force to be carried by 
the horizontal shear reinforcement increases as cyclic loading proceeds and 
vertical steel crossing the joint core is needed to carry the vertical forces 
necessary to complete the truss mechanism. 

As noted by Paulay [47] although it is possiblé to transfer joint 
shear across the joint core with sufficient ties and intermediate vertical 
column bars, providing adequate anchorage for the main beam reinforcement pre
sents a more difficult problem. The bond of the main beam reinforcement,' an-. 
chored in the joint in the plane of the frame, can be adversely affected by 
the same mechanisms that are responsible fo~ joint-core shear strength degra
dation: .In particular by the transverse tensile strains imposed by the main 
reinforcement of the beams framing at right angles to the plane of the frame, 
and yield penetration into the joint when the inelastic regions {plastic 
hinges) 'developed adjacent to the faces of the joint. Generally, ACI 318-71 
[35] development requirements cannot be satisfied for beam bars passing .con
tinuously through interior joints that are subjected to severe earthquake 
loading. 

Excellent response to reversed cyclic loading (elimination of hyster
etic pinching) was obtained at the University of Auckland [114] in specimens 
in which the steel forces were transferred to the core by welded bond (bear
ing) plates. Although this arrangement cannot be considered as a practical 
solution to the joint problem, the tests have clearly shown the great signi
ficance of proper anchorage within the joint. 

When plastic hinges may form adjacent to columns, the diameter of the 
steel beam bars, passing through a joint, should not exceed the limits indi
cated above: l/25th or l/35th (depending on the grade of the steel) of the 
column depth in the relevant direction. If this is done, experimental evi
dence indicates that a larg~ number of excursions with adequate ductility in 
both directions of'seismic loading can be made before slippage of the bar.s 
will reduce the strength of the joint [47]. 

5.2.4 Elastic Joints. Two of the critical aspects of joint seismic behavior 
discussed above have been found to result in construction difficulties [47]. 
Unless the flexural tension reinforcement content in beams is kept small (i.e. 
less than 1.5 percent) the horizontal joint stirrup reinforcement may become . 
so large that serious congestion of steel results. The limitation of bar size 
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in beams, to reduce the danger of slippage, may result in the use.of an exces
sive number of bars. Sorne designers have found it necessary to increase mem
ber sizes for the sake of steel placement within the joint. In spite of these 
measures, .in conventionally reinforced joints a satisfactp_ry safeguard does 
not yet appear to exist against pullout of beam bars from joints. Whenever 
practica], the prime cause of these difficulties, beam hinges adjacent to col
umn faces, should be eliminated. This may be achieved by curtailing the beam 
reinforcement so that a deliverate weakness in flexural resistance results at 
a more suitable beam section. The relocated potential plastic hinge should 
be as near as practicable to the column face but far enough to ensure that, 
as a consequence of reversed cyclic loading, yield penetration will not extend 
to the column face. In such a beam when well designed, the steel stresses.at 
the column face will approach but not exceed the level of nominal yield when 
the overstrength capacity at the relocated plastic hinges is simultaneously 
Q~ing developed. Therefore, if the joint core is adequately reinforced to 
resist horizontal and vertical joint shear force, it will remain elastic dur
ing cycling loading. This design philosophy, of moving the formation of plas
tic hinges from the face of the column and thereby assuring elastic joint 
behavior, was suggested by Bertero and Popov [38,39,68]. Experimental studies 
[42,119] show this to be a sound and ·practically feasible philosophy. Figúres 
23(a) and 23(b) illustrate one of the techniques used to move the beam inelas
tic regions (plastic hinges) away from the face of the column. (The specimen 
used is similar to that shown in Fig. 21[a].) The two top interic- main bars 
of the beams were bent downward; and the two corresponding bottom bars were 
bent upward, intersecting 16 in. (406 mm) away from the column face. The hys
teretic behavior of the specimen was excellent (see Fig. 23[c]). The hyster
etic loops became pinched only after the first cycle with a full deformation 
reversal at displacement ductility seven. Comparison of test results of'Figs. 
23(c) and 21(f) shows a significant improvement achieved by moving the plas
tic hinge away from the column faces. 

The above results have been confirmed by an experimental study carried 
out by Bull [126], and has been discussed by Paulay [127]. Paulay has also 
made recommendations which have been incorporated in the seismic provisions 
of the Draft New Zealand Code [14]. 

5.2.5 Prediction of Stiffness and Energy Dissipation Caoacity of Beam-Column 
Joints. Analysis of results from investigations into the seismic hysteretic 
behavior of beams and beam-column subassemblages indicate that joints of R/C 
frames should not be considered rigid as is usually assumed.· Two possible 
sources of deformation that may develop at the joint must be included to ac
curately predict the actual hysteretic behavior of the frame, particularly 
when large displacement ductility demands are expected. These two sources of 
deformation are illustrated in Fig. 24, and will be identified as the shear 
distortion of the joint , Yj, and the fixed-end rotation at the column· ·face, 
BFE· Often the most important deformation is the one due to eFE· In contrast 
with the amount of research carried out to improve the desígn of beam-column 
joints for shear strength, very little has been conducted to improve methods 
of predicting stiffness, deformation capacity, and energy dissipation capacity 
of these joints. These mechanical characteristics are controlled by the 8FE· 
which in turn depends on the bond-slippage characteristics of the beam bars 
along its embedment length at the joint. 

Although excellent work has been done by several investigators on bond 
under generalized loading [128], to the best of the author's knowledge none of 
these investigations specifically addressed the problem of bond deterioration 
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developing at the joint of an interior column. In the case of a joint in an 
interior column, we are dealing with bond-slippage of steel bars which are 
embedded in a well confined reinforced concrete but which can still. be adc 
versely affected by the mechan1sms d1scussed 1n section 5.2.3. At Berkeley, 
there has been an investigation of the simplified problem af bond-slippage of 
bars embedded in well confined reinforced concrete, which simulates the con
ditions of a beam-column joint in aplane frame loaded laterally in its plane 
[129-133]. From the results of these experimental and analytical studies it 
has been concluded that: 

(1) The assumption that beam-column joints of moment-resisting R/C 
frames are rigid needs to be reexamined. The main reinforcing bars of the 
beams do pull-out, and thereby cause.beams to experience fixed-end rotation. 
The consequences of this behavior on the overall structural response must be 
examined. 

(2) In the joints, it is essential to distinguish between the bond 
of unconfined concrete in the column cover from that of the confined core. 
The latter is appreciably better. 

(3) Únder monotonically increasing loads, when the beam main bar 
reaches yielding the accompanying pull-out can cause a fixed-end rotation in 
the arder of 0.001 radians. 

(4) The displacement of a bar due to monotonic loading at the column 
face can be estimated using simple idealizations of bond stress distribution 
[131]. The de'pendence on concrete strength, type of lugs, embedment length, 
concrete confinement, etc. requires further investigation. 

(5) Significant bond deterioration occurs from cyclically applied 
load reversals, particularly when the applied stresses exceed yield. 

(6) It appears that bond resistance deterioration is gradually sta
bilized at the value of friction between two concrete cylindrical surfaces 
which have a common diameter equal to the outer dimension of the bar, includ
ing the lugs. 

(7) More comprehensive analytical models are required for generalized 
loading óf a bar. (A model has been developed by Viwathanatepa [133].) 

- (8) The implications of the effect of eFE on the behavior of struc
tural systems should be studied analytically. (A computer program that per
mits inclusion of eFE in nonlinear analysis has been developed by Soleimani 
[120].) - ' . 

5.3 Beam-Column Joints of Space Frames Subjected to 3D Loading 

As pointed out in the discussion of columns under 3D loading, the 
moment-resisting frame is usually a space frame having two-way frames in each 
joint, i .e., beams framing into the 'joint a long the two orthogonal main' axes 
of the structures, and subjected to ground motions with components in both 
directions. In spite of this, most seismic codes presently require that the 
joint be designed independently in each direction. Furthermore, sorne codes, 
such as ACI [35] allow the transverse reinforcement in the connection to be 
reduced by one-half if every beam has a width.not less than one-half the col
umn ~idth and a depth not less than three~fourths that of the deepest beam 
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framing into the connection. Even the new recommendations of the ACI-ASCE 
Corrmitted 352 [116] for design of beam-column joints allows an increase in 
the shear stress carried by concrete when the joint is confined by lateral 
members framing into the joint. It is agreed that transverse confinement can 
enhance the shear capacity of the concrete. However, the question is how ef
fective this confinement can be when criticar regions (plastic hinges) are 
developed in the beams framing transversely into the joint. 

In.Ref. 25 Park has shown that if the beams in the.two directions are 
identical and ·they yield simultaneously, the horizontal shear force acting 
along the diagonal of the joint cross section (Fig. 25) is IZ times the uní
axial shear force. However, the diagonal tension crack intersects the same 
number of reinforcing bars as for uniaxial shear. If these bars are parallel 
to the sides of the section, the diagonal component of the ~ar force is only 
1/IZ that available to resist uniaxial shear. Hence design for·biaxial shear 
for symmetrical two-way frames can lead to approximately double the quantity 
of shear reinforcement required for uniaxial shear design. This can create 
serious practical problems, such as congestion of steel. Experimental studies 
of this problem are needed. Some experiments are presently being carried out 
at the University of Canterbury, New Zealand [121], and at the University of 
Texas, Austin, Texas. 

5.4 Concluding Remarks 

·· ····Research concluded since 1972 has resulted in significant advance in 
understanding the behavior of beam-column joints, leading to development in 
the practica] design and construction of such joints. However there are some 
problems that still need further research and development. There is a need to 
·study how the strength capacity of the joint can be affected by (a) the slab; 
(b) 30 loading; (e) the eccentricities of the elements framing into the joint; 
(d) the amount· and.type of both transverse and longitudinal reinforcement. 
The main parameters controlling such strength capacity should be identified. 
There is also an urgent need to study the joint's stiffness, the deterioration 
of this stiffness, and its deformation capacity and energy dissipation capac
ity. It is important to develop simple but reliable mathematical m2dels of 
joint behavior that can be used in computational analysis to study the affect 
of joint behavior on seismic response of ductile moment-resisting space frames. 

Until further information is available, joint design should be based 
on the stringent rules given above or should be based on the philosophy of 
keeping the joint elastic by moving poteAtial critical regions in the beams 
away from the face of the columns. 
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6. 1 Genera 1 

6. SEISMIC BEHAVIOR OF LIGHTWEIGHT CONCRETE 
LINEAR STRUCTURAL ELEMENTS ANO THEIR CONNECTIONS 

There are a number of advantages to using lightweight, rather than normal 
weight, aggregate. concrete in seismic-resistant reinforced concrete construction. 
One of the basic principles of such construction is te avoid use of unnecessary 
mass. The lower the weight of the reactive masses the lower the seismic forces 
that will develop as a consequence of earthquake ground motions. If ene com-· 
pares the standard mechanical characteristics obtained from compression test 
per unit weight of lightweight concrete with those of normal weight concrete 
(Fig. 4) or analyzes results available from experimental studies en individual 
structural elements there is no doubt that it would be advantageous to use 
lightweight aggregate concrete. Therefore, sorne investigators have concluded 
that the use of this type of concrete results in more efficient earthquake 
resistant construction [134, 135]. However, proper assessment of the per
formance of any structural system requires not only analysis of the behavior 
of the individual elements, but also of the assemblage of these elements. As 
already discussed, this is of particular importance in the case of R/C· 
structures where connections between elements depend upon transfer of forces 
between the two constituent materials, reinf~rcing steel bars and concrete. 

Current seismic cedes in both the U.S. [35, 36] and Canada [136] permit 
the use of lightweight concrete in the construction of ductile moment-resisting 
space frames. The only precaution is that "the maximum specified strength for 
lightweight concrete shall be limited te 4000 psi (28 MPa)". Unfortunately, .. 
because of its lower modulus of elasticity, very high compressive strength 
concrete mixes have been used to achieve a higher degree of stiffn'ess and this 
has caused sorne problems regarding the use of these.mixes for seismic-resistant 
construction, particularly regarding the effectiveness of confinement, bond, and 
shear transfer of such concrete. 

6.1.1 Confinement. References 20, 23 and 137 discuss the problems of using con
fined lightweight aggregate concrete for seismic construction. A summary of 
the observations.made in these references follows. 

Confinement of concrete with all types of aggregate tested was effective 
in developing large deformabil.ity. However, the effectiveness of concrete 
confinement in the performance of earthquake-resistant reinforced concrete 
structures should not be based only en the·extent te which the deformability is 
increased, but also en the ability of the confined concrete te sustain large 

· defonnations without loss of strength. Therefore, confinement should al so in-· 
crease the compressive strength of the concrete, so that it is possible te off
set the loss of strength due te the reduction of the cross-section resulting 
from crushing and spalling of the concrete cover. 

Figure 26 shows sorne results of the study in Ref. 23. These results show 
that the conditions of increased deformability arid compressive strength are 
satisfied te a verying extent for different concretes, and the effectiveness 
of confinement is highly sensitive te the type of aggregate used. The effect
iveness of confinement can be characterized by two material constants, ka and 
ku, which are defined by relating the increased compressive strength fC, te 
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the éonfinement pressure, fr. 

* The maximum compressive strength f~ max, occurs after sorne strain, 
E0, and can be related to the unconfined compressive strength of the same 
concrete, fe, and the confinement pressure as: 

f~ max = fe + ~ f r ( 3) 
At very lar~e deformations, E~>> E~ , tne compressive strength usually de
creases toa value of f~u , and can be related to·these same parameters as: 

* fcü = fe + k f u r (4} 

The confinement pressure, fr, depends on the geometric and material 
characteristics of the spiral wire, and can be approximated by: 

( 5) 
De s 

f = ----r 

where Ps is the ratio of volume of spiral to total volume of core and fs"is the 
stress that had been developed by the spiral wire. Assuming that the ductile 
spiral wire yi~lds when the longitudinal -strain in the concrete is in the 
range E~ to Eu• and that the strain-hardening of the spiral is negligible in 
the range of these concrete strains: (a)· fs is equal to fy; (b) fr can 
be calculated for given values of Asp. De, and s from Eq. 5; (e) values of k0 
and ku can be calculated from Eqs. 3 and 4, using the test results. The values 
for the five different concretes used in this study are shown in Table l. 
Early investigators have shown that the confinement effectiveness coefficient, 
k; varíes with lateral· pressure intensity and with longitudinal strain. How
ever, in developing the ACI criterion for spiral reinforcement (Section 10.9.2 
of ACI 318-71) [ 35] and similar criter,ia which are based on the confinement 
of concrete, a constant value of k, usually taken as 4.0 to 4.1, has been 
assumed. 

TABLE 1 .- EFFECT OF Co"NFINEMENT ON COMPRESSIVE STRE!!GTR AND 
DEFORMATION OF CONCRETE . 

Type of Conffnement Max1mum Compress1on Ultfmate ComQress1on 

~rete 
Stress Stra1n 1 Conffnement Strain Conf 1 nemen t 

Rltio Ratfo Effect1veness Ratio Effectfveness 
' 

(f,.lf~) (t~/t:o) • . (c:~/c:o} •u . 

~ 0.13 Z.8 7 .o 11.5 o 
E·5 0.32 7.8 5.0 11.5 3.1 

L1ghtweight o. 13 1.9 4.4 8.7 -o.5 
R·5 0.32 4.0 z.o 6.7 2.0 

8·5 0.13 1.35 3.9 10.6 o 
0.32 1.85 1.0 8.6 0.9 

R·l 0.11 1.8 Z.7 8.9 ·1.0 
0.24 5.9 Z.5 8.9 2.0 

8·3 0.11 1 .7 1.35 11.6 o 
0.24 8.17 2.1 9.0 z. 1 
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As shown in Table 1, the values of k for normal weight aggregate con
crete vary in the range of O to 7.0. For the two lateral pressures (O. 13 fe 
and 0.32 fe), values of k0 at maxi.mum compresston are 7.0 and 5.0 respectively, 
and values of ku at ultimate strength are O and 3.1 respectively. Based on 
these· values, and noting from Fig. 26 that concrete behaves in a relatively 
ductile manner throughout a significant range of stráins, a constant value of 
k = 4.0 may be justified for 'normal weiglít concretes such as E-5, particularly 
in the case of fr = 0.32(fcllo~ . 

For light1~eight concretes B-3, B-5, R-3, and R-5, the values of k vary 
in the range of -1.0 to 4.4. Negatfve values of ku indicate that compressive 
failure in the confined concrete ~y occur at values below the compressive 
strength of •mconfined concrete. For tfle two lateral pressures· Cfr = O. 1 f¿ 
and fr "' 0.3 f~)· values for k0 · at maximum compression range from 1.0- to 
4.4 and values 'for klJ at ultimate range from -1.0 to 2.1. Based on these 
r~sults, a value of k in the range of 1.0 to 2.0 should be taken in developing 
design criteria based on the increase in strength dueto confinement of•light
weight concrete. Therefore, the amount of spiral steel required in a column 
of lightweight aggregate concrete will be 2 to 4 times greater than that 
currently prescribed by the ACI Code [ 35 ]. Because of the geometric limita
tions introduced by the size of the spiral wire and the mínimum spacing, it 
would be virtually impo·ssible to produce a spiral which would also allow 
norma J. pl acing of concrete. 

The effect of the variable coefficient, k, is illustrated in Fig. 27. 
In thi.s figure, the loss of the axial load carrying capacity for spirally 
reinforced concrete columns due to spalling is plotted against k, assuming that 
the spiral reinforcement was designed in accordance with the ACI criterion 
[ 35]. This loss of capacity is expressed as a ratio and derived as: 

Loss = 0.85f(:(A9 - Ac) - kfrAc ; 

and using Eq. 5 

( 6) 

According to the ACI criterion, Ps = 0.425 [(Ag/Acl - l](f(:/f5 ). By substituting 
~his eq~ation into the above, and dividing by 0.85f/:Ag• the following ratio . 
1s obta1ned 

Loss 
o.85f(: A9 

= ( 1 -~ ) - o. 25k ( 1 - ¡g ) 
Ag 

(7) 

Typical values of Ac/Ag (where Ac is the area of core and A ts the" 
gross area) for spirally reinforced square columns vary from apprgximately 0.4 
te 0.6. For round columns this ratio varíes from approximately 0.5 toO. 7. 
The loss ratio for typical values of Ac/Ag is plotted in Fig. 27, which 
illustrates the significant losses that can occur due to k values lower than 4. 

Most of the recent suggestions and requirements· for improved design of 
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earthquake-resistant reinforced concrete structures rely on the beneficia] 
effects of confinement on concrete behavior. Thus it fs important to analyze 
the implications of the results suromarized above I 23] with·regard to seismic 
behavior of concrete structúres. Sorne observations obtained from such analY,ses 
follow [ 137]. 

l. Confinement of concrete with all types of aggregates is ef.fective 
in developing large deformability, ;.e •. large ultimate strains. This 
characteristic is the majar factor in the improved performance of elements.with 
spirally confined concrete, as it compensates· for sorne of the losses in strength 
and ·stiffness of concrete under cycltc loading. 

2. The increase in compress~ve strength due to confinement is about 
twice as great for normal weight concrete as for lightweight concrete. There
fore, one should be cautious in using equations from tests on normal weight 
aggregate con~rete to predict behavior in lightweight concrete. 

3. The·low effectiveness of confinement in sorne concretes may lead to 
significant losses"'in compression capac.ity when spalling occurs. This is of 
utmost importance in the seismic design of column elements, since these 
elements should be able at all times to resist the effects of gravity loads 
and overturning moments. 

These conclusions have been confirmed in a recent experimental study[l38]. 

6.1.2 The Bond and Shear Transfer Problems. Recent bond tests performed at 
Berkeley [129-133], on specimens simulating the conditions of an interior 
beam-column joint, demonstrated that the deterioration of bond in lightweight 
concrete occurred under sma 11 er steel str:. i ns than in norma 1 wei ght concrete 
[132]. 

In the case of flexural crít1cal ragions under high '-shear, one of the 
main factors controlling the degradation of stiffness is shear transfer along 
the cracks. Mattock has conducted a series of studies on the problem of shear 
transfer along cracked concrete[ 78, 79, 139]. ·sased on test data obtained in 
these studies, Mattock has concluded that "the shear transfer behavior of 
initially cracked all lightweight concrete is more brittle than that of 
sanded 1 i ghtwei ght or sand and grave 1 concrete," and that "shear trans fer be
havior across a crack becomes more brittle as the concrete strength increases". 

-.- -·- -. -·. ··-fiie .ábove studies examin.ect the three !lásic-pro!llemsin tú b.ehavior oT-· -- -·. 
1 i ghtwei ght concrete - the effectiveness o-· confi nement, bond, and shea r 
transfer. The studies showed that, for seismic-resistant construction, light-
weight concrete has certain deficiencies in addition to its low modulus of 
elasticity. These deficiencies indicate a need for further studies in order 
to properly modify the proportioning and detailing rules obtained from and 
used for members cast of normal weight concrete, so that these rules can be 
applied to lightweight concrete. 

6.2 Beh.avior of.Linear Eler,;ents and their Subassemblages.' 

6.2.1 Studies of Beam Behavior. Very few studies have been reported on light-
weight concrete beams subjected te seismic action. Mihai, et al. [ 140] ha ve i 
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Monotonic Loading - From analysis of the curves shown in Fig. 28(a) it" 
is clear that the overal.lrbehayior. cif the li.ghtweight concrete was very similar 
to that¡of norma-l weight concrete. F:urthermore, the contributi on of the fi xed 
end rotation eFE• dueto slippage of'the beam main bars along the joint, to the 
lateral displacement, o, was approximately the same for BC'I and BC7. · However, 
the initial stiffness, which is highly dependent on the ~terial stiffness of the 

'· concrete, was 52 percent higher in BC4. This was in agreement with the relative 
moduli of elasticity of the two spe_ci"mens, as BC4 hada 46 percent higher 
modulus of elasticity. This signifies that lightweight R/C·structures will 
have greater nonstructural damage and higher P-ó moments for the same displace
ment ductility. 

Cyclic Loading- The performance of the normal.and lightweight concrete 
specimens under_ incrementally increasing cyclic loading differed significantly 
as shown in Fig. 28(b). Specimen BC3 reached a peak strength at LP25 {¡,,¡ = 3.9) 
and LP26 (~0 ~ -4.2) while the strength of specimen BC8 peaked much earl1er; 
at LP17 (~á= 1.45) and LP18 (~0 = -1.75). At LP22 (~0 = -2.7) the capacity of 
BC8 was already only 70 percent of that of BC3. The d1fference in behavior was 
dueto the premature total slippage of the reinforcement in specimen BC8. By 
LP24 (~ 0 = -2.7), the contribution of the eFE at the column faceto ó was over 
75 percent for BC8 while it was less_than · 35 percent for BC3. Total 
slippage of the beam bars did not occur in BC3 until LP29 (~á= 5.4) when over 
50 percent of á was due to eFE· This strikinqly different behavior under cyclic 
loading indicated that the bon"d within the joint deteriorates at 
lower ~o in lightweight concrete. Although the cause of this earlier deterior
ation is not completely understood, it is speculated that the lightweight 
aggretate is sheared and crushed by the lugs of the deformed bars at lower 
stresses, leading to earlier bond deterioration. Propogation of cracks formed 
by the action of the lugs might also be affected by the type of aggregate used. 

ó.3 Concluding Remarks. From the available information, particularly from 
results of studies carried out at Berkeley, the following observations can be 
made. Because of the relatively meager data available, these observations ·are 
of a prel iminary nature. 

. ~ 
_l. Individual lightweight aggregate members have a-."simil"ar hysteretic' 

behav1or to ~ormal wei~ht aggregate members of similar strength. The only , 
remarkable d1fferen~e 1s the lower stiffness of lightweight-concrete, which means 
larger deformat1on 1s needed to develop the same displacement ductility. 

. ' 2. Beam-column subassemblages subjected to monotonic loading show that 
a displacement ductility (Jl 0) in excess of 5 can be achieved without· a decrease· 
in resistance. Behavior is very,similar: to that of the normal weight specimen. 
For the same ductility displacement ratio the total displacement and the 
story drift is greater than that of the norma 1 wéi ght specimen, caus i ng 1 a rger 
P-ó moments. _ _. ~'fi·<:f::~ 

3. · Under cyclic loadi~g. the behavior of beam-column·subasse~blages cast 
of 1 i ghtwe i ght aggrega te concrete i s dras ti ca 11 y di fferent, ·than tha t under 
monotonic loading, dueto earlier slippage of the beam reinforcement throúgh 
the joint. Yielding of this _reinforcement accelerates bond deterioration and 
therefore slippage. 

'.__ .,4. Unde_r cyclic loading, the energy dissipated by beam~column sub-
a§peiñblagt;!s'is smaller than that of similar normal weight subassemblages. The 
main_ reason for this was that total sl ippage of the beam reinforcement through 
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carried out sorne tests on-lightweight aggregate concrete beams columns and 
their connections and have concluded that: 

"Generally the ductility of bending members of granulite lightweight 
concrete is 15-40% greater in comparison with that of similar members of 
heavy concrete. In the case of members subjected to compression with bendino, 
the ductility factors are close for the similar members made of heavy concrete, 
and lightweight concrete. With a proper detailing conception, the·joints 
realized with lightweight concrete are more ductile, with 15-25% increases, 
in comparison with heavy concrete ones. The more elastic and also more break
able beh~vior of lightweight concrete, requires detailed and careful experi
mental and theoretical research for all types of granul ite material". 

Because of insufficient detail it is difficult to judge what definition 
of ductility'the author of Ref. 140 has used. 

6.2.2 Studies of Column Behavior. Experimental studies show it is possible 
to achieve. good duc_tile behavior by properly confining lightweight concrete 
with spiral or closely spaced and carefully detailed rectangular hoops and 
ties [140, 141, 142]. However the only comparison available between similar 
specimens cast of lightweight and normal aggregate concrete show better 
strengtn; stfffñess ·and-auctility for the normal aggregate concrete [142], 

\ 

In Section 6.1, sorne drawbacks of the use of lightweight aggregate concrete 
were discussed. In addition, lightweight concrete has a higher rate of créep 
than normal weight concrete. Therefore, serious questions remain regarding 
the use of lightweight concrete in columns, especially in tall frame build
ings. In the lower stories of buildings, high axial loads caused by gravity 
loads can cause : a higher rate of creep and larger P-6 effects of light
weight than for normal weight concrete, due to the lower stiffness of light-
wei ght concrete. Comprehens i ve experiments a re needed to fi nd the ro 1 e of /-1-.- · ·-. 
·these effe~ts on the hysteretic behavior of lightweight concrete columns. < 

6.2.3· Subassemblage Behavior. As discussed in Section 6.1, proper assessment 
of the performance of any structural system requires studying the behavior of 
the system's basic subassemblages. Studies were conducted at Berkeley [29] of 
the behavior of basic subassemblages of a ductile moment-resistant space frame 
(OMRSF) built of lightweight aggregate concrete. The completed study had two 
main objectives. The first was to study the behavior of a DMRSF subassem-
blage constructed of lightweight aggregate concrete under earthquake-like 
load conditions and to compare such behavior to that observed under monotonic 

.loading, paying particular attention to .the effects of bond degradation in the 
joint region. The second objective was to compare the performance of light
weight R/C subassemb 1 ages to .that of previ ous ly tested norma f we i ght subassem
blages for both monotonic and cyclic loadings. Figure 2l(a) shows the 
specimens which were used: half--scale models of interior beaín-column sub

·assemblages from the third floor of a twenty-story office building. A summary 
o{the results of these tests follows. 

Figure 28 compares the.behavior of lightweight aggregate specimens 
(BC7-and BC8) with that of normal weight subassemblages (BC3 and BC4) of 
similar concrete strength and steel yield strength subjected to·similar ap
plied displacement programs. Dueto the greater flexibi.lity of lightweight 
concrete, ductility, u6; rather than absolute~ displacemerit was used as the 
base of comparison. · · · ' · .. ':J 
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