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1. INTRODUCCION

Con el paso de los afios se ha llegado a establecer que general
mente, cuando el estado de esfuerzos en las estructuras de con

creto es severo, se provoca un comportamiento ineldstico en -

las mismas, present&ndose deformaciones que en muchas ocasiones
rebasan el estado limite que marcan los reglamentos; estos es~

fuerzos en la mayoria de los casos son producto de la accién de
sismos intensos.

Con el objeto de estudiar la respuesta ineldstica de las estruc
turas se han desarrollado programas de computadora (ref 1) capa
ces de simular su comportamiento ante acciones sismicas, lo gque
ha generado avances en el &rea de ingenieria sismica y que a la
vez ha provocado que log reglamentos de construcciones cada dia
estén siendo mejorados en el caricter de seguridad de las es~

tructuras, cuando se encuentren sometidas a la accidén de sismos.

En general, los estudios realizados sobre el comportamiento ine
lastico, han sido en estructuras regulares en elevacidn que evi
tan los camhios bruscos de masa y/o rigidez; por lo tanto, las

estructuras que presentan estos cambios en su altura, denomina-

das estructuras irregulares en elevacibén, han sido poco estudia
das.



En el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (ref
2) no se hace distincibn entre criterios de disefio para es-
tructuras regulares e irrequlares en elevacidn, por le que el

disefio de ambas se realiza con base en las mismas normas.

En este trabajo se presenta un anflisis comparativo entre la
respuesta ineldstica de estructuras irrequlares en elevacidn
y la de estructuras requlares, sometidas a solicitaciones sis
micas. El objetivo principal es contribuir a futuras investi-
gaciones, en las que se determinen las caracteristicas de mo-
delos regulares "equivalentes" que representen en forma ade-
cuada la respuesta de los modelos irregulares y asi, el dise-
fio de las estructuras irregulares se haga indirectamente, con
base en la estructura regular "equivalente".

Las estru;turas estudiadas fueron marcos de concreto de 10 y
12 niveles, con tres crujias, desplantados en suelo firme y
compresible (zona I y III segfin el RDF), con distintos facto-
res de ductilidad. ILos datos que se requieren en el andlisis
ineldstico se fijan al disefiar preliminarmente a los edifi-

cios de acuerdo con el método estdtico del citado reglamento.

La formulacidn de los sistemas ineldsticos debe incluir el -
comportamiento histerético el cual en este trabajo se repre-
senta con las reglas de Takeda (ref 3). Como excitacibn se
emplean registros de sismos reales con una duracibn definida
con la Intensidad de Arias (ref 4). La compatibilidad entre
la mixima aceleracién registrada en el terreno y la acelera-
cibn mixima empleada en los andlisis diné@micos se obtiene por
medio de un factor de escala calculado a partir de la respues-
ta sismica m8xima probable para suelos de la ciudad de México
(ref 5).

En el capitulo 2 se describe lo relacionado con las hipbtesis



del anilisis numérico; con las caracteristicas de los miem-
bros estructurales y con el método de an8lisis. Las carac-
teristicas y disefio de los modelos irregulares analizados se
presentan en el capitulo 3. In el capitulo 4 se trata el cri
terio de seleccién de los registros de sismos reales utiliza-
dos en el andlisis como excitacidn dinfmica y por Gltimo la
discusifén de la respuesta estructural y las conclusiones se
tratan en los capitulos 5 y 6 respectivamente.



2. ANALISIS NUMERICO

En el estudio del comportamiento ineldstico de estructuras so-
metidas a la accibén de sismos severos, es necesario el uso de
programas de computadora para determinar deformaciones y fuer-

zas en los miembros, asi como las demandas de ductilidad.

Para fines ingenieriles los resultados de estos anflisis son
valiosos, pues a pesar de las incertidumbres en los valores
de rigidez y amortiguamiento en la modelacién de la estructu-
ra, se ha obtenido una idea del mecanismo de la resistencia,

desarrollado en estructuras expuestas a sismos.

El problema principal que se puede encontrar en los programas
de computadora para anflisis inelfstico de estructuras, radi-
ca en la estabilidad y convergencia del esquema de integracién

numérica.

En este trabajo se utilizd un programa de computadora desarro-
llado en la Universidad de Urbana (ref 1) con las adaptaciones
convenientes para poder analizar marcos rigidos irregulares en
elevacién.



2.1 Hipbtesis en el andlisis estructural

Cuando se trata de resolver un problema ingenieril, general-
mente se siguen tres pasos bisicos: a) formulacibn matemiti-
ca del problema a través de hipb6tesis ingenieriles; b) solu-
cién del problema matemitico utilizando métodos exactos o
aproximados, y c¢) interpretacién ingenieril de la solucién
matemdtica.

El prop&sito de utilizar hipbtesis en ingenieria es simplifi-
car el trabajo analitico y obtener soluciones que de antemano
se sabe que no son exactas pero para los fines que se persi-
guen son aceptables.

Las hipbtesis que presenta el programa de computadora con el
que se hacen los andlisis inel&sticos en este trabajo, son
las siguientes: los edificlos est&n formados por un conjunto
de marcos planos unidos por un sistema de piso infinitamente
rigido en su plano. El andlisis se limita a deformaciones -~
pequefias; sin embargo, se considera el efecto de las cargas
gravitacionales (efecto P-A). El sistema de apoyo de los mar
cos se modela como un empotramiento y la excitacién sismica
ocurre justamente en &l. La masa del edificio se discretiza
racionalmente en los niveles de piso. Se supone que la de-
formacién axial de los miembros (vigas y columnas) es nula,
considerdndose (nicamente deformaciones por flexidén. Se da
por hecho que las fuerzas de amortiguamiento actfan horizon-
talmente en cada nivel y que la matriz de amortiguamiento se
forma a partir de la suma de una parte proporcional a la ma-
triz de masas, que es constante y otra proporcional a la de
rigideces, que es variable. El movimiento del terreno se
congidera solamente en la direccifn horizontal paralela al
plano del marco. Se supone que en todos los nudos (juntas)

- se satisfacen los requisitos de compatibilidad de deformacio
nes y equilibrio de fuerzas.



Para la integracifn numérica de las ecuaciones de equilibrio
dindmico se emplea el método de Newmark, con variacién lineal
de la aceleracifn en cada intervalo, ya que su aplicacién no
estd restringida a los andlisis elédsticos.

2.2 Caracteristicas de miembros estructurales

Cada uno de los miembros estructurales se modela como una vi-
ga-columna prism&tica que en cada extremo tiene una zona rf-
gida y dos resortes, uno para representar la relacién momento-
rotacibn ineldstica y el otro para simular la adherencia (fig
1).

El elemento viga~columna prismdtica sirve para describir el
comportamiento el&stico; sus caracteristicas se definen con
las hipbtesis de la viga de Euler-Bernoulli, las propiedades
de los materiales, el equilibrio de fuerzas internas y la com
patibilidad de deformaciones.

En el resorte de flexifn la relacifn momento-rotacibn se cal-
cula de acuerdo con las caracteristicas de momento-curvatura
definidas para el elemento a flexién con seccidn uniforme y
se apoya, fundamentalmente en la hip&tesis de que la rotacibn
en el extremo de un elemento a flexidn depende de la distri-
bucifn lineal de momentos y en que el punto de inflexi6n de
la distribucifn de rotaciones se localiza a la mitad del cla-
ro (£ig 2), esto ocasiona gue la relacién momento-rotacibn en
el extremo del elemento flexible sea equivalente a agquélla de
un miembro simplemente apoyado con una longitud igual a la mi
tad del miembro real.

"En este trabajo se supone que la relacién momento-rotacifn de
un resorte de flexibén sometido a cargas reversibles se ajusta
a las reglas de histéresis de Takeda (ref 3) para representar
la variaci6n de rigidez y la absorcibén de energfa. Estas re-



glas fueron desarrolladas sobre las bases de observar el com-
portamiento de muchos miembros de concreto, sometidos a car-~
gas laterales estdticas reversibles y a cargas axiales.

Cabe mencionar que el uso de resortes de flexibn no es el me-
jor para simular el comportamiento de la flexibn ineléstica
de un miembro, porgue la rotacién en un extremo se vuelve in-
dependiente en el extremo del otro. Aparentemente esto no es
cierto en vigas elisticas. Sin embargo, esta aproximacién es
aceptable, si el punto de inflexi6n del miembro se encuentra
en una zona no muy distante de la mitad del claro y si las ca
racteristicas del resorte se determinan de acuerdo con la lo-
calizacibn promedio.

Para determinar las relaciones momento-rotacién en los resor-
tes de flexifn, en este trabajo se considera que el punto de
inflexi6n se localiza en el punto medio del elemento flexible.

Para representar las fallas por adherencia en los extremos del
miembro, se utilizan los resortes de junta, siempre que la re-~
lacifn momento-rotacidn se haga depender de la longitud de an-
claje del refuerzo, de la distribucibn de esfuerzos en el re-
fuerzo, de la fuerza de adherencia generada por friccibén den-~
tro de la junta y de la cuantfa de refuerzo en ella.

Para obtener las relaciones momento-curvatura se supone que la
falla por adherencia no ocurre en la zona de anclaje, que el
refuerzo de tensibn tiene suficierte longitud de desarrollo en
la junta y que los esfuerzos por adherencia son constantes a
lo largo de la longitud de desarrollo.

Nuevamente en este trabajo se utilizan las reglas de histére-~
- 8is de Takeda (ref 3) para describir el comportamiento del ~
resorte de junta.



Las zonas rigidas se localizan en las juntas. viga-co;umna y
se consideran infinitamente rigidas en: flex16n.‘

2.3 Método de anilisis

El andlisis din&mico inel8stico de una estructura idealizada,
generalmente se basa en las siguientes relaciones: relaciones
no lineales entre fuerzas y desplazamientos resultantes, re-
lacidn de compatibilidad de desplazamientos en las juntas es~-
tructurales, relacién de equilibrio de fuerzas en las juntas
(inercia, amortiguamiento, resistencia y fuerzas externas) y
relacidn diferencial entre funciones de respuesta y tiempo
(aceleracién, velocidad y desplazamiento).

La relacibn de rigidez no lineal se aproxima por medio de re-
laciones lineales en un intervalo, correspondiente a un peque
no incremento de fuerza y desplazamiento,

El método numérico empleado en este trabajo presenta dos hi-
pbtesis para linealizar las relaciones entre funciones de
respuesta. La primera supone que el cambio de las propieda-
des estructurales durante un coxrto intervalo de tiempo es pe
quenio y puede despreciarse. En otras palabras, las fuerzas
incrementadas y los desplazamientos se relacionan linealmen-
te por la rigidez instantdnea durante un corto periodo, y el
incremento en lag fuerzas de amortiguamiento es proporcional
al incremento en la velocidad. La segunda hipbtesis es que
la aceleracibn varia linealmente respecto al tiempo en un in-
tervalo pequefio; esta suposicibn establece las relaciones 1i
neales entre desplazamientos, velocidades y aceleraciones;
se le considera razonable en la solucifn numérica de la ecua
cibén de movimiento de un sistema ellstico lineal (Newmark,
1959).

El procedimiento de andlisis estructural no lineal para un



intervalo de tiempo dado, puede resumirse como sigue:

1)

2)

3)

4)

Linealizar la relacidn fuerza-desplazamiento de un miembro,
empleando la matriz de rigidez instantinea para pequenos =

incrementos de fuerza y desplazamiento.

Formar la matriz de rigidez estructural instant@nea de
acuerdo con la compatibilidad de deformaciones y equili-

bric de fuerzas en un nudo.

Formular la ecuacifn de movimiento de acuerdo con la condi
cidén de equilibrio de fuerzas en cada junta (inerciales,
disipativas, restitutivas, por efecto de gravedad y las ex

ternas).

Integrar la ecuacidn diferencial para obtener un incremen-
to de desplaéamiento en cada junta estructural, que se -
transforma a incrementos de desplazamiento en los extremos
de los miembros por medio de las relaciones de compatibili
dad.

El incremento de fuerzas en los miembros se calcula con la
matriz instantnea de rigideces y la de incrementos de des
plazamiento. La fuerza resultante en un miembro es la su-
ma de los incrementos anteriores mds el calculado en el in
tervalo en cuestidn. Al completar este paso, se termina
el anflisis para el intervalo y deberd repetirse el nfimero
de veces necesario para obtener la respuesta completa de
la estructura en el dominio del tiempo.

Para seleccionar el incremento de tiempo, At, con el cual
se calcula la respuesta estructural, se debe tener en cuen
ta el rango de variacibn del registro del sismo y el perio
do menor de vibracién de la estructura. Newmark propuso
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que el incremento de integracifn en el tiempo se escogiera
entre 1/6 y 1/10 del periodo menor de vibracibén de la es-
tructura elistica. En este trabajo el incremento de inte-
gracibén en el tiempo se considerd de un centésimo de segun
do. '

2.4 Matrices de rigideces

Matriz de rigideces de miembros. Un miembro (viga o columna)
estd formado por una zona eléstica flekible, dos resortes de
rotacidn no lineal en cada extremo de la zona flexible y por
dos zonas rigidas fuera de los resortes rotacionales (fig 1).

81 la porcibén del miembro entre las dos zonas rigidas esté
simplemente apoyada y los momentos flexionantes externos se
aplican en los apoyos (fig 3}, entonces la rotacidn en el

apoyo A' es la suma de las rotaciones de los dos resortes

{con flexibilidad instanténea fA ¥y j,) ¥ una rotacién en el
extremo del elemento lineal flexible (con rigidez EI y lon-~
gitud 1'). Por lo tanto, en forma incremental se puede es~

cribir la siguiente relacibn:

1’ .
[ _ .
AGA = 5T (2AMA AMé) + fAAMA + jAAMA (1a)
= (1'/3EI + fA + jA) AMA - (1'/6EI)AMé
~anflogamente
[ ] : [ '
AeBk— (1'/3E1 + fB + jB)AMB (1'/6EI}AM£ V(Ib)

escribiendo la relacién en forma matricial

(3 ' - Pt : '
AeA ‘1 /3EI + fA + ia 1'/E1 AMA

C ()
-1 ¥ . t ' :
1' /6EI 1Y /3ET1 + fB + jB AMB o
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esta relacibn puede ser ficilmente reescrita invirtiendo 1§ ma~
triz de flexibilidad ' s

L] ]
My K11 K2

1]

(3)

Los incrementos de momentos AMA Yy AMB, en los extremos de los
miembros, se relacionan con los incrementos AMA Yy AMé, al con-
siderar distribucién lineal de momentos a lo largo del miembro
(fig 3)

'
AMA 1+ BA BA aMy
= (4)
]
AMB BB 1+ BB AMB
donde
BA relacién de longitud de una zona rigida en el extremo
A de la parte elistica flexible

BB relacién de longitud de una zona rigida en el extremo

B de la parte elfstica flexible

Los incrementos en las rotaciones AeA Yy AQB en los extremos de

un miembro y los incrementos en las rotaciones dentro de las

zonas rigidas AGA y A8}, se relacionan de la siguiente manera
A9

1+8 A

A By A
| %

combinando las ecuaciones (3), (4) y (5) se obtiene la siguien-

B -

(5)

'
864 Ba 1+8

te relacidn de rigideces para un miembro
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-AM 4 k11 k12 AeA
= (6)

k22 Abg
Para una viga en la que su eje se mantiene horizontal atin des-
pués de la deformacibn y coincide con el eje horizontal del sis-
tema global, no se necesita transformaci6n de coordenadas. Para
una columna, si un extremo se desplaza lateralmente se presenta
una rotacidn; es conveniernte expresar estos desplazamientos en el
sistema global de referencia, para lo cual se emplea la matriz

de transformacidn

1 0 -1/1 1/1
(7)

@]
It

0 1 -1/1 1/1

donde

1 longitud total de la columna

Entonces las rotaciones y desplazamientos del miembro, conside
rado como simplemente apoyado, se pueden expresar en coordenadas

globales como

A
se,] A6,
YN Sl U (8)
B A
UB

La magnitud de los momentos flexionantes en los extremos de las
columnas en coordenadas locales son los mismos que en coordena-
das globales. Las fuerzas laterales FA Yy FB en los extremos de
las columnas pueden ser calculadas a partir de los momentos fle-
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xlonantes Mp ¥ Mg. En forma incremental, la transformacibn
de las fuerzas en los extremos del miembro de coordenadas lo-
cales a las globales, se escribe como :

, \
aM,,
AM, A,
< o, > = ()T . (9)
B
A%,

\J L

donde (C)T es la transformada de la matriz (C).

Si las ecuaciones (6), (8) y (9) se combinan, se obtiene la
matriz de rigidez de una columna, considerando una relacién
incremental fuerza-desplazamiento se tiene que

N : 3 (
M, ki1 k12 | ki3 kyg| |89,
MMy ka1 kyg 4 kog kag | | 86g
S T S ez e e (10)
AF 31 K32 1 ki3 34| | %
4
[
AFg kap k4o A kgg | [ 2V
\ / \ 1 /X

La submatriz de 2x2 de la esgquina superior izquierda es la
misma que aparece en la ecuacibn (6).

El caso de articulaciones en los extremos se trata como se in-
dica a continuacidn:

(i) Miembro fijo-articulado (MB = 0) .
1 — 3 3
Kiy = 1/(1'/3ET + £, + jA)

—-— ] - -
kiag =k =kpp =

(11}
0



(11) Miembro articulado-fijo (M, = 0) -

kK!'. = k'. =k!,. =0 ' ,'1’»,,L'
11 = %12 T *nn g
L — ) 1 : i
kz2 = 1/(1'/3EI + fB + JB) : :
(i1i) Miembro articulado-articulado (MA = MB = 0)
k! = kéZ =0 (13)

— ] — ]
11 = K12 7 kyy

Matriz de rigidez estructural. Se considera que en cada nudo
la fuerza horizontal y el momento flexionante son fuerzas ge-
neralizadas, y los desplazamientos horizontales y rotaciones
son desplazamientos generalizados. El sistema global consis-
te de un eje horizontal paralelo a la linea basal del marco

y un eje rotacional con sentido a favor de las manecillas del
reloj. Para formular las relaciones fuerza-deflexifn en to-
dos los nudos del marco se considera que:

1) Las fuerzas resultantes que act@ian en un nudo deben sger
iguales a la suma de todas las fuerzas en el extremo del
miembro (condicidn de equilibrio), y

2) Los desplazamientos en los extremos de un miembro deben ser
iguales a los desplazamientos del nudo (condici6n de compa-
tibilidad). Para formular las relaciones fuerza-deflexién
en todos los nudos de un marco, basta con establecer el -
equilibrio de fuerzas y la compatibilidad de deformaciones,
teniendo en cuenta que el giro del nudo es igual al que se
tiene en el extremo de los elementos.

Las relaciones fuerza-deflexifn se pueden reducir a una forma
compacta al considerar que todos los nudos de un piso se des-
plazan la misma cantidad en la direccibn horizontal y que la
fuerza lateral se calcula como la suma de las fuerzas horizon-
tales en todos los nudos de un nivel. Esta condensacifn est&-
tica conduce a expresar que
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AF k11 k12 AU _
= (14)
AM k21 k22 LD
donde
Kij submatrices de rigides
M vector de momentos flexionantes incrementales en
éada nudo
AF vector de fuerzas incrementales en cada nivel
AU vector de desplazamientos horizontales incrementa-
les
AB vector de rotaciones incrementales en cada nudo

A fin de reducir los requerimientos de "memoria" del programa,
se aprovecha la simetria de las submatrices Kij y se almacena
solo la parte bandeada o, en su caso, la triangular superior.

En el programa se supone que la inercia rotacional de los miem
bros es nula; esto implica que en la ecuacidn (14) AM = 0. S8in
embargo, deben considerarse fuerzas de deseguilibrio AF y &M
en los nudos, para cada intervalo de tiempo, generadas por la
correccién a las fuerzas en el extremo del miembro, debido a

la relacidn fuerza-deflexibn especificada.

5i las fuerzas de desequilibrio se incluyen, entonces la ecua-
cidn (14) se puede escribir como

AF

K,.AU + K, .A8 + AF
11 12 (15)

0 = K., AU + K,.A0 + BM

21 22

Esto conduce a que se pueda escribir

AF' = KAU TR S (16)
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donde

_ -1 .
K =Ky =Kyp Kpy ™ Ky ' (17)

AF' = AF = AF + K., K M (18)

12 722

A K se le conoce como la matriz de rigidez estructural con-
densada. 8Si una estructura consiste de mis de un marco, la
matriz total de rigideces se obtiene como la suma de las ma-

trices de rigideces condensadas.

2.5 Efecto P-A

Al tomar en cuenta la accifn de las cargas gravitacionales en
los miembros deformados, se origina un comportamiento no li-
neal que en ocasiones modifica la respuesta de manera conside-
rable, por lo que es conveniente establecer un método para in-
cluirlas en el anilisis dindmico.

En el programa de computadora que se emplea en esta investiga-
cibén (ref 1) el efecto de gravedad se reemplaza por fuerzas
laterales equivalentes que provocan momentos de volteo iguales
a los que genera dicho efecto. Para evaluar esas fuerzas se
considera el diagrama de cuerpo libre de un entrepiso (fig 4)
en donde el desplazamiento relativo, Ai, estd dado por

(19)
~ donde
X desplazamiento horizontal del nivel i

La fuerza Vi en dicho entrepiso se puede obtener al,eétablecer

el equilibrio de momentos en el nivel (i-1) como
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V= (M, + My )/hg + PiAL/By (20)

donde hi es la altura de entrepiso i y P, es la suma de la
carga gravitacional desde el nivel I hacia la parte superior

de la estructura.

En la ecuacibn (20) el primer término de la derecha represen-
ta la fuerza cortante gue se usa normalmente en el anélisis
convencional y es igual a la suma de las fuerzas horizontales
que actflan desde arriba hasta el nivel i, inclusive. El se-~
gundo término es el cortante debido al efecto de gravedad. En
tonces V, es la fuerza cortante total gue debe ser resistida

i
por la estructura.

Para simular el efecto P-A, se reemplaza la fuerza cortante
que genera el efecto de gravedad por una fuerza horizontal
ficticio Fi que actfia en el nivel i y se obtiene al estable-
cer el equilibrio como

Y -
i TV T ViaT Byby/hy s Py b /iy

e}
1

= Ry = Xy IPy/by = Ky KPPy My (2D

€5 i 5 W PR O
g 110 by, b T4 B

i-1

[

Para una estructura en particular, el vector F de fuerzas ho-
rizontales ficticias se puede expresar de la siguiente forma

F =K, X (22)
donde

Kp es la matriz constante tridiagonal
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X es elfveétbrfdé[désplhzamiéntdé,

Los elementos de la matriz K§°§e da1¢u;hh‘dé?acuéiddécdh}ip

siguienteé

a) Para el rehglén,i-ésimd‘ééfié diggonai‘prihéipai7i

Piar By
hiv1 By

b) En el rengldén i-&simo, pero a la izuierda de la dia-
B gonal principal

Ei

Ry

c) En el renglén i-&simo, pero a la derecha de la diago-
nal principal
_Pin
hi+1
A la matriz KP se le considera como la "matriz de rigidez geo-
métrica” y se puede sumar a la rigidez instanténea de la es-

tructura.

2.6 Fuerzas generalizadas de desequilibrio

La respuesta estructural se obtiene en forma incremental al in
tegrar la ecuacibn de movimiento en funcién de los desplaza-
mientos horizontales de piso. Los incrementos de rotacién en
los nudos del marco, se calculan con la rigidez instantdnea,
los desplazamientos horizontales de piso y los momentos de de-
sequilibrio conocidos al inicio de cada intervalo. Las rota-
clones en los extremos de una viga, en coordenadas locales, se
obtienen iguales a la de los nudos en la estructura y las rota
ciones en las columnas se calculan considerando los desplaza-
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mientos de entrepiso y las rotaciones en los nudos.

Puede darse el caso que la respuesta estructural calculada en
un intervalo no satisfaga la relacibn fuerza~desplazamiento
especificada, debido a que se aproxima por medio de una rigi-
vdez lineal instantfnea, por lo gque debe hacerse una correccibn.

En este trabajo dicha correccién se llevd a cabo mediante un
procedimiento que consiste en modificar la fuerza y/o el des-
plazamiento para hacer el ajuste, afin cuéndo con la fuerza o
el desplazamiento resultante se pudiera violar el equilibrio,
0 la compatibilidad en el nudo; entonces, para obtener el equi
~librio se deberd aplicar una fuerza de desequilibrio o un des-
plazamiento modificado para lograr la compatibilidad. Debe te-
nerse presente que la recuperaci6én de equilibrio, o de la con-
dicibn de compatibilidad en un nudo, cambia la configuracifn
de desplazamientos en la estructura y consecuentemente, las
velocidades y aceleraciones.

El procedimiento de encontrar los momentos flexionantes en los
extremos del miembro merece una descripciSn detallada. Em-
pleando la rigidez eléstica instanténea del miembro, los des-
'plazamientos de extremo y la geometria inicial, se calculan
los momentos flexionantes en los extremos del elemento viga-
columna: en seguida se modifican los momentos en los resortes
(£ig 5) de un momento M1 a otro M2 especificado en la curva
momento~rotacidn, esto se hace empleando la rotacibn calcula-
da 61 en el resorte. Con el momento M, se determina la rota- ’
cibn Bg en el resorte de flexibén utilizando la rigidez instan-

~ - t8nea; si es necesario se puede modificar M2 a un valor Mé a

fin de ajustar la curva momento-rotacibn especificada del re- -
~sorte de flexibn empleando eg. La suna de las rotaciones mo-
dificadas que se obtienen con el elemento viga-columna, el rg"f
" sorte de nudo y el de flexibn, deberia ser menor que la rota- -
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¢ibén dada; la diferencia que“exista entre ellas se tomar8 co-
mo el nuevo incremento de rotacibén. El proceso se repite has
ta que la diferencia se haga précticamente despreciable; sin
embargo, debido a que la relacién momento-rotacifn de los re-
sortes es seccionalmente lineal, normalmente no se requieren
més de dos ciclos en la iteracibén para cada miembro. Cabe
aclarar que cuando los momentos modificados no satisfacen el
equilibrio en los nudos de la estructura se genera un momento
de desequilibrio que, por conveniencia, se trata como una -
fuerza externa al sistema en el inicio del siquiente interva-
lo de integracibn. »




3. CARACTERISTICAS Y DISERO DE LOS EDIFICIOS IRREGULARES
ESTUDIADOS

En el presente trabajo se analizan dos tipos de edificios -

irregulares en elevacidn; aquellos constituidos por marcos

rigidos que poseen un primer entrepiso flexible (modelo Kc—l)

y los que tienen reduccibn en planta en los pisos superiores

(modelo KC-B).

El disefio de las estructuras se hace siquiendo las normas pa-
ra concreto reforzado del Reglamento (ref 6), considerando -
que pueden estar cimentadas en sueloc firme y compresible (zo-
na I yv III segln el RDF); los factores de ductilidad que se
utilizan son 1 y 4.

Los edificios se clasifican seqgGn su uso (Art. 232 RDF) dentro
del grupe B y segfin su estructuraciébn (Art. 233 RDF) pertene-
cientes al tipo 1.

En la fig. 6 se muestra la geometria de las estructuras, asi
como las 8reas tributarias que se utilizan en la determina-
cibén de la carga gravitacional y el valor de la masa correspon
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diente a cada nivel.

En las tablas 1 a 8 se dan los datos relevantes para disefo
sismico, asi como las propiedades de resistencia de columnas
y vigas.

3.1 An&lisis de cargas gravitacionales

En este andlisis se considera gue la estructura estd formada
por marcos planos, y se le asignan valores de carga gfavita-
¢ional de acuerdo con lo establecido en el Reglamento (ref 2)
en base a esto se hace un andlisis eléstico convencional y se
determinan 1a§ aceciones en trabes y columnas; en el proceso

de_gigeﬁotestaé acciones se combinan con los efectos sismicos

m&s desfavorables.

3.2 Andlisis por carga lateral

En la mayoria de los despachos de cdlculo es muy comin que al
analizar una estructura sometida a carga lateral se haga uso
del andlisis sismico estédtico por la relativa facilidad en su

aplicacidn.

Por esta razbn en el presente trabajo se analizan los edifi-
cios, utilizando el andlisis sismico est&tico, y se comparan
los resultados con los que se obtienen de la aplicacibén del

método dinmico inelfstico v con los limites que por ejemplo

en desplazamientos marca el Reglamento,



4. SELECCION DE REGISTROS DE SISMOS REALES

Al analizar estructuras en las que la probabilidad de ocurren
cia sismica es alta, generalmente se utilizan registros de -
sismos ocurridos en el pasado, para predecir el comportamien-
to de las estructuras ante posibles eventos futuros.

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (xef 2)
admite la integracidn paso a paso de la respuesta a temblores
especificos, como alternativa en el andlisis dindmico de edi~
ficios.

Para considerar que un registro sismico es representativo del
movimiento que se espera pueda ocurrir en un sitio, deben to-
marse en cuenta los aspectos concernientes con las causas que
los origina, la naturaleza de los movimientos sismicos-ondas
sismicas, su distribucibn geogr&fica, su intensidad y su du-
racidn. '

Cuando se utilizan acelerogramas en el anilisis dindmico con-
viene tener presente que en el intervalo inicial del reqistro
los valores de las aceleraciones no son realistas en la mayo-
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rfa de los casos, debido principalmente a causas de tipo ins-
trumental (ref 7). Se ha estimado la frecuencia abajo de la
cual el espectro ellstico de respuesta de aceleraciones es in-
adecuado y se ha sugarido un procedimiento para eliminar las
partes de baja frecuencia, cuando los acelerogramas se emplean
directamente en el anflisis no eldstico (ref 8), el cual con-
siste en asignar un pulso inicial de aceleraciones. En este
trabajo se emplea un criterio alternativo que consiste en cal-
cular la intensidad del sismo de acuerdo con el criterio de A.
Arias (ref 4) y utilizar en el anflisis la parte del registro
donde se defina el 90 por ciento de esa intensidad.

Para la realizacidn de este trabajo se escogieron dos sismos
reales reqistrados en el D.F., como modelos de excitacién sfis-
mica; en las figuras 7 a 10 se presentan las historias de ace-
leraci6n del temblor del 14 de marzo de 1979 y del 24 de octu=
bre de 1980.

Del sismo reqgistrado en 1979 se emplearon las componentes NOOE
registradas en la Cd. Universitaria ({(terreno firme) y en la
SAHOP (terreno compresible). Para el sismo que se presentd en
1980, se escogileron los siguientes registros: componente NOOE
en la Cd. Universitaria y componente N90W en la SAHOP.

En la figura 11 se presenta la curva para la intensidad de ca-
da una de las componentes sismicas que se emplearon en el ani-
lisis.

Para tener compatibilidad entre la mdxima aceleracién regis-
trada en el terreno, durante cierto temblor, y el nivel de
aceleracifn méxima de disefio, se empled un criterio basado en
un anllisis prokabilista vara obtener las resvuestas sismicas
miximas en suelos de la Ciudad de Mé&xico (ref 5). El criterio
consiste en calcular la nrobabilidad marginal de que para un
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solo evento la aceleracifén no supere a un valor previamente
asignado. En este trabajo se fijaron los niveles de acelera=-
cibén de 0:75 m/segz, para terreno duro, v 1.5 m/seqz, para
terreno blando, a los cuales corresponde una probabilidad de
cien por ciento de no ser excedidos durante la vida Gtil de

las estructuras, que se supuso de 50 aios (fig 12).



5. RESPUSSTA INELASTICA

La accibén de sismos severos sobre las estructuras, en la ma-

yorfa de los casos provoca un comportamiento no lineal ‘de las
mismas y algunos de sus miembros presentan deformaciones plég
ticas, que pueden ser de poca o mucha importancia, denendien-
do de la capacidad para disipar enefqia gque tenga la estructu-

ra.

El enfoque convencional para disenhar nor sismo una estructura
se basa en la disipacifén de energia mediante el comportamien-
to dlctil de sus miembros estructurales; criterio utilizado

en este trabajo.

Otro enfoque es separar la funcibén de transmisién de carga de
la estructura, por medio de dispositivos especiales para disi
nar la energia generada en ella ror el sismo (ref 9). Estos
dispositivos nrotegen a las estructuras contra el dafo.

En los edificios altos el fendSmenc de la plasticidad surge
primero en determinadas reqiones, denominadas zonas criticas,
y que normalmente al realizar un anilisis dinémico ineldstico
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se consideran localizadas en los extremos de vigas y colum-
nas. Dependiendo del tipo de esfuerzo gobernante que se pre
sente en estas zonas pueden ser clasificadas de la siguiente
manera: a) aquéllas que su comportariento se controla por -
flexibn; b) las que se controlan por fuerza cortante alta y
c) las que sge controlan por fuerza axial alta y fuerza cor-

tante.

El disefio de los edificios que se utilizaron en este trabajo,
se realizb de tal manera que la zona critica quedara contro-
lada por £lexién.

En un marco de mltiples niveles, las articulaciones plésti-~
cas tienden a desarrollarse en las secciones criticas por to-
da la estructura, pero no todas se desarrollan bajo la misma
carga. En consecuencia la relacifn de carga lateral-deforma-
cidén no es bilineal.

En este capitulo se comentan los resultados obtenidos de an§
lisis din&micos ineldsticos, realizados en diferentes mode-
los de edificlos; sobresalen en importancia para este traba-
jo los denominados modelos irregulares, que son edificios no
tratados explicitamente en el Reglamento de construcciones
del Distrito Federal (ref 2).

En lo concerniente al criterio de diseno, por conveniencia se
usé en trabes el mismo porcentaje de acero en el lecho supe-
rior e inferior, ademds se supuso que las secciones se encuen
tran reforzadas adecuadamente para evitar la falla por cortan
te. Respecto a la matriz de amortiguamiento viscoso se supu~
so un valor pequeilo de amortiguamiento, y es en los dos pri-
meros modos igual a dos por ciento del critico; esto se hizo
con el objeto de que la disipacibn de la energia se hiciera
por histéresis. ‘
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5.1 Desplazamientos estructurales

En las figuras 13 a 16 se muestran gr&ficamente los valores
correspondientes a los desplazamientos mdximos de entrepiso
que se obtuvieron en los modelos desplantados en terreno com
presible y firme, al someterlos a la accién sismica. Con fi
nes comparativos en las mismas gr&ficas se muestran los des-
plazamientoé del estado limite por desplazamiento horizontal
(establecido en el articulo 242 del Reglamento de Construccio
nes para el Distrito Federal), del an8lisis sismico estdtico
y del din&mico modal espectral. En estas gr&ficas es posible
observar la fuerte influencia que tiene la magnitud del fac-
tor de ductilidad de disefio en la respuesta, ademds de veri- .
ficar la conveniencia del estado limite qgue proporciona el
articulo correspondiente a desplazamientos permitidos por el
reglamento. En la tabla 9 se presentan los desplazamientos
nédximos del nivel superior de los diferentes modelos estudia-
dos.

Antes de realizar deducciones tempranas es conveniente tomar
en cuenta que en los desplazamientos que se obtuvieron de los
anilisis, no se consideraron con todo rigor dos aspectos im-
portantes, como son el endurecimiento por deformacién y el de

terioro de rigidez.

- 5.2 Demandas de ductilidad

Con el prop&sito de que las estructuras presenten un margen
de seguridad razonable, se pretende que la ductilidad exigi-
da no rebase la ductilidad calculada tedricamente.

En este trébajo se analiza la demanda de ductilidad de elemen
tos (vigas y columnas) de entrepiso y global; para estas dos
Gltimas no existe un concepto explicito de la forma de calcu-
larlas, asi que se recurrid a una forma aproximada, la que se

 describe a continuacifn.
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Para valuar la_demahda de ductilidad de entrepiso se puede su
poner que la curva carga lateral-desplazamiento es aproximada
mente bilineal, considerando que el desplazamiento correspon-
diente a la primera cedencia es aquel que se tiene cuando ac-
tGa la carga de disefic sismica estitica, aplicada al marco
que se comporta eldsticamente. Ese desplazamiento no deberd
estar afectado del factor de seguridad involucrado al emplear
los factores de carga en lasvsolicitaciones y los factores de
reduccifn en las resistencias.

Aplicando el mismo criterio se puede definir la demanda de duc
tilidad global, que se calcular& como el cociente del médximo
desplazamiento horizontal de piso, obtenido en el an&lisis ine
lagtico, entre el desarrollado cuando actfian las cargas sismi-
cas estiticas.

5.3 Discusibn de la respuesta estructural

En este capftulo se analiza el comportamiento de las estructu-
ras en base a las sigulentes respuestas: desplazamiento méximo
de entrepiso, demandas de ductilidad de trabes, columnas, en-
trepiso y glpbal.

Con fines de facilidad en la descripcibn, los registros sismi-
-cos serin denominados de la siguiente manera: sismo del 14 de
marzo de 1979 como sismo 1 y sismo del 24 de octubre de 1980
como el sismo 2. '

‘‘a) Desplazamiento méiximo de‘entrepiso

En cada una de las figuras 13 a 16, se muestran los valoteé'
-de desplazamiento correspondientes al estado limite que mar-
i‘ca el RDF (artIcule 242), a la accidn sismica cuando la es- o
itructura presenta factores de ductilidad (Q) de 1.y 4, al an&‘  
lisis estético y al método dinémico modal espectral. ;
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Modelos desplantados en suelo compresible y bajo la accidn
del sismo 1 (fig 13).

En el modelo Kc—l irregular utilizando factores de ductilidad
de 1 y 4, la accién del sismo genera desplazamientos mucho ma
yores que los desarrollados en el modelo Kc—l regular, presen
tandose los maximos en los niveles inferiores con una tenden-
cia de aumento de los niveles superiores hacia los inferijiores,
lo que no sucede en el modelo Kc—l regular, pues su comporta-
miento es aproximadamente de aumento del nivel 12 al nivel 5,
disminuyendo hasta el nivel 1, En el modelo Kc-l regular el
desplazamiento méximo se presenta en el nivel 5 y en el mode-
lo Kc—l irregular se localiza en el nivel 1. 51 ahora se com
paran esos desplazamientos con los pertenecientes al estado
limite que indica el RDF, se observa que (nicamente los desa-
rrollados en el modelo Kc—l regular, cuando el Q es igual a 1,
son inferiores a dicho estado limite.

Los desplazamientos en el modelo Kc-l irregular y en el mode-
lo Kc-l regular, determinados a partir del an&lisis sism;co
estdtico, en todos los niveles exceptuando los dos primeros
del modelo Kc~1 irregular, presentan una linea de comporta-
miento semejante en ambos modelos. En el modelo Kc-l regular
el estado limite de desplazamiento que marca el RDF es reba-
sado en un mayor nGmero de niveles en comparacién con el mo-
delo Kc-l irregular, pero este (ltimo rebasa el estado limite
con una mayor magnitud. Con lo que respecta al anflisis dind
mico modal espectral en el modelo Kc-l regular el estado limi
te que marca el RDF es superado finicamente en dos niveles con
una diferencia méxima que se presenta en el tercer nivel de
' aproximadamente 23%, mientras que en el modelo K,-1 irregular
el estado limite se rebasa en cuatro niveles, presentando la
diferencia mayor en el primer nivel de aproximadamenté 67%.

" Después de habe;1he¢ho este“anélisis comparativo es posible
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decir que en el modelo Kc-l irregular se generan los mayores
desplazamientos y son miximos en el nivel en donde se locali=-
za la irregularidad.

En el modelo Kc-3 el comportamiento que presentan los despla-
zamientos bajo la accidn sismica, difiere del correspondiente
al modelo Kc—l en el modelo irregular, en donde la tendencia
de la respuesta en el modelo KC-3 es la siguilente: cuando el
Q es igual a 4, el desplazamiento se incrementa del nivel 1
hasta el nivel 7 y disminuye hasta el nivel superior, pero
cuando el factor de ductilidad se modifica a 1, no se observa
ninguna tendencia definida, es decir, hay decrementos e incre-
mentos sin ningGn orden, por otra parte, el modelo Kc—3 regu--
lar presenta un comportamiento en el desplazamiento en forma
general parecida al modelo Kc-l regular; esto era de esperar-
se pues finicamente difieren en el nlmerxo de niveles,

Al comparar los modelos Kc—l Y Kc—3 irregulares es posible ob
servar gue el comportamlento de este filtimo podria decirse que
es més conservador pues el estado limite del reglamento Gnica-
mente lo supera la respuesta de desplazamiento correspondiente
al anflisis sismico estitico y la perteneciente a la accién -
sismica cuando el edificio presenta un factor de ductilidad -

igual a 4.

Resumiendo se puede decir que la influencia de la irregulari-
dad en el modelo Kc—3 tiene una trascendencia en los desplaza-
mientos, de menor importancia en comparacifn con el modelo -
.Kc-l, de esta manera se puede pensar que la posicibén de la -~
irregularidad es de suma importancia en los desplazamientos

resultantes.

Modelos desgplantados en suelo compresible y bajo la accibn
del sismo 2 (fig 14).

Las tendencias del desplazamiento, se puede decir que son préc
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ticamente las mismas que presentaron los modelos ante la ac-
cibn del sismo 1, difiriendo principalmente en la magnitud
de la respuesta, siendo de menor magnitud la que provoca el
sismo 2, ademds de que en los modelos irregulares el estado
1fmite permitido por el RDF es rebasado en un menor nfimeroc
de niveles.

Con base en lo anterior se verifica que el sismo 2 provoca me-
nores desplazamientos, sobre todo en los modelos irregulares.

Modelos desplantades en suelo firme y bajo la accifn del sis-
mo 1 (fig 15)

Afin despu€s de haber cambiado el suelo de cimentacidn se obser
van las mismas tendencias de comportamiento en los desplaza-
mientos de los modelos Kc-l y Kc—3. En el modelo Kc-l irregu-
lar el limite del RDF se respecta en los ocho niveles superio-
res; en los dos niveles inferiores los desplazamientos genera-
dos por la accidn sismica cuando el edificio tiene un Q igual
a 4 rebasan en mayor magnitud el estado limite gue marca el
RDF, pero comparados con el valor del degplazamiento que se
generd para el mismo caso, cuando el edificio se encontraba
desplantado en suelo compresible, estos desplazamientos son pe
quefios. En el modelo Kc-l regular el estado limite del RDF
Gnicamente es superado por el desplazamiento que gener6 la ac-
cidn sismica cuando en el diserio del edificio se utilizd un
factor de ductilidad igual a 4, pero este rebase es de una mag
nitud mucho menor que la correspondiente al modelo irregular.

Hasta aqui el modelo Kc—l irregular sigue present&ndose como
el caso en donde se desarrollan l4s méximas respuestas.

Ahora al analizar los modelos Kc-3 regular e irregular se ob-
~ serva una acentuacidn en los desplazamientos del modelo Kc—3

regular, pues se presentan mayores desplazamientos que en el

modelo Kc—3 irregular en todas las condciones de anélisis,

Y en el caso de accibn sismica cuando la estructura presenta
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un factor de ductilidad igual a 4, la respuesta rebasa el es-

tado limite del RDF.

Modelos desplantados en suelo firme y bajo la accibn del sis-
mo 2 (fig 16).

El modelo Kc—l irregular presenta mayores desplazamientos que
el modelo Kc-l regular mientras que en el modelo KC—3 excep~
tuando los resultados de la accibén sismica cuando el edificio
se disefia con un factor de ductilidad igual a 4 el modelo Kc~3
regular presenta una mayor respuesta ‘gue el modelo Kc-3 irre-
gular, por esta razbn es posible darse cuenta que no es fécil
_hacer una r&pida deduccibn sobre cudl o cudles son los casos
criticos.

Como resumen del anflisis de desplazamientos se puede decir
que dos factores que influyen de una manera importante en la
magnitud de la respuesta, son la posicifn de la irregularidad
y el suelo de cimentacibn.

b) Demandas de ductilidad en trabes

En las figuras 17, 19, 21 y 23 se muestra la demanda de ducti-
lidad de trabes. de cada uno de los modelos estudiados; en cada
figura se muestra la demanda de trabes interiores y exteriores.

Modelo K.~1 desplantado en terréno compresible (fig 17)

Al analizar la estructura irregular disefiada con un factor de

ductilidad de 1 se observa que la demanda se incrementa de ni~
veles superiores hacia los inferiores manteniendo una estrecha
relacidén de igualdad la demanda de las trabes interiores con
la de las exteriores, pero sobresaliendo en magnitud &stas Gl-
timas. La demanda.de ductilidad que gener§ el sismo 2 en‘eéta
estructura se encuentra en la mayoria de,lds niveles dentro

del rango de la ductilidad uhitaria utilizada en su diSeﬁo,“f
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excepto en el nivel 1 en el cual las trabes exteriores deman-
dan aproximadamente un 40% mis del propuesto. En cambio cuan
do se modelé el comportamiento utilizando el sismo 1 todos los
niveles subsecuentes del 8 incluyé&ndolo, rebasaron tanto en
trabes exteriores como en interiores la ductilidad de i, al-
canzando en el nivel inferior, en trabes exteriores una de-
manda de 3.35 aprbximadamente; mientras tanto el modelo Kc-l
regular present8 demandas de ductilidad practicamente iguales
en trabes interiores y exteriores bajo la accibn de los dos
sismos y el valor de ductilidad de diseiio igual a 1 no fue
rebasado en ningfin nivel. Al aumentar el factor de ductili-
dad a 4 el comportamiento del modelo Kc-l irregular presenta
la misma tendencia que cuando fue disefiado con ductilidad uni
taria, pero con demandas méximas mayores; con el sismo 1 se
rebasa la ductilidad de 4 casi en un 90% mientras que con el
sismo 2 se supera en aproximadamente 20%. En el modelo Kc-l
regular disefiado con un factor de ductilidad igual a 4, los
valores méximos correspondientes a cada sismo presentan el si-
guiente estado: con el sismo 1 se rebasa la ductilidad de 4 en
aproximadamente un 53%, mientras gue con el sismo 2 en un 38%;
con esto se deduce ya en forma general que el sismo 1 genera
las mayores demandas de ductilidad en trabes en el modelo Kc-l
regular e irregular, disefados con factores de ductilidad de 1

y 4.

Modelo K,—-3 desplantado en terreno compresible (fig 19)

La estructura disefiada con un factor de ductilidad de 1, en el
caso regular y en el irregular presenta un comportamiento elds
'_tico en todos sus niveles y es posible decir que’ pricticamente
la demanda exigida por ambos sismos es la misma en los dos mo- -
delos; cuando la ductilidad de disefio es aumentada a 4 la res-
puesta del‘modelo irreqular sufre un incremento en los niveles
S a 7, sobre todo cuando el sismo que actla es el 1, la deman- -
© da ae ductilidad en el nivel'7 es ap:oximadamente de 7.15, re-
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basando fuertemente la ductilidad de disefio igual a 4. En la
estructura KC—S reqular se supera la ductilidad de 4 a@in cuan-
do el sismo gque actfia es el 2, los niveles que presentan esta
respuesta son el 2, 3 y 4, mientras que el sismo 1 genera de-
mandas de ductilidad superiores a 4 en los niveles 2 a 7 en
las trabes exteriores; la demanda m&xima en este modelo se -~
presenta en el nivel 4 y es aproximadamente 40% mayor de la -
propuesta, la cual se puede comparar con el 80% superior al

de diseho, correspondiente al modelo Kc-3 irreqular.

Después de este anilisis es posible corroborar lo que sucedib
en el modelo Kc-l7 el sismo 1 provoca las demandas miximas en

trabes.

Modelo Ko-1 desplantado en terreno firme (fig 21)

Al comparar esta estructura con el mismo modelo pero cimentado
en suelo compresible, se observa una linea de comportamiento
en las demandas de ductilidad semejante; la respuesta se redu-
ce cuando la cimentacibn es en suelo firme; la disminucidn es
a tal grado que finicamente el modelo Kc—3 irregular disefiado
con un Q igual a 1 y bajo la accidn del sismo 1, presenta en
el nivel inferior una demanda mayor que la de diserio.

Cabe hacer la observacibn que en terreno firme el modelo KC-3
regular disefiado con Q igual a 4 presenta mayor demanda que
el modelo Kc-3 irreqular y que el sismo 1 provoca mayores de-
mandas de de ductilidad en trabes.

Modelo Ko-3 desplantado en terreno firme (fig 23)

En el andlisis del comportamiento en las demandas de ductili~
dad de esta estructura, se observa el mismo fendmeno gue suce
dié en el modelo K, -1 al ser transferida la CLmentacién de
suelo compresible a suelo firme.
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En el modelo KC-B la respuesta de los modelos disefiados con Q
igual a 1 presentan un comportamiento eldstico y en los que
se utiliz6 un Q igual a 4 la m&xima demanda es igual a 2.6;
ésta se presenta en el modelo Kc-3 regular.

¢) Demandas de ductilidad en columnas

Esta respuesta se muestra en las figuras 18, 20, 22 y 24 y en
cada una se presenta la demanda de ductilidad en columnas in-

teriores y exteriores de los modelos Kc—l Y KC-B.

Modelo K-l desplantado en terreno compresible (fig 18)

Al analizar este modelo se observa que el sismo 1, lo mismo
gue en la demanda de ductilidad en trabes, genera los méximos
valoxres, pero ahora estos se presentan en los elementos exte-
riores. La linea de comportamiento de la demanda de ductili-
dad en columnas de los modelos disefiados con () igual a 1 es
aproximadamente de incremento en la direccidén de niveles su-
periores a inferiores, presentdndose el miximo en el nivel 1,
mientras que la tendencia general en los modelos disenados
con Q igual a 4 es de incremento~decremento consecutivamente
en toda la altura del edificio y presentando la méxima deman-
da en el nivel inferior. Si consideremos los valores miximos
de la demanda como representativos del modelo, cabe hacer men-
cibn que son précticamente los mismos que se presentaron en

las trabes.

El modelo Kc-l irreqular es el que presenta la mayor demanda
de ductilidad en columnas.

Modelo Kq-3 desplantado en terreno compresible (fig 20)

El establecer una linea de comportamiento general de la deman-
da en los modelos disefiados con Q igual a 4 no es f&cil, pues
no se muestra una tendencia definida como en los modelos di-
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sefados con Q iqual a 1, en los cuales, aunque en el sentido
estricto tampoco presentan una tendencia general bien defini-
da la importancia de esto se ve disminuida ya que en ningfin
nivel rebasan la ductilidad unitaria propuesta. En el modelo
Kc-3 regqular disefiado con Q igual a 4 el valor méximo de la
demanda se presenta en el nivel inferior, mientras que en el
modelo Kc-3 irregular con el mismo factor de ductilidad de di
sefio la mixima demanda se genera en el nivel 6 y de una mayor
magnitud que en el modelo Kc—3 regular.

Modelo Ks-1 desplantado en terreno firme (fig 22)

En los modelos disenados con Q igual a 1 soleo en el modele
Kc-l irregular en el nivel 2 se logran formar articulaciones
plasticas; cuando el factor de ductilidad se incrementa a 4
el nfimero de los niveles en los que se presenta la plastifi-
cacidbn se incrementa, perc tanto en el modelo Kc—l irregular
como en medelo Kc—l regular no se rebasa la ductilidad pro-
puesta. La méxima demanda igual a 2.6, se presenta en el ni-
vel inferior y pertenece al modelo Kc-l irreqular; cabe men-
cionar que en las trabes el mayor valor de ductilidad se pre-
sentd en el modelo Kc-l regular.

Modelo Ke—3 desplantado en terreno firme (fig 24)

El modelo Kc-3 regular disenfado con un factor de ductilidad
igual a 1, y el modelo Kc-3 irregular disefiado con Q igual a
4, presentan un comportamiento en la respuesta del tipo elis
tico en todos los niveles, mientras que en el modelo Kc-3 re-
gular con ductilidad de disefio igual a 4 se presentb la forma-
cidn de articulaciones plésticas en los niveles 1 y 7 cuando
actub el sismo 1.

d) Demandas de ductilidad de entrepiso y global

En las figuras 25 a 28 se presentan las demandas de ductili-
dad de entrepisc de los modelos estudiados; para evitar con-
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fusi6n se definird la demanda de ductilidad global como la md-
xima demanda de ductilidad de entrepiso que presente el modelo
en estudio.

Modelos desplantados en suelo compresible y bajo la accién del
sismo 1 (fig 25)

Al analizar los modelos disehados con un factor de ductilidad
igual a 1, se observa que la demanda es mayor en los modelos
irregulares; en general se presenta una tendencia de valores
m8ximos en los niveles inferiores, desarrolldndose la mayor
demanda en el nivel 1; en este caso el modelo Kc-l irregular
es el (nico que presenta un comportamiento ineldstico, rebasan.
do en aproximadamente un 40% la ductilidad de disefio; en los
modelos disefiados con () igual a 4 la demanda mixima se presen-
ta nuevamente en los niveles inferiores. Al comparar los mo=- '
delos irregualres con los regulares, se observa que el modelo
Kc-l irregular presenta los valores miximos de la demanda,
mientras que en el modelo Kc—3 se desarrollan en el modelo re-
gular.

Modelos desplantados en suelo compresible y bajo la accidn
del sismo 2 (fig 26)

La linea de comportamiento de las demandas son précticamente
las mismas que en el caso anterior, la diferencia principal
es la reduccibn en la magnitud de la respuesta cuando actfa
el sismo 2 y que todas las estructuras disefiadas con Q igual
a 1 presentan comportamiento eldstico.

Modelos desplantados en suelo firme y bajo la accibn del sis-~
mo 1 (fig 27)

Al comparar este caso con las demandas obtenidas cuando el
suelo es compresible, se observa que en el suelo firme las
demandas se reducen en todos los modelos disefiados con Q
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igual a 4; como ilustracién de lo expuesto se presentan los
valores de la demanda global cuando el suelo es compresible
y despu&s los que generS la cimentacibén en suelo firme, to-
dos desarcllados cuando la estructura se disefi® con un Q
igual a 4: Kc—l irregular 11 a §, Kc—l reqular 7.7 a 5.3,
Kc—3 irregular 8 a 3.2, Kc—3 regular 9.1 a 5.5.

Cuando el factor de ductilidad de disefio es de 1 la demanda
de ductilidad es parecida en suelo firme y compresible, ex-
cepto en el modelo Kc—l irregular, el cual en suelo firme
presenta un comportamiento eléstico.

. Al comparar modelos irregulares con regulares se observa una
superioridad en la magnitud de la demanda en los modelos re-
gulares, excepto en el modelo Kc—l disenado con Q igual a 1.

Modelos desplantados en suelo firme y bajo la accibn del sis-
mo 2 (fig 28)

A lo largo del andlisis se han observado las bajas respuestas
que generb el sismo 2 y en este caso no hubo excepcidn, a tal
grado que finicamente el modelo Kc-3 disefiado con Q igual 4

no presenta comportamiento elfstico en todos sus niveles. El
modelo Kc—3 disefiado con factores de ductilidad de 1 y 4 pre
senta en el caso irregular mayores demandas que en el modelo
regular, mientras que en la estructura Kc-l se genera esto,
solo cuando el factor de ductilidad es 4.

Con el objeto de explicar el porqué uno de los sismos provoca
una mayor respuesta en las estructuras, se hace la siguiente
interpretacién.

Desde el punto de vista del primer periodo al modelo Kc-l se
le puede definir como nis flexible que el KC-B; en cuanto a
los demds periodos, de manera casual son iguales. Por consi-
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derarse de interés se presentan los cinco primeros periodos

Modo Modelo Kc—l Modelo Kc-3
Irregular Irregular
1 1.84 seg 1.17 seqg
2 0.56 " 0.55 "
3 0.29 " 0.28 *
4 0.18 * 0.18 "
5 0,12 * 0.13 "

Ahora bien, al considerar dos por ciento de amortiguamiento
los periodos dominantes de méxima respuesta en los espectros
de aceleraciones absolutas son (ref 5)

Sismo 14 Mar 79 Sismo 24 QOct 80
cu ~ SAHOP cu SAHOP
1.8 seg 2.1 seg - 0.27 seg 0.40 seg
0.5 " 1.8 " 0.18 " 2.40 "
0.7 " 0.8 " 0.70 " 0.65 "
0.3 " 2.8 " 1.0 " 0.28 "

La similitud que hay entre los primeros periodos naturales con
los primeros dominantes del sismo del 14 de marzo de 1979, ex-
plica la tendencia de que con &l se alcancen, por lo general,
mayores demandas de ductilidad, superando las correspondientes
al sismo del 24 de octubre de 1980,



6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Del estudio realizado en este trabajo se obtuvieron las si-
guientes conclusiones:

a) En la mayorfa de los edificios diseflados con factor de duc
tilidad igual a 4 el desplazamiento mximo de los niveles
rebasa el estado limite que marca el RDF {art 242).

Esto hace pensar en la conveniencia de realizar futuras
investigaciones con el objeto de revisar ese valor del

estado limite de desplazamiento en edificios irregula-

res y establecer lineamientos que mejoren el diseiio de

este tipo de edificios.

b) En los sistemas irregulares el mayor desplazamiento se
obtiene cerca o en el propio nivel en donde se encuen-.
tra la irregularidad. v :

El tipo y la localizacibn de irregularidad tiene espe-
cial influencia en la magnitud de la respuesta; asi,

los desplazamientos que se presentaron cuando la irre-
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gularidad se encontraba en el primer nivel (Modelo Kc-l)
fueron de mayor magnitud que cuando se localizaba en los
niveles superiores (Modelo Kc—3). Al respecto también se
encontrd que para ciertas estructuras las respuestas de
los edificios irregulares eran menores que las correspon-~
dientes a los edificios regqulares, sobre todo cuando el
suelo de cimentacién era firme.

Por lo tanto, en el futuro seria conveniente realizar in-
vestigaciones sobre la influencia que presenta la posicién
de la irregularidad en la respuesta estructural. Ello tam
bién ayudaria a definir en forma m&s adecuada lo que debe
ser un modelo regular equivalente, que represente adecuada-
mente el comportamiento del irregular real.

Las trabes exteriores presentaron la mayor demanda de duc-—
tilidad, vy en los edificios no regulares se desarrollé la

- méxima cerca de los niveles en donde se localizaba la irre-

gularidad.

En casi todos ios edificiqs irregulares disefados en suelo
compresible con factor de ductilidad superior a 1, se gene
raron demandas de ductilidad mayores a dicho factor. En te-
rreno firme, los edificios regulares exhibieron demandas
mis grandes que la de los irregulares, pero no se rebasb

el factor de ductilidad de diseno. Cuando se empled un Q
igual a 1, el comportamiento de trabes, de los modelos re-
gulares, fue eldstico.

La mayor demanda de ductilidad en columnas se presentd en
las interiores. En casi todos 1os edificios irregqulares,
la m&xima demanda en columnas se presenta en los primeros

" niveles y llega a ser en algunos casos, el doble.del fac-

tor de ductilidad de disefio. Esto es peligroso porque in-
dica la posibilidad de formacién de articulaciones con las
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cuales se generaria un mecanismo de colapso en traslacifn,
llamado de "piso suave", que para edificios de méds de tres
niveles deberia evitarse.

Este tipo de mecanismo se minimiza cuando el disefio se ba-
sa en el criterio de columna fuerte - viga débil. A ese
respecto en el Reglamento del Distrito Federal no se encuen
tra especificado cudnto m&s resistentes deberfan ser las -~
columnas que las vigas, por lo tanto, se recomienda hacer
estudios al respecto.

La demanda de ductilidad de entrepisc y global, en todos

los modelos, tanto regulares como irregulares, disefiados

con factor de ductilidad de 4, es mayor que la demanda de
vigas y columnas, lo que indica que pueda presentarse un

mecanismo de colapso en traslacibdn del entrepiso, no obs~
tante que el disefio de elementos se haya hecho atendiendo
las normas que marca el Reglamento.

Al comparar la respuesta que han generado ambos sismos se
observ6é que el sismo 2 provoc menores valores; esta se
debe, entre otras cosasg, a la relacifn que existe entre
los periodos naturales de vibracién y el periodp dominan-
te del sismo. '
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TABLA 1. PRINCIPALES DATOS DE DISERD PARA EL MODELO Kc-l IRREGULAR,

EH ZONA DE TERRENO FIRME.
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Factores de ductilidad, Q

Datos
1 4
Cortante sismico basal estdtico,
en ton. 129.80 31.18
Cortante sismico basal dindmico
modal, en ton. 79.97 19.33
N-10 12.98 12.98
N-9 i 1
Area de acero, A_, de re | N- 8 17.86%* "
oS N- 7 19.97% t
fuerzo longitudinal en N- 6 2h.38 "
trabes, en cm?, con N- 5 27.80 H
A = Al N- 4 30.94 "
5 s N~ 3 35.53 H
N~ 2 40.71 "
N=- 1 52.54 17.86%
N-~10 60x60 8.74 60x60 8.74
N_ 9 [F} " " n
Dimensiones de columnas N~ B " " " "
. . . N_ 7 1 " “ ll_‘.
exteriores, en cm, y dreal . ¢ 0 " " "
de acero de refuerzo lon-| N~ § " " " "
2 N- [‘ 11} n 1] 1L,
gitudinal, en cm®, con N- 3 " " n "
A = AI N_ 2 i 1] 1 i
s s N- 1 | 70%70 69.02 | 70%70 11.76
N-10 | 60x60 8.74 | 60x60 B.74
N__ 9 " 9.33 11} "
N- 8 " 11.66 " h
N=-7 " 12.82 " "
ldem. En columnas inte- | N~ 6 " 14.57 " "
riores. N- 5 " 15.74 " "
N- [' " (11 ] "
N" 3 1" ‘8.65 (1] 11
N~ 2 " 25.06 " "
N- 1 70x70 81.71 70%70 11.76

Peso total: NT = 811.09 Ton
Periodo fundamental: T, = 1.84 seg

Resistencia del concreto: fL = 200 kg/cm?

Resistencia del acero: fy = 4200 kg/cm? J

* En estos casos se tlene d' =3 cmy r =5 cm
para las vigas Ty d' = r = 5 cm para las
rectangulares. Para los demis, d' = r .= § cm
tanto en vigas T como rectangulares




TABLA 2.

PRINC IPALES DATOS DE DISERO PARA EL MODELO Kc-l REGULAR,
EN ZONA DE TERRENO FIRME,
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Datos

Factores de ductilidad, U

en ton.

Cortante sfsmico basal estatico,

modal, en ton.

Cortante sismico basal dindmico

Area de acero, AS, de
refuerzo longitudinal en
trabes, en cm?

A = Al
s s

s €on

N-12
N-11
N-10
N=
N=-
N-
N~
N..
N~
N-
N-

=

- BRI U OV OO\

Dimensiones de columnas
exterlores, en cm, y

5rea de acero de refuerzo
Jongitudinal, en cm?,con

A_=A!
5 s

N-12
N-11
N-10
N-
N-
N-
N-
N-
N-
N-
N-
N-

- R 2N OV OO\D

8,29

11.67

n 114 "

I dem.
riores

En columnas inte

N-12
N-11
N-10
N~ 9
N-
N-
N-
N-

- PR T ONNY &

o ”"09 1}

8.29
10.71

1" 15.22 "

" 16.91 "

v | 18.60 .

" 19.73 "
"

24.59
0

" h3_63 1]

Peso total: WT = 938.92 Ton

Periodc fundamental: T1 = 1,57 seg

“Resistencia del concreto: f_ = 200 kg/cm®

Resistencia del acero: f = 4200 kg/cm? A
Y J 10 ¢m -
#En estos casos se tiene d' = 3 ecmy r =5 ¢cm —
para las vigas Ty d' = r = 5 ¢m para 1gg 0 cm

rectangulares.,

en vigas T como rectanqulares

SCI) cm J\L A;

Para los demis, d' = r = § cm tanto



TABLA 3. PRINCIPALES DATOS DE DISERO PARA EL MODELOQ KC'3 IRREGULAR,

pera las vigas T y d' = r = § ¢cm pars las

rectangulares, Para los demas, d' = r -

tanto en vigas ¥ como rectanyulares

r

cm

EN ZONA DE TERRENO FIRME, 49
Factores de ductilidad, Q
Datos
1 4
Cortante sfsmico basal estatico,
en ton. 94.56 23.60
Cortante sismico basal dinamico
modal, en ton. 51,08 12.79
N-10 12.98 12.98
N- 9 17.86% "
Area de acero, As’ de re-| N- 8 27.80 "

- 1"
fuerzo longitudinal en :_ Z 33569 "
trabes, en cm®, con N- 5§ " b

o N- & " "
AS = AS N~ 3 1] ¢
N- 2 1" "
N~ 1 0% n
N-10
. N- 9
Dimensiones de columnas N- 8
exteriares, en cm, Yy N- 7
3rea de acero de refuerzo N- 6
N- §1 70x70 11.76 70x70 11.76
longitudinal, en cm?, N- 4] 73x73 12.79 | 73x73 12.99
on A = Al N- 3| 76x76 | 13.86 | 76x76 | 13.86
con Bg = fg N- 2] 79x79 145.98 | 79x79 14,98
N- 1] B0x80 26.94 80x80 15.36
N-10] 45x45 8.85 LExhg 4.86
N- 91 53x53 11.82 53%53 6.74
N~ 8] 59x59 11.84 59x59 8.38
N- 7] 6Lx6h " 6Lix6h 9.83
idem. En columnas inte- N- 6] 67%67 16.72 67%67 10.77
riores N- 51 70x70 u 70%70 11.76
N- 1 73x73 " 73x73 12.79
N- 3] 76x76 " 76x76 13.86
N- 21 79%79 " 79%79 14.98
N- 1 80x80 23.83 80x80 15.36
Peso total: W. = 591.05 ton — 110 ecm ———rt
Periodo fundamental: T' = 1,17 seg ] : [ - ﬁ1 g
‘Resistencia del concreto: f! = 200 kg/cm? 50 cm s
Resistencia del acero:‘fy = 4200 kg/cm2 J 10 cm A L
“En estos casos se tiene d' - Imy r = 5 ¢em



TABLA 4.

PRINCIPALES DATOS DE DISERO PARA EL MODELO KC'3

rectangulares.

tanto en vigas T como rectangulares

Para los demds, d' =7 = 5 em

REGULAR, €N ZONA DE TERRENO FIRME, 50
Factores de ductilidad, Q
Datos
1 4
Cortante sismico basal estdtico,
en ton. 137.12 34.25
Cortante sismico basal dinamico
modal, en ton. 77.18 19,31
N-10 12.98 12.98
N-9 17.86 "
Area de acero, A_, de re-| N- 8 24,38 "
- 1]
fuerzo longitudinal en :_ Z §;:§g "
trabes, en cm?, con N- 2 . " "
. N o.Nn ' "
As = AS N_ 3 (3] 1}
N- 2 " "
N_ ' ¥} 1
N-10 | 45xb5 7.21 | Usxks 4.82
. N- 3 53%53 8.19 53x%53 6.69
Dimensiones de columnas N- 8 5959 8. 45 5959 8.29
exteriores, en cm, y N- Z ghxgh 9.25 ghxg& 9.25
- N- 7%67 10.69 7%67 10.69
area de acero de refuerzo N- 5 70%70 11.67 20%70 11.67
longitudinal, en cm?, con| N~ & | 73x73 12,69 73%73 12. 69
A = A N=- 3 76x76 13.75 76x76 13.75
s s N- 2 79%79 14.86 79%79 14.86
N- 1 80x80 35,23 80%80 15.24
N-10 45xy5 8.85 Lgxhs 4.82
N- 9 53x%53 12.73 53x53 6.69
N- 8 59%59 17.47 59x%59 8.29
v N- 7 64x64 " 64x64 9.75
Idem. En columnas inte- | N- 6 67%67 18.17 67%67 10.69
riores N~ 5 70x70 19.83 70%70 11.67
N- 4 73x73 " 73%73 12.69
N- 3 76%76 20.57 76%76 13.75
N- 21 79%x79 27.28 79%79 14.86
N- 1 80x%80 L7.66 8080 15.24
Peso total: wf = 857.10 Ton C——— 110 e —
Periodo fundamental: T, = 1.50 seg T I ] I d
‘ 4 '
Resistencia del concreto: f! = 200 ka/em* 5o cm‘\\ As
Resistencia del acero: f_ = 4200 kg/cm® 10 cm A
Y B _ = Ir
* . En estos casos se tiened' =3 cmyr =5 cm -
para las vigas Ty d' = r = 5 cm para las 30 cm



TABLA 5. PRINCIPALES DATOS DE DiSERO PARA EL MODELO KC" IRREGULAR,
EN ZONA DE TERRENO COMPRESIBLE.
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Factores de ductilidad, Q
Datos
1 4
{Cortante sismico basal estatico,
en ton, 194.73 48.65
Cortante sismico basal dindmico
modal, en ton. 180.87 45,25
N-10 12.98 12.98
N- 9 17.86% "
Area de acero, AS, de re-{ N- 8 24.38 "
. . N- 7 30.94 "
fuerzo longitudinal en N- 6 35.53 "
trabes, en cm?, con N- 5 42,29 "
A = Al N- 4 47.19 14, 48%
s s N~ 3 52.54 17.86%
N- 2 58.32 "o
N- 1 77.91 22.71
N-10] 60x%60 8.74 60x60 8.74
- 1" n (]
Dimensiones de columna.s‘_.__r x_ g " ‘0.'.20 " "
exteriores, en cm, y N- 7 " " " "
. ‘N" 6 1] " " "
area de acero de refuerzo N- 5 " " " "
longitudinal, en cm®, con{| N- 4 L " " "
N N-3f 11.66 " 5
AS A; N=- 2 " 22.15 " "
N- 1 80x80 90.67 70x70 22.21
N-10 60x60 8.74 60%60 8.74
N_ 9 113 13‘99 1] "
N- 8] v 18.07 " "
N_ 7 1t 22.73 " "
dem. En columnas inte- | N- 6 " 23.90 " "
riores N-5 " 26.81 " "
N- & o 29.14 L »
N.. 3 " 33.22 1] "
N~ 2 1] [‘3'71 n "
N- 1| 70x70 52,76 70x70 23.01
Peso total: WT = 811.09 Ton . 110 cm
Periodo fundamental: Ty = 1.84 seg v l _J 14!
. = A 4 A!
Resistencia del concreto: f! = 200 ka/cm? 50 cm\ s
. = 2
Resistencia del acero: fy 4200 kg/cm _l 10 em l-\-s'
Ir
% En estos casos se tiene d' = 3 cmy r= 5§ cm - -
para las vigas Ty d' = r = 5 cm para las 30 cm

rectangulares. Para los demds, d' = r= 5 cm
tanto en vigas T como rectangulares



TABLA 6. PRINCIPALES DATOS DE DISERD PARA EL MODELD Kc-l REGULAR,
EN ZONA DE TERRENO COMPRESIBLE.

52
Factores de ductilidad, Q
Datos
1 4
Cortante sismico basal estatico,
en ton. 222.28 56.27
Cortante sismico basal dindmico
modal, en ton. 175.03 Ly, 03
N-12 12.98 12.98
N-11 19.97 !
N-10 27.80 "
Area de acero, As, de N- 9 35.53 "
refuerzo longitudinal en | N- 8 4o. 1M '
N~ 47.1 .
trabes, en cm?, con N~ Z 5;_52 "
A = A N-5 58.32 "
S S N- h " "
N_ 3 it 1]
N- 2 " 17.86
N.. ' " 1]
N-12 59x%59 13.53 59x59 8.29
N_II " .Il [1] "
- " "t
Dimens iones de columnas 2_lg W 14509 ” i
exterlores, en cm, y N- B " u " !
. N.. 7 " 113 11} 1
8rea de acero de refuerzo N- 6 " 0 " '
longitudinal, en cm?, con] N- 5§ " " " '
' N_. L' 1" [ 3] " 11
As = Aq N-3 ] 7070 " 70x70 | 11.67
N- 2 " " (1] "
N_ ‘ n 30.16 " "
N=-12 59x59 12.50 59%59 8.29
N-11 " 16.91 " "
N-10 " 22.54 " "
. N- 9 1] 26.]’9 1] n
Idem. En columnas inte- } N~ 8 " 29.87 " !
riores N~ 7 " 31.00 " "
"_ 6 (K] 33.25 u "
N_ 5 11t "t " 11}
N= [‘ H 33.82 i 1"
N- 3 70%70 3411 7070 11.67
N- 2 " 42 .84 " "
N- 1 " 69.81 " "
Peso total: Wy = 938.92 Ton b 110 €m
Periodo fundamental: T, = 1.57 seg | . { 1 Id
4 Al )
. .  El o= 2
Resistencia del concreto: fc 200 kg/cm 50 em \\\ ]
Resistencia del acero: fy = 4200 kg/ cm? J 10 cm -
. ! I r
% En estos casos se tiene d' =3 cmy r = 5 cm — -
para las vigas Ty d' = r = 5 cm para las : 30 cm
rectangulares. Para los demds, d' = r = 5 cm

tanto en vigas T como rectangulares



para las vigas Ty d' = r = 5 cm para las

rectangulares.

Para los demas, d' = r = 5 ¢m tanto
en vigas T como rectangulares.

TABLA 7. PRINCIPALES DATOS DE DISERO PARA EL MODELO K '3 IRREGULAR,
EN ZONA DE TERRENO COMPRESIBLE. 53
Factores de ductilidad, Q
Datos
1 4
Cortante sismico basal estitico,
en ton. 141.87 40,43
Cortante sismico basal dindmico
modal, en ton. 86.78 22,46
N~-10 12.98 12.98
N- 9 27.80 "
Area de acero, AS, de N~ 8 40.71 "
refuerzo longitudinal en ::: Z ’47'.'19 ”‘,'.1‘8:
trabes, en ecm?, con N-§ " "
, N_ [‘ " 1]
AS = AS N- 3 " "
N- 2 " 1]
N- 1 " fn
Dimensiones de columnas N-10
N~ 9
exteriores, en ¢cm, y N- 8
area de acero de refuerzo} N- 7
. 2 N- 6
longi tudinal, en cm®, con N- § 70x70 18.33 7070 11.76
A5 = A; N~ 4 73x73 " 73x73 12.79
N- 3 76%76 " 76%76 13.86
N- 2 79%79 " 79x79 14,98
N- 1 80x80 43.52 80x80 15.36
N-10 45x45 11.80 45xh5 4.86
N- 9 53x53 17.28 53x53 6.74
N- 8 59x59 18.03 59x%59 8.35
ldem, En columnas inte~ | N~ 7 64x64 " 6Lx64 9.83
riores N- 6 67%67 28.34 67x67 10.77
N~ 5 70x70 " 70%70 11.76
N- 4 73x73 " 73%73 12.79
N- 3 76x76 n 76x76 13.86
N- 2 75x79 " 79%79 14.98
N- 1 80x80 k1.97 1 8ox80 15.36
,Peso total: Wy = 591.05 Ton ——110 cm ————t
Periodo fundamental Tl = 1.17 seg I : [ A ] Id!
Resistencia del concreto: f! = 200 kg/em® 50 cm\ S
Resistencia del acero: fy = 4200 kg/cm? l 10 ¢m A__ I
\ . r
* En estos casos se tfene d' =3 cmyre=5cm -
30 cm



TABLA 8. PRINCIPALES DATOS DE DISERO PARA EL MODELO KC-B REGULAR,
EN ZONA DE TERRENO COMPRESIBLE.

54
Factores de ductilidad, Q
Datos
i 4
Cortante sismico basal estatico,
en ton. 205.76 51.38
Cortante sTsmico basal dinamico
modal, en ton. 155.79 39.25
Area de acero, As’ de H4-10 12.98 12.98
- 11
refuerzo longitudinal en x- % gg:g% "
trabes, en cm?, con N- 7 ko7 "
A = Al N~ 6 47.19 17.86
s s N-§ 52.54 "
N- 4 58.32 "
N- 3 T i
N.. 2 " [ 1]
N_ 1 11 n
Dimensiones de columnas N-10 Loxys 9.51 L5xhg 4.82
. N- 9 53%53 12.73 53x53 6.69
exteriores, en cm, Y N- 8 5959 1409 59xEg 8.29
Srea de acero de refuerzo| N- Z ghXSA " 64x64 9.75
2 N- 7x67 " 67x67 10.69
longitudinal, en cm®, N- 5 70%70 " 7070 11.67
con A = A' N- 4 73%73 " 73%73 12.69
s s LN- 3 76%x76 " 76%76 13.75
N- 2 79%79 23.24 79%79 14.86
N- 1 80x80 62,17 80x80 15.24
N-10 | 45x45 13.77 | h5x45 4.82
N-9 53x53 22.28 53%53 6.69
N- 8 59%59 27.62 59%59 8.29
N- 7 6Lx6h 31.83 6Ux64 9.75
Idem. En columnas interig| N- 6 67x67 2.7 67%67 10.69
' 1 M- &) 73x73 " 13%73 12.69
N- 3 76x76 36.47 76x76 13.75
N- 2 79%79 47.49 79%79 14.86
N- 1 80x80 79.79 80x80 15.24
Peso total: Wy = 857.10 Ton | ——— 110 M et
Periodo fundamental: T1 = 1.50 seg I i {’ ‘ 4] I gt
Resistencia del concreto: f = 200 kag/cm? 50 c;‘\\ Al
Resistencia del acero: f = 4200 kg/cm® = A ‘
. Y ) J 10 ¢cm — ] "
* En estos casos se tiene d' =3 cm y.r = 5 ¢cm e -
30 ¢cm

para las vigas Ty d' = r = 5§ cm pars las
,rectangulares Para los demds, d' = r = S cm tanto
en vigas T como rectanguiares
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TABLA 9. DESPLAZAMIENTO HOR!ZONTAL MAXIMO DEL PISO SUPERJOR, EN mm.

Dindmico
Modelo ([Terreno Factor | Registro Registro STsmico Modal es— | Art. 24k
Q 14 mar 79 | 24 oct 80 } Estatico pectral RDF - 76
|
. -1 174 25 188 11 180
: Firme 4 151 W3
e
g9
1 compre-| 1 420 191 282 251 240
al sible 4 61 356
r
Kc 1 )
R 1 78 hh ‘ 165 92 180
e| Firme i 192 30
9
u
1
al Compre~ 1 96 96 248 192 240
rl sible i 473 Lo2
I
1 45 68 140 8o 180
I': Firme 4 g1 58
e
9
l‘l Compre~ 1 91 79 210 4y 240
a) sible 4 488 278
r
Kc 3
B 1 69 L6 159 89 180
e} Firme 4 197 28
g .
u
l .
a{ compre- 1 108 112 ©239 182 2ho
r{ sible 4 487 394 '
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Fig 11. Obtencioh de {a durocion del acelerograma para andlisis inefastico
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05 b— N=100 o
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0 05 10 1.5

Aceleracion,en m/s2

Fig 12. Distribuciones de probabilidad para aceleraciones maximas
relativas a un solo temblor de intensidad aleatoria (segin
Faccioli y Ramirez - Flores, 1975 )
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Fig22 Demandas de ductilidod en columnas para el modelo K¢
desplantado en terreno firme
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Fig 24 Demandas de ductilidad en columnas para el modelo
K¢-3 desplantado en terreno firme
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disenadas en terreno firme

74



	Portada
	Índice
	1. Introducción
	2. Análisis Numérico
	3. Características y Diseño de los Edificios Irregulares Estudiados 
	4. Selección de Registros de Sismos Reales
	5. Respuesta Inelástica
	6. Conclusiones y Recomendaciones 
	7. Reconocimiento
	8. Referencias



