Universidad Nactonal Auténoma de México

FACULTAD DE INGENIERIA.

Divisién de Iﬁgmicrla Civil, Topogrifica y Geodésica

UNIVERSIDAD NaCIONAL
AUTONOMA DE

Mixico
RESPUESTA SISMICA INELASTICA DE TRES EDIFICIOS
DANADOS EN LOS SISMOS DE 1985
T E SIS
Que para obtemer el ftitulo de:
INGENIERO CIVIL
presenmta
TOMAS ALBERTO SANCHEZ PEREZ
Eonel 2 MEXICO, D.F.

DIC. DE 1989.




pr—

%‘g Universidad Nacional
:‘\-A

2%  Auténoma de México
UNAM

UNAM — Direccién General de Bibliotecas Tesis
Digitales Restricciones de uso

DERECHOS RESERVADOS © PROHIBIDA
SU REPRODUCCION TOTAL O PARCIAL

Todo el material contenido en esta tesis esta
protegido por la Ley Federal del Derecho de
Autor (LFDA) de los Estados Unidos
Mexicanos (México).

El uso de imégenes, fragmentos de videos, y
demas material que sea objeto de proteccion
de los derechos de autor, sera exclusivamente
para fines educativos e informativos y debera
citar la fuente donde la obtuvo mencionando el
autor o autores. Cualquier uso distinto como el
lucro, reproduccién, edicion o modificacion,
sera perseguido y sancionado por el respectivo
titular de los Derechos de Autor.



RESPUESTA SISMICA INELASTICA DE TRES EDIFICIOS
DANADOS EN LOS SISMOS DE 1985

INDICE
Capitulo:
1 INTRODUCCION.
1.1 Antecedentes. ... ... . it i i i e,
1.2 ObJetivos y alcance........... e r e e e
I1 DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS Y DEL COMPORTAMIENTO

II1

v

OBSERVADQO.

2.1

Edificio STC.

2.1.1 Descripcién general................... N
2.1.2 Descripcién de dafios. .....covieiniii i ieii i e
Edificio lzazaga.

2.2.1 Descripcién general...... e [
2.2.2 Descripcién de dafios..... et eese e e
Edificio Xochicalco.

2.3.1 Descripcién general, estado original..............
2.3.2 Descripcién de dafios..... L
2.3.3 Reforzamiento del edificio, descripclédn general. ..

CRITERIOS DE ANALISIS Y DISERO.

3.1
3.2
3.3
3.4

Consideraciones preliminares............. .. e,
Métodos de analisis sismico........... et eeeaa e
Respuestas de interés.......... .. i,
Interaccién suelo-estructura.
3.4.1 Antecedentes. .. .. ittt i i e e
3.4.2 Interaccion suelo-estructura en base al RDF-87....
3.4.3 Incorporacién de los efectos de la interaccién en
los analisis. ... . . i i i e e

ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO MODAL ESPECTRAL.

4.1
4.2
4.3

Analisis sismico estatico...... ... ... o i i iiiiia i,
Analisis sismico dinamico modal espectral...............

Analisis sismico tridimensional............ ... ... L

4.4 Programa de cémputo SUPER-ETABS......... ..ot

pagina:

10
11

12
15
18

17
17
18

20
21

22

24
27
30
30



Vi

VII

ANALISIS SISMICO DINAMICO INELASTICO PASO A PASO.

5.1 CGeneralidades. .. ..... .ot iitineinninmnnenneannnessennn

6.2 Programa de cémputo DRAIN-2D
5.2.1 Conceptos generales....... Viteseeaaiaa ARTIIAN Ceeeens
5.2.2 Criterios de fluencia y tipos de elementos........
5.2.3 Parametros adicionales en el DRAIN-2D.............
5.3 Demandas de comportamiento inelastico...................

ANALISIS SISMICO ESTATICO INELASTICO.

B.1 Conslderacliones generales.........coevvvnrss Cirereranens

6.2 Programa de coémputo ULARC
6.2.1 Idealizacién de la estructura............cooueunnn
6.2.2 Método de andlisis no lineal............. Cersenena
6.2.3 Aplicaciones. . ... . ottt e e e i e

COMPARACIONES DE LAS RESPUESTAS ANALITICAS Y DEL
COMPORTAMIENTO OBSERVADO.

7.1 Edificio STC. Direccién longitudinal.

7.1.1 Anallsls elasticos

7.1.1a Periodos de vibracién............ . .ciiiiiinnnnn
.1.1b Deformaciones angulares de entreplso............
.1.1c Cortantes de entrepiso........vvuvvu, Che e
.1.2 Analisis inelasticos estatico y dinamico
.1.2a Resultados de los analisis lnelasticos...........
.1.3 Comparacién de respuestas elasticas e inelasticas.

N NN NN

7.2 Edificio STC. Direccié4n transversal,

.2.1 AnaAlisls elasticos

.la Periodos de vibracion................cenievinnn.

. 1b Deformaclones angulares de entrepiso.............
.1lc Cortantes de entrepiso.......c.viiviiiiiinannninnns
1d Desplazamientos horizontales maximos.............

Momentos de volteo............... ... .. ... i,
2 Comportamiento de muros de cortante

.2a Coefliclientes sismlcos resistentes................
3 Comportamiento de vigas de acoplamiento....... SN
.4 Analisis inelastico........vvuiiivuinvnnn Cera e

NNNIANNNNE
NNNNNNNNN

el

o

7.3 Edificlo Izazaga.
7.3.1 Resultados de los andlisis elasticos.

32

.32

33
34
35

37

38
39
39

41
42
42

44
48

80
51
51
51
52

53
54
54



7.3.1a Periodos de vibracién
7.
7.
.3.1d
.3.1e
.3.2 Resultados de los analisis inelasticos
.3.2a Desplazamientos horizontales maximos....
.3.2b Patrén de dafios analitico y real,
fuerzas cortantes........... ... . i ol
7.3.2¢c Demandas de ductilidad.................
. 3.3 Comparacién de respuestas elasticas e inelastlicas.

PO R R |

~

3.1b
3. 1c

Deformaciones angulares de entrepiso...

Cortantes de entrepiso

Despliazamientos estaticos y dinamicos
Evaluacién de la resistencia

7.4 Edificio Xochicalco.
4.1 Resultados de los analisis elasticos.
4.1a Periodos de vibraclén,...........

7.
7.
7.
7.
7.
7.
7.
7.

7.4.

4.1b Deformaclones angulares de entrepiso

4.1c

Cortantes de entrepiso

.3.3a Desplazamientos horizontales maximos

4.2 Resultados de los analisis inelasticos.

4.2a Historlas de desplazamientos
4.2b Configuracién analitica y real de dafios..........
4.2c Envolventes de fuerzas cortantes en el
modificado. . ... it e i i e
3 Comparacion de desplazamientos elasticos e inelas-—

ticos.

VIII CONCLUSIONES.

8.1 Conclusiones............. e

8.2 Bibliografia
APENDICE A-l. ... iciiinnineinraresanannans

Influencia del efecto P-A

envolventes de

Infiluencia de la interaccién suelo-estructura

.3.3b Cortantes de entrepiso y momentos de volteo......

edificlo

56
57
58
58
59

59

€0

61

61
62

64
65
66

87
67

68

69

70
75
77



1. INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES.

La Republica Mexicana estd situada en una de las zonas sismicas mas activas
del mundo; la mayoria de los sismos de gran magnitud que ocurren en el pais
se deben a 1la subduccién de 1la placa de Cocos por debajo de la
Norteamericana. La linea de subduccién dista pocos kilometros de las costas
de Chiapas, Oaxaca, Guerrero y Michoacan y cerca de estas costas es donde

se han localizado la mayoria de los epicentros.

El sismo del 19 de septiembre de 1985 con una magnitud en la escala de
Richter de 8.1, tuvo su epicentro en las costas de Michoacan y fue sentido
con Iintensidades muy altas en algunas partes del Valle de México. La
evidencia del tamafic del temblor son un gran numero de edificios afectados
con diferentes niveles de dafic que van desde el no estructural hasta el
colapso total.

Los dafios mas severos de edificios se concentraron en una zona limitada por
el subsuelo del viejo lago en la cual se tilenen depdésitos profundos de
arcilla altamente deformable con caracteristicas dinamicas de vibracién
tales que amplifican las ondas sismicas que entran al Valle y de esta
manera se produce en el suelo un movimiento con periodos dominantes del
orden de los 2 segundos. Ademas de las caracteristicas casl arménicas del
movimiento, resulté también importante su larga duracién.

La mayor parte de edificios dafiados tenian de 5 a 15 niveles. Muchos
edificios con dafio severo o colapso eran de concreto reforzade con sistema
estructural a base de losa plana aligerada o sistemas de piso consistentes
de losa y trabes coladas monoliticamente. Los modos de falla que
predominaron fueron por cortante y flexocompresioén en columnas,
presentéandose un deterioro progresivoe de la resistencia del concreto ante
el gran numeroc de repeticiones de carga y dando lugar algunas veces a la
pérdida de capacidad de las columnas para soportar cargas verticales.
También hubo fallas por cortante de vigas y losas aligeradas, y fallas en
las conexiones losa plana - columna por punzonamiento.

En general el comportamiento de construcciones a base de muros de
mamposteria fué aceptable. Respecto a las estructuras de acero tuvieron



dafios menores. Los problemas en cimentaciones fueron por efecto de
movimientos excesivos en la base (rotaciones), asentamientos importantes e
incluso volteo.

En la zona del lago son caracteristicos los periodos largos del suelo lo
que origina que se tenga una respuesta estructural muy diferente a la que
se tendria en terreno firme donde los periodos dominantes son cortos. Tales
caracteristicas hacen que sean mAs sensibles en su respuesta clertas
estructuras con propiedades dinamicas similares a las del terreno y que en
muchas ocacliones excursionen en el rango ineléstico.

Los criterlos actuales de disefio sismico reconocen que la estructura entra
en etapas inelasticas de comportamiento ante el sismo de disefio, tomando en
cuenta que en el disefio se proporclione, mediante el cuidado de armados y
detalles estructurales, la capacidad necesaria para disipar la energia
inducida por el sismo de manera uniforme sin que se presenten dafios
irreparables, fallas fréagliles, ni que se llegue al colapso.

Por ultimo, cabe aclarar que el caracter dinamico y acclidental de la accién
sismica, Junto con el elevado costo que implica hacer que ante un sismo de
gran intensidad la respuesta de una estructura se mantenga dentro de
niveles de comportamiento que no impliquen dafio alguno (comportamiento
elastico), hacen que se trate de aprovechar el trabajo de la estructura
para deformaciones inelésticas. Por ello las propiedades inelasticas de los
materiales y elementos estructurales, y en particular 1la ductilidad
adquieren una importancia fundamental en el disefio sismorresistente y
Justifican el estudio y analisis de la respuesta ineladstica de estructuras
sometidas a sismo.

1.2 OBJETIVOS Y ALCANCE.

En el presente trabajo se analiza la respuesta sismica Inelastica de 3
edificios que durante los sismos de 1985 sufrieron diferentes niveles de
dafio, a fin de poder explicar el comportamiento observado y comparar
cuantitativamente con las respuestas eldsticas que tradicionalmente se
realizan en las estructuras. Ambos tipos de analisis, elésticos e
inelasticos, se hacen con y sin la influencia de 1la 1interaccién
suelo~estructura en base al RDF-87, lo que permitiraé obtener conclusiones
sobre el problema de la interaccién al comparar respuestas estaticas y



dinamicas con y sin dicho efecto.

Los tres edificlios en cuestlédn forman parte de un grupo de estructuras que
han sido obJjeto de estudio en proyectos de Iinvestigacién a cargo del
Instituto de Ingenieria. Para tal efecto debieron reunir caracteristicas

como las slgulentes:

-Son estructuras de concreto reforzado representativas de un buen nimero de
las construcciones de la Cd. de Méxlico y ademas de estructuracién poco
comple ja.

~Cuentan con planos estructurales completos, y la informacién recabada es
detallada y confiable.

-Se buscod que su respuesta ante el sismo de 1985 no se viera afectada por
dafios previos, choques con edificlos adyacentes, etc.

-En los edificios se realizé un levantamiento de dafios en sitio y se les
determiné su periodo natural por vibracién ambiental, posteriormente a la
fecha de los sismos de 198S.

Debido a que la Iinterpretacién del comportamiento observado se hara
mediante analisis de modelos, esto permitira evaluar la capacidad de los
métodos de analisis sismico usados actualmente (estaticos, dinamicos,
elasticos e inelasticos), y de este modo predecir con detalle el
comportamiento observado de dichas estructuras.

Uno de los tres edificlos analizados ya ha sido reforzado y se cuenta con
los planos estructurales de dicho proyecto de reforzamiento, por tal motivo
es de interés conocer su respuesta debldo a su nueva condicién. Esto
ofrece la oportunidad de evaluar la eficlencia de los distintos procesos de
refuerzo y restructuracién al comparar con los requerimientos de los
ultimos reglamentos, asi como poder llevar a cabo un seguimiento de su
comportamiento ante eventos sismicos futuros. De esta manera se busca
comprobar si las condiciones de refuerzo, para este caso en particular,
alcanzan la seguridad, ante sismo, prevista por las Normas de Emergencia
(qqe se tomaron de base para este proyecto) y el reglamento actual de

construcciones {RDF-87).




Il. DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS Y DEL COMPORTAMIENTO OBSERVADO

2. 1.EDIFICIO STC
2.1.1. DESCRIPCION GENERAL.

El edificlio STC destinado a oficinas del Centro Administrativo del Sistema

de Transporte Colectivo cuenta con las sigulentes caracteristicas:

FEs un edificio de 10 niveles + 1 sétano + 2 niveles para cuartos de
maquinas que ocupan un Area parcial sobre la azotea. Se construyé entre
1970 y 1971 apoyéndose su disefio en el RDF-66. En dicho proyecto se
consider6 a la estructura como del grupo "A", tomando por ello un factor de
seguridad adicional de 1.3 respecto a las del grupo "B". La planta es
rectangular con 4 claros de 9m cada uno en la direccién longitudinal (E-W)
y 3 claros de 6m en la direccién transversal (N-S), ver foto 1 y figura

2.1.

En la direccitn larga se tienen 4 ejes a base de marcos, las columnas son
rectangulares y estéan orientadas con su dimensién mayor paralela a dicha
direccién. Los dos ejes exteriores de la direccién transversal son a base
de sistema muro de cortante-marco, en tanto que 1los 3 adicionales son
Unicamente marcos. La altura de planta baja es de 4.95m y en los entrepisos
restantes de 3.75m aproximadamente. Sobre el eje 1 hay trabes a medio
nivel, entre los ejes C y D, debido a la ubicacién de los bafios.

El sistema de piso es de trabes y losas coladas monoliticamente; el espesor
de la losa es de 10cm y se tiene una relacién de dimensién larga a corta de
la planta de 2. La climentacién es- semicompensada con un cajén de 3m de
prefundidad; cuenta ademds con una reticula de contratrabes y 87 pilotes de
friccién de 22m de longitud con seccién transversal octagonal (ver figuras
2.2 Y 2.3). '

El concreto es nominalmente de f'c = 240 kg/cm2 y el acero es de fy = 4000
kg/crnz. aunque en algunos elementos estructurales habja también acero de
alta resistencia, tipo "tor". Los armados de columnas {(tabla 2.1) muestran
disefios conservadores para las especificaciones del RDF-66. Los porcentajes
de acero longitudinal varfan de 1 a 4.5% de la seccién transversal. El

refuerzo transversal es bastante bueno para proporcionar resistencia al



cortante asi como para dar un confinamiento adecuado. Se tlenen estribos de
2y 3 series del #3, #4 y #5. En los nudos el refuerzo transversal muestra
detalles y ejecuclén muy cuidadosa.

En cuanto a camblos de rigidez y resistencia en las columnas, las
exteriores son de 90 x 50cm sin cambiar en toda la altura; las interiores
comienzan de 90 x SO0cm y disminuyen en la dimensién mayor 10cm cada 2
niveles, quedando a partir del! entreplso 6-7 de 60 x 50cm. El acero
longitudinal y transversal tiende a cambiar practicamente cada dos niveles.

Los 4 muros de cortante ubicados en los ejes de cabecera presentan armados
sustanciosos tanto a nivel del alma como en los patines de los extremos. El
espesor de éstos varia desde los 40cm hasta los 25cm, con parrillas en dos
lechos y varillas del #4. En las vigas el acero longitudinal y transversal
parece adecuado aunque no en cantidades tan generosas como ocurre en las
columnas. Todas las vigas, excepto las de medios niveles de la crujia C-D
en el eje 1, son de 90 x 40cm, incluyendo el espesor de la losa.

2.1.2 DESCRIPCION DE DAROCS.

La mayor parte de los dafios se concentra entre la planta baja y el nivel 6,
sobre la direcciétn longitudinal. Se encuentra evidencia ge articulaciones
plasticas en extremos de vigas de los marcos en esta misma direccién.

En las trabes el dafio generalizado consiste en desprendimientos del
concreto en el lecho inferior a pafic con la columna, con exposicién del
acero y algunas veces pandeo del mismo (ver fotografias 2, 3 y 4). El dafio
en columnas consiste en algunas grietas diagonales en los entrepisos 3-4 y
5-86 sobre las caras de mayores esfuerzos de la direccién E-W, en la que el
trabajo es esenclalmente con marcos sin la ayuda de los muros de cortante.
Hay indicios de articulaciones en las bases de las columnas a nivel del
piso de P.B. presentéandose en las columnas de esquina donde comienzan los
muros de cortante (foto 5).

Se identificaron dafios importantes en las trabes de medio nivel sobre la
crujia C-D del eje 1; en los casos extremos estuvieron a punto de
desprenderse de las columnas en que se apoyaban. En la direccién corta,
direccién que cuenta con 4 muros de cortante, no se apreclan daflos debidos
al sismo. Asi mismo no hubo indicios de dafios debidos a hundimientos



diferenciales, desplomes, problemas de columnas cortas, planta baja
flexible, torsicnes, etc.

las caracteristicas de diseflo gque presenta este edificlo, direccién
longitudinal, son tales que su rigidez lateral y resistencla, asi como sus
mecanismos para disipar la gran cantidad de energia que le transmitiera el
sismo, lo llevaron a comportarse de acuerdo al modelo de columna fuerte -
viga débil que Implicitamente sefiala el reglamento.

2.2 EDIFICIO IZAZAGA.
2.2.1 DESCRIFPCION GENERAL.

Es un edificio destinado a comercio y talleres de costura; sus plantas son
casl rectangulares contando con S5 claros en la direccién larga, los
exteriores de 8.3m y los interiores de 8.8m. La direccién transversal sélo
tiene 3 claros de 6m cada uno. El edificlo consta de 311 niveles, un sétanc
Y 2 nlveles para cuartos de servicio ocupando un 4rea parcial sobre la
azotea (foto 6 y figuras 2.4 a 2.6).

El edificio se construyd en 1971 y su disefio original se apoydé en el
RDF-66. El sistema de plsoc es a base de losa plana aligerada con espesor de
40cm y zona maciza muy pequefia en la direcciéon transversal. Se tiene una
relacién maxima de dimensién larga a corta de 2.5, En cuanto al sistema
estructural, en ambas direcclones, es a base de marcos con columnas y vigas
equivalentes segin un ancho con que participa la losa plana. La cimentacién
es semicompensada con un cajén, reticula de contratrabes, s6tanc de Z.5m de
profundidad y 104 pilotes de punta de 32m de longitud con seccién cuadrada
de 35cm por lado (figs 2.7 y 2.8).

los 2 ejes exteriores longitudinales tienen columnas’ cuadradas y las
restantes son clirculares (ver tabla 2.2). La primera planta, sobre el nivel
de calle, no cuenta con los tableros de la crujia 5~6 por lo que la
dimensién de las celumnas del eje B en dicha planta cuentan con doble

altura (Sm). El resto de las alturas de entrepisc es constante de 2.5m.
El concreto es de f'c = 250 kg/cm2 en climentacién y f'c = 200 kg/cmz en la

estructura; el acero de refuerzo tiene un fy = 4200 kg/cmz. los armados de

columnas (tabla 2.2) muestran disefios nada conservadores para las
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especificaciones del RDF-66. Los porcentaljes de acero varian de 1.5 a 2.1%
de 1la seccién transversal; este acero esta uniformemente distribuido. En
todas las columnas circulares el refuerzo transversal consiste en E#4 @25cm
en la parte intermedia y B 12.5cm en los extremos; en las cuadradas se
tienen 2E#4 @25cm, E#3 y 2.5 @25cm y a la mitad en los extremos.En general
el refuerzo transversal proporciona buen confinamiento.

En cuanto a cambios de rigidez y resistencia en las columnas, después de
los 3 primeros entrepisos las dimensiones presentan una reduccién
importante; las columnas cuadradas disminuyen 1Scm en ambas direcciones y
las circulares, con dlametros de 100 y 8Ocm disminuyen a 85 y 70cm,

respectivamente.

Estos valores no cambian en los cuatro entrepisos sigulentes, habiendo en
el entrepiso 6-7 una nueva reducciétn de 15cm pero s6lo en las secclones
cuadradas. En las columnas circulares exteriores se tliene una disminucién
de 15cm en el diametro y las exteriores terminan sin variar. Respecto al
refuerzo longitudinal, los cambios de resistencia ocurren de manera similar
a lo observado en las dimensiones. El refuerzo transversal de las columnas
circulares no varia en toda la altura; en columnas cuadradas se muestran

cambios segun varian las dimensliones.

Los planos estructurales muestran que sobre los ejes exterlores habia muros
de mamposteria desligados. Pero en la etapa de levantamiento de dafios ya no
se encontraron, pues ya habian sido demolidos. Estc indica que de haber
existido dichos muros, posiblemente eran de muy mala resistencia y se hayan
destruido durante el sismo al no haber estado correctamente protegidos
contra el volteo como lo sefiala el proyecto original.

El armado de la losa plana aligerada a nivel de las conexiones no parece
muy adecuado (ver figuras 2.9 y 2.10). Se cuenta con armado especial dentro
de la franja Cz + 3h, pero en la direcciédn transversal la zona maclza
resulta sumamente pequefia; no se observa que pase sobre la columna una
cantidad suficiente de refuerzo a lo largo de la nervadura principal. El

refuerzo transversal de las nervaduras resulta muy espaciado.

2.2.2 DESCRIPCION DE DAROS.

Los dafios en el sistema de piso se conceniran entre los niveles 2 a 9 y los
de las columnas entre los entrepisos 3-4 a 8-8 siendo m&s acentuados en la
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direccién corta y exhlbiéndose mediante grietas Inclinadas predominando
esto en columnas de marcos Iintermedlios. En esta misma direccién, las losas
muestran severo agrietamiente por ceortante en las nervaduras inmedlatamente
fuera de la pequefia zona maciza disponible en dicha direccién.

En la direccién larga las grietas en columnas son horizontales y verticales
con clerta inclinacién, posiblemente por escaso recubrimiente de los
estribos ademads de la presencia de niveles altos de carga axlial y cortante.
En el sistema de plso, direccién longltudinal, el agrietamiento no es tan
acentuado ya que en esta direccién la dimensién de las zonas maclzas

alrededor de las columnas es bastante grande.

Los entrepisos con méximos dafios fueron el 2-3 y 3-4 para la direccién
larga y corta respectivamente. Se observa un aplastamiento local
generalizado del concreto en el perimetro losa—columna, asi como
.principios de formacién de lineas de fluencla por momento negativo en la
direccién corta y de pandeo en el refuerzo longitudinal de las varillas del

lecho inferior de la losa.

No se detectaron problemas por hundimientos diferenciales, desplomes,
columna corta, planta baja flexible, torsiones, etc; sin embargo, en cuanto
a la ubicacién en elevacién de 1los dafos principales, sobre todo en
columnas, si parece haber cierta dependencia con respecto a los cambios
bruscos de rigidez y resistencia que la estructura presenta como resultado
de su disefio original. Las caracteristicas de disefio que muestra el
edificioc tales como regularidad, simetria, marcos (equivalentes) en ambas
direcciones, entre otras, lo hacen atractivo para su analisis, incluyendo
varios tipos de comportamiento y podria dar pautas mas firmes sobre la
resistencia sismorresistente que deberia proporcionarse a construccicones

con sistema de piso a base de losa plana aligerada.

2.3 EDIFICIO XOCHICALCO.

2.3.1 DESCRIPCION GENERAL, ESTADO ORIGINAL.

Edificio de condominios para usoc habitacional (foto 7), cuenta con 8
niveles + 2 niveles para cuartos de servicio que ocupan un area parcial

sobre la azotea. Su planta tipo es irregular (rectangular con cubos de luz

en la zona central y en esquina sur-poniente). En la direcclién transversal
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(N-S) tlene 2 claros de 5.10 y 6.20m; la direccién longitudinal (E-W)
cuenta con 6 claros de dimensién variable y longitud total de 28.5m.

Las columnas son rectangulares y estan orientadas con dimensién mayor hacla
la direcci6tn larga del edificio; la fecha probable de construccién fue 1879
y el reglamento del proyecto original es el RDF-76.

Los eJjes de colindancia (direccién E-W) tienen muros de tabique tipo
diafragma en todos los niveles, incluyendo planta baja. Las 2 direcciones
cuentan con alta densidad de muros divisorios. La planta baja de 1la
direccién corta, por necesidades de estacionamiento, practicamente no tiene
muros de mamposteria. La orientacién de las columnas y la escasez de muros
en P.B. sobre la direci6tn corta se. combinaron para dar lugar a un primer
piso flexible (figuras 2.11 y 2.12).

El sistema de piso es de losa plana aligerada con un espesor de 33cm;
alrededor de las columnas existe una pequefia =zona maciza. En ambas
direcciones se cuenta con nervaduras principales de hasta 60cm de ancho, el
resto de las nervaduras son de 10cm. En la azotea los cuartos de servicio
estéan estructurados con losas macizas de concreto y muros de carga
desplantados sobre 1la losa reticular sin coincidir con 1los ejes de

columnas.

La relacién de dimensién longitudinal méxima a dimensién transversal es del
orden de 2.5. Sobre el eje 1, entre ejes C-D, hay una trabe de liga en
todos los niveles. En el eje 2, entre los mismos ejes, no hay continuidad

en la losa que va de una hilera de columnas a la otra.

El sistema estructural para ambas direcciones es a base de marcos
"equivalentes" con la ayuda de algunos muros de tabique. La participacién
de los muros de mamposteria de los ejes 1 y 4 en todos los niveles
contribuyeron de manera importante a rigidizar dicha direccién (figura
2.13).

En contraste, la direccién transversal cuenta con gran densidad de muros
divisorios en los entrepisos arriba de la planta baja; pero este primer
entrepiso resultd excesivamente f{lexible ante la casi total suspensién de
dichos elementos rigidizantes (figura 2.14). Debido a que el edificio
presenta varias irregularidades en planta, la estructuracién no es del todo
satisfactoria ante posibles problemas de torsién.
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La cimentacién es semlcompensada con un cajén de 2m de profundidad. Se
tiene una reticula de contratrabes de 20cm de ancho y 31 pilotes de
friccién de 17m de longitud y 60cm de didmetro. La losa de cimentacién
tiene un espesor de 20cm y la de P.B. de 10cm. La altura de entrepiso es
constante, de 2.5m aproximadamente y el edificio tlene una relaclén altura
total a dimensién corta del érden de 2.3 .

Segun planos del proyecto original, la resistencia nominal del concreto es
de 250 kg/cmz, sin embargo los resultados obtenidos en base a extracclon de
corazones en columnas muestran alta variablilidad, por lo que para fines de
analisis se tomé 170 kg/cmZ.

Los armados de columnas (ver tabla 2.3) no son muy adecuados para el RDF-76
¥y su orientacién tampoco es muy favorable. El acero longlitudinal esta
uniformemente dlstribulde con porcentajes que van del 1,5 al 5% EIl
refuerzo transversal consta de E#2, #2.5 y #3 con separaciones en tramos
intermedios que cambian de 15 a 20cm; en los extremos la separacién se
reduce a la mitad. S6lo las columnas tipo C-6 cuentan con paquetes de
varillas colocados en las esquinas; en éstas el confinamiento del nucleo
proporcionado por los estribos disponibles no resulta satisfactorio.

En cuanto a camblios de rigidez y resistencia de las columnas, la dimensién
grande tiene reducciones de 5 a 10cm cada 2 y hasta 4 niveles, la
resistenclia a flexocompresiétn varia cada 1 y 2 entrepisos; el refuerzo
transversal vairia relativamente poco con la altura.

Es muy factible que los principales factores que propliclaron que el nivel
de dafios se concentrara en el primer piso y que la direccion corta
resultara mas critica fueron la orientacién desfavorable de columnas, uso
de paquetes de varillas con poco confinamiento disponible de algunas
columnas, y cambio importante de rigidez lateral en la direccién corta por
suspender los muros de mamposteria a nivel de planta baja. Aunado a lo
anterlior, considérese la mala resistencia al cortante de dichos muros de
mamposteria, lo que vino a ser desfavorable en muchos de ellos al haber
trabajado ante el sismo como posiblemente no estaba previsto en el disefio
del proyecto original.

El refuerzo de la losa plana aligerada a nivel de las conexiones con las
columnas parece adecuado. Se cuenta con armado adiclional al de las
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nervaduras en ambos lechos (superior e inferior) y ambas direcciones
(figuras 2.15 y 2.18). El1 acero longitudipal y transversal de las
nervaduras principales presenta disefios razonables. Por el contrarlo, las
nervaduras secundarias tlenen poco acero, sobre todo del tipeo transversal
ya que solo constan de E#2.5 @ 70cm.

2.3.2 DESCRIPCION DE DAROS.

Los maximos dafios se presentan en la direccién N-S ¢ direccioétn transversal;
el dafio mAs grave es en la planta baja y se distribuye en los pisos
superiores. Los dafios Importantes en columnas se ubican en 1los tres
primeros entrepisos; los modos de falla parecen ser debido a efectos
combinados de cortante y flexocompresién sobre la dimensién corta de su
seccioén transversal.

Las columnas del cubo de luz interior y la de esquina 1-A, a nivel de
planta baja, son las que resultaron mis seriamente dafiadas (foto 8). La
falla de 1los muros de mamposteria en la direccién N-S resulté
extraordinariamente importante, sufrieron grandes agrietamientos y en
algunos casos destruccién casi Lotal (fotos 9 y 10). Los muros de la
direccién longitudinal no presentan dafios. No sSe observaron problemas de
torsién, columna corta, de apéndicés. etc. El edificlio presenta un ligero
desplome hacla la direccidtn ponlente que resulta poco significativo.

2.3.3 REFORZAMIENTO DEL EDIFICIO, DESCRIPCION GENERAL.

El proyecto de reforzamiento del edifico est4 basado en las Normas de
Emergencia para el D.F. que se expidieron poco tiempo después del sismo de
1985. De los planos estructurales de dicho proyecto se cuenta con la
-informacién suficlente para conocer a detalle las acciones de refuerzo y
restructuracion llevadas a cabo.

Estas acclones consisten principalmente en formar cuatro marcos éon vigas
de gran peralte y columnas, y reforzar las columnas adicionales: para ello
se incorpordé trabes de reforzamiento en la direcién transversal del
edificio, se reforzaron los muros de mamposteria y se repusieron los muros
agrietados, pero ahora desligados.
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Hubo dos criterlos de reforzamiento de columnas: el primero consistié en
utilizar acero de refuerzo con un fy = 4200 kg/cm2 Y concreto de f'c =
250 kg/cm2 para incrementar el armado y la seccién de las columnas
originales. En promedio, los aumentos de dimensiones en todos los niveles
fueron de 35cm en la dimensién mayor y de 10cm en la menor. El segundo
criterio consistid en reforzar s6lo 4 de las columnas del primer entrepiso
utilizando estructura metalica a base de placas, angulos y perfiles de
acero A-36. Los procesos de fljacién y anclaje en losa estan muy Dbien

detallados én ambos criterios.

Respecto a las trabes de los cuatro nuevos marcos que se colocaron en la
direccién transversal, éstas se incluyeron en todos los niveles, y tienen
una seccién transversal de 115 x 25cm permaneciendo constante, no asi los
armados de refuerzo longitudinal que varian cada 2 y 3 niveles. El refuerzo
transversal consiste en E#3 @30cm en el tramo central y @20cm en los
extremos. En este caso también se tlenen detalles de fijacién de la trabe a
la losa aligerada muy elaborados asi como detalles de anclaje con columnas

similares.

En los muros de mamposteria de colindancia que corren a lo largo de los
ejes 1 y 4, direccién longitudinal, el proceso consistié en reforzar con
malla de acero 6x6-6/8" en la cara interior del muro, fijandola
adecuadamente a éste y a la losa; posteriormente se recubrié la malla con

mortero cemento-arena 1:2 con un espesor de 4cm.

Los muros no estructurales que se repusieron, se deslligaron de la losa y
columnas por medio de una Jjunta de material compresible de celotex de
2.5cm, siguiendo los criterios especificados en planos. Los muros con dahos

menores se repararon localmente.

Con la nueva condicién del edificio descrita en este punto, y con toda la
informacién de que se dispone resulta de interés analizar cual es ahora su
respuesta sismica y compararla con la que mostraba la estructura antes del
reforzamiento. Por ello se somete este edificioc a los mismos andlisis que
para el estado original (elasticos, lnelasticos, estaticos y dinamicos).
Asi{ también podrd evaluarse la seguridad que se alcanza con el proceso de
refuerzo con la resistencia y rigidez exigida por la Normas en que se basé

el proyecto.
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lll. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

3.1 CONSIDERACIONES PRELIMINARES.

Por medio del analisis estructural y en particular del analisis sismico se
busca determinar la respuesta de una estructura dada; esto es, los efectos
que las acciones de disefic (gravitacionales y accidentales por sismo) le
producen al edificio.

Para los fines de este estudio, la obtencién de la respuesta sismica de
tres estructuras reales resulta de gran interés debido a que se cuenta con
la evidencia real de sus respuestas ante el sismo de 1985; por lo tanto los
resultados obtenidos de los andlisis utilizando modelos de cada edificio,
podran tener una base de comparacién en cuanto a dafios y comportamiento

ebservado.

Cabe aclarar que los analisis se aplican a modelos matematicos de 1la
estructura, de aqui que por muy preclisa qﬁe sea la solucién analitica, sus
resultades sélo seran indicativos de la respuesta de la estructura real en
la medida en que el modelo analizado represente flelmente sus propledades y
caracteristicas dinamicas.

3.2 METODOS DE ANALISIS SISMICO.

Respecto a los métodos de analisls sismico existen diversos procedimientos
para evaluar las solicitaciones que un sismc introduce en la estructura;
estos métodos varian en cuanto a su nivel de refinamiento, y van desde la
consideracion del efecto de una serie de fuerzas estaticas equivalentes
(an4lisis estatico), hasta los analisis dinamicos ante movimientos de la
base de la estructura, representativos de los que el suele experimenta
durante un sismo, ya sea wutilizando un espectro de respuesta y/o un

acelerograma para un analisis paso a paso.

Asi, podemos hacer una primera clasificacién de los métodos de analisis
sismico como:

® Analisis Estaticos. Se aplica a la estrucutura un sistema de cargas
laterales cuyo efecto estatico se supone equivalente a la acclién sismica,
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mediante una distribucién triangular, por ejemplo.

®* Anallsis Dinamicos. Estos toman en cuenta las caracteristicas dinamicas
de la estructura y del terreno, y se basan en técnlcas de espectro 6
registros de aceleraciones para tomar en cuenta los efectos sismicos.

A su vez estos métodos pueden ser de dos tipos: Elasticos e Inelasticos.
Los primeros consideran que ante las fuerzas laterales representativas del
sismo la estructura se comportara elasticamente; esto es, hay
proporcionalidad entre fuerza y desplazamiento. Asi tenemos que los métodos
estatico y dinamico modal espectral aceptados por el reglamento son del
tipo elastico.

Cabe comentar que para el anadlisis dinamico modal espectral, el mismo
reglamento permite hacer reducciones en las ordenadas del espectro con el
fin de tomar en cuenta el comportamiento inelastico de la estructura; esto
no implica que el analisis deje de ser elastico puesto que se parte de un
espectro original que es "elastico" al que sélo se le ha reducido por un
factor "Q".

Por su parte un analisis inelastico (estatlico o dinamico) se basa en que
ante la accién sismica, los materiales que componen los diferentes
elementos estructurales tienen un comportamiento que es lineal hasta clerto
nivel de sollclitaciones, pero cuando se rebase este nivel se llegara al
comportamiento inelastico, lo que ocurre cuando estos elementos tengan
deformaclones varlas veces superiores a la de fluencia.

El comportamiento inelastico de sistemas de varios grados de libertad como
es un edificio, depende de la resistencia y ductilidad de cada uno de los
componentes del sistema; de manera que al pasar una seccién transversal
cualquiera al intervalo 1inelastico, tiene lugar una redistribucién de
fuerzas y momentos en el resto del sistema. Por lo tanto puede decirse que
si blen los métodos de analisis inelasticos para estructruras de concreto
resultan ser mas realistas, son también mas complejos.

El anadlisis de 1la respuesta paso a paso (aceptado también por el
reglamento) es un ejemplo de este tipo de analisis inelastico y toma en
cuenta los criterios de comportamiento no lineal expuestos anteriormente.

En la actualidad existe una gran variedad de programas de cédmputo para el

analisis simico de estructuras, sus ventajas son evidentes. Para el
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desarrollo de este trabalo se han utillizado sélo algunos de ellos entre
los que podemos menclonar el SUPER-ETABS, DRAIN-2D, ULARC. En los capitules
sigulentes se hace una exposicién detallada de cada uno de los métodos de
analisls sismico a que fueron sometidos los edificlos en estudio; una vez
expuesto el método de analisis se describe el programa de coOmputo utilizado
Junto con las principales conslderaciones e idealizacliones que hace de la
estructura.

Cabe aclarar que adem&s del tipo de no-linealidad mencionada anterlormente,
también se pueden tener problemas no lineales geométricos (efectos P-A),
los cuales Implicitamente se tomaron en cuenta también en los analisis
desarrollados en este trabajo.

3.3 RESPUESTAS DE INTERES.

De los analisis sismicos realizados Interesa conocer principalmente las
respuestas a nivel de periodos de vibracién, deformaciones angulares de
entrepiso, y cortantes de entrepiso en cuanto a analisis estatico y
dinamlico modal espectral se refilere.

Respecto a los periodos de vibracién, éstos dan una idea del nivel de
degradacién que ha sufrido la rigidez lateral del edificio a raiz del dafio,
valiéndose de la medicién de periodos fundamentales en ambas direccliones y
compararlos con los obtenldos analiticamente; también sirven los perlodos
para entender que tan importante resulta en un instante dado el problema de
la interacciétn suelo-estructura, en cuanto a rotacién de 1la base se
reflere.

La deformacion angular de entrepiso, definida como el cociente del
desplazamiento relativo en dos plisos sucesivos entre la altura de
entrepiso, es considerada como el indice mas importante para la
determinacién de la magnitud de los posibles dafios ante sismo. De aqui gque
los criterios de disefio sismico especifican que se limiten 1los
desplazamientos laterales de la estructura con el fin de evitar dafios de

los elementos estructurales y no estructurales ante temblores moderados.
De los analisis inelasticos es de interés conocer las historias en el

tiempo de desplazamientos maximos, fuerzas cortantes y momentos
flexionantes, coeficientes sismicos y demandas maximas de ductilidad local
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para clertos elementos de interés; asi como la secuencia de aparicién de
articulaciones plasticas, entre otros aspectos, para poder llevar a cabo
una comparacién cualitativa (mi&s no cuantitativa, a ralz de la ausencla de
informacién medida durante un sismo dado) con el comportamiento observado.

3.4 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.
3.4.1 ANTECEDENTES.

Generalmente el anilisis sismico de edificlos se lleva a cabo considerando
que las caracteristicas de la excitaciétn en la base de los mismos son
iguales a las que tendria el terreno en el mismo sitio si el edificio no
existiera; esto es, se supone que el edificlo estad desplantado sobre un
terreno de cimentacién indeformable.

Esta suposiclién deja de ser valida cuando la rigidez relativa del terrenc
con respecio a la de la estructura es baja, lo que da lugar a que los
efectos de la interacciédn suelo-estructura tengan importancia. Tal es el
caso de un gran namero de edificlos cimentados en zona 1I y III de 1la
Cliudad de México.

Los efectos del fenétmeno de la interaccién modifican la respuesta de la
estructura, principalmente en los siguientes aspectos:

®* Hay una reduccién en la rigidez efectiva de la estructura deblido al giro
que la deformacién del suelo permite a la base del edificio, dando lugar
a un aumento de su periodo modificando el modo de vibrar del edificlo.
Esto lleva a que la ordenada espeétral para un periodo de vibracién dado
que corresponde a la estructura sea distinta de la que se tendria si no
se considerara la interaccién.

El giro en cuestién causa por otra parte, que el desplazamiento total de
la estructura sea mayor que el determinado considerando la cimentacién
empotrada. Esto influye en los efectos de segundo 6rden (efectos P-delta)
¥y en la separacion entre edificios adyacentes para evitar su choque.

El sistema suelo-estructura posee una mayor capacidad para disipar

energia a la que normalmente se considera en los analisis, ya que en

adiclién al amortiguamiento de la estructura, se tiene un amortiguamiento
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geométrico o por radiacién, asoclado con las ondas que se propagan de la
cimentacién hacia el suelo que la rodea, mas uno de tipo histerético,
consecuencia de las propledades intrinsecas de los suelos.

En el Reglamento de construcciones para el D.F. (RDF-87) se incluye dentro
de las Normas Técnicas Complementarias para Disefic por Sismo, un apéndice
para la consideracion de la interacclén suelo-estructura en los analisis
sismicos de edificlos. Siendo ésta la primera versién del RDF que consldera
de manera explicita la influencia de la Interaccién; en este trabajo se
presentan los criterios de este apéndice para tomar en cuenta la influencia
de los efectos de la Interaccién suelo-estructura en la respuesta sismica
de los edificios considerados.

3.4.2 INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN BASE AL RDF-87.

Los efectos de la interaccién se pueden inclulr en el analisis mediante
modificaciones en los espectros de disefio y en el periodo fundamental de la
estructura. Asi, para clertas areas de las zonas 11 y III, las Normas
Indican que el coeficlente sismico Cs se adoptara como:

Ce = (1.6Te)/(4 + Ts2) . (3.1)

para estructuras del grupo B, y 1.5 veces este valor para las del A; siendo
Ts el periodo dominante del terreno que se tomara de la figura A4.1 de las
mismas Normas, © se determinara experimentalmente a partir de anallisis de
dinamica de suelos.

Ademds para estas mismas 2zonas, se permite una modificaciéon de los
espectros de disefio en funcién de los periodos Ta y Tb que definen los
quiebres en ellos. Esta modificacién se lleva a cabo con las sigulentes

‘expresiones:
Ta = 0.64Ts e (zona 11)
Ta = 0.35Ts pero no menor de 0.64 = ......... (zona ITI)
Tv =1.2T¢ ... (zonas 11 y IIl)

El efecto de las modificaciones de Ta y Tb en los espectros de disefio se
muestra en general como un acortamiento de la porcién plana del espectro
con respecto a las porciones correspondientes de los espectros basicos.
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Por otro lado, las normas Indican que como una aproximacién a los efectos
de 1la interacclién suelo-estructura serd vallido incrementar el perlodo

fundamental y desplazamientos de la estructura segun la expresién:

, T1= ( ToPnler® )08 (3.2)
en la que Ti1 es el periodo fundamental de la estructura corregido por
interaccién al suponer que su base tlene una rigidez al desplazamiento
horizontal Kx y una rigidez al giro Kr. ’

To es el periodo fundamental del edificio sobre terreno rigido.

Tx es el perliodo que tendria suponiendo que solo puede desplazarse como
cuerpo rigldo en la direccién que se analiza.

Tr es el periodo natural que tendria la estructura suponiendo que solo
pudiera girar como cuerpo rigido alrededor de un eJe horizontal que
pasara por el centroide de la superficle de desplante del edificio y
fuera perpendicular a la direccién de analisis.

Estos aspectos se pueden comprender mejor con base en los sistemas de la
figura 3.1 con los que se puede modelar la respuesta ante carga lateral de
una estructura de un grado de libertad, o la respuesta unimodal de una
estructura de varios grados de libertad en cuyo caso M, H y K deben ser

reemplazados por los parametros modales correspondientes.

Los valores de Tx y Tr pueden estimarse a partir de las expresiones dadas
en las Normas en términos de las rigideces Kx y Kr y de lIa inercia lateral
y al volteo de la estructura. A su vez los valores de Kx y Kr se obtienen
con base en la tabla A7.1 de las Normas. Una vez calculado el periodo
fundamental modificado se puede realizar el anadlisis, ya sea suponiendo el
espectro modificado como se explicé al principiec o con los espectros
basicos sin modificar.

3.4.3 INCORPORACION DEL EFECTO DE INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN LOS
ANALISIS.

Para los tres edificios que se analizan se utilizaron espectros basicos sin
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modificar y se simulé la flexibilidad de la base con elementos elésticos
de rigideces Kx y Kr cuya magnitud se obtuvo segun lo expresado en parrafos
anteriores. Para evaluar la Iinfluencia de la interaccién en la respuesta de
estas ustructuras, se comparé la respuesta de cada edificio para las
condiciones siguientes:

1} Terreno rigido (suponiendo base empotrada a nivel de P.B.).
11) Terreno flexible (incorporando la interaccién suelo-estructura en base
a los criterios del RDF-87).

Ademas, esta comparacién se hize tanto para el reglamento en que se bas6 el
proyecto original de cada edificio como para las Normas de Emergencia de
1985.

En los modelos en que se considerd la interaccién suelo-estructura, la
flexibilidad del terreno al giro se modelé introduciendo un sistema de piso
Y columnas ficticias al nivel de desplante (piso falso adicional) de tal
forma que la rigidez al giro del conjunto fuese equivalente a Kr; de manera
andloga, se asignd® a dichas columnas ficticlas propiedades de inercia tales
que la rigidez al desplazamiento horizontal en la direccién que se analiza
fuese ahora equivalente a Kx.
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V. ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO MODAL ESPECTRAL

4.1 ANALISIS SISNICO ESTATICO.

El Reglamento de Construcciones para el D.F. acepta el uso del método
estatico para estructuras con altura no mayor de 60m. Sin embargo su uso
debe evitarse en estrucuturas con geometrias muy Iirregulares tanto en
planta como en elevacién, o cuando se tengan distribuciones no uniformes de
masas y rigideces. lLos pasos a seguir en la aplicaclién del método estatico
son los slgulentes:

1.~-Valuacién de fuerzas sismicas.
1.a) Se determina la fuerza cortante basal como sigue:

V = CsW (4.1)
donde W es el peso total de la estructura, Cs es el coefliciente sismico
redicido para cuya determinacién el Reglamento admite 2 opciones:

Sl no se calcula el periodo natural de la estructura, este coeflcliente
debe tomarse igual a la ordenada maxima del espectro reducido por
ductilidad, o sea:

Cs = C/Q (4.2)
Esta opcion no deja de ser conservadora ya que cuando el periodo de la
estructura se encuentra fuera de la zona de ordenadas maximas, pueden
hacerse reducciones importantes en Cs.

* Una segunda opcién, permite hacer reducclones en Cs para lo cual se
requiere calcular en forma aproximada el periodo fundamental del edificlo
con la slguiente expresién:

. 1 Wi X312 12
T—Zu[-g- ”ﬁT] (4.3)

donde Wi es el peso de la masa ubicada en el nivel 3; Fi la fuerza
horizontal que actia en ella de acuerdo con el procedimiento en que no se
estima el periodo; Xi es el desplazamlento correspondiente en la direccioén
de Fi.

De acuerdo con el valor resulitante de T, se aplica una de las 3 opciones
siguientes:

1)S1 T esta entre los valores de Ti1 y T2, no se permite reduccién y Cs se
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calcula con la expresién (4.1).

11)S1 T > Tz la fuerza lateral en la masa i1 es igual a:

Fi = Wilktht + kzhi®)cQ (4.4)
donde: kK1 = q(1—r(1—q))z wi/( anm )

kz = 1.5rq(1-q)Wi/{ zwlhlz )

q = (Te/T)"

111)Si T < T1 las fuerzas laterales son proporcionales a las obtenidas con
el procedimiento en que no se estima el periodo, pero reducidas de tal
manera que la relacién V/W en la base sea igual a:

Csr = {as + (c-a0)T/T1}/Q’
donde Q'= 1 + (Q-1)T/T1

T1, T2, ao, C y r son parametros que definen la forma de los espectros de
disefio especificados por el Reglamento y varian segun la zonificacién que
se tiene en cuanto a tipos de terreno.

Una vez determinada la fuerza cortante basal, se calculan las fuerzas
horizontales (F1) aplicadas en cada masa (m1), las que sumadas dan Jlugar a
dicho cortante total. El1 Reglamento acepta 1la hipotesis de que la
distribucién de aceleraclones en los diferentes niveles de la estructura es
lineal, partiendo de cero en la base hasta un maximo en la punta; de ello
resulta que la fuerza lateral en cada piso vale:

Wihi

= —— (CsW) (4.5)
z Wihi

F1

De este modo, la fuerza sismica Fi actuard sobre una masa mi que en el caso

.de edificios se considera concentrada a nivel de cada losa de piso.

2.-Distribucién de fuerzas sismicas entre los elementos resistentes del

edificio.

Para distribuir las fuerzas sismicas entre los diferentes elementos
resistentes verticales (marcos y/o muros), se acepta la hipotesis de que
los pisos de cada nivel son diafragmas rigidos en su plano, de manera que
podra considerarse que la fuerza sismica (dado que se trata de fuerzas de
inercia) estara aplicada en el centro de masas del piso en cuestion
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(fig.4.1). Por otra parte, es posible ldentificar eles en los que estén
colocados los elementos resistentes que contribuyen a la rigidez lateral de
la estructura. Cada eje tomara una fracclén de la fuerza cortante actuante
(V) proporcional a su rigidez de entrepisoc (Ri).

Frecuentemente las rigldeces de cada eje no estan distribuldas de manera
simétrica en el piso, en este caso la resultante de las fuerzas reslistentes
estarda situada en un punto llamado centro de torsién o centrolde de

rigideces,

Al no coincidir este centrolde con Jla linea de acciétn de 1la fuerza
cortante, se produce un par de torsién de magnitud igual al producto de la
fuerza por la distancia entre el centro de masa y el de torsién. Del
equilibrio estatico, las coordenadas del centro de torsién son:

Y
Xr = Z——R‘ X Y1 = z———mx ! (4.86)
Z Riy Z Rix

En la figura 4.2 se esquematizan estos conceptos.

La fuerza cortante que debe ser resistida por un eje cialquiera es igual a
la suma de dos efectos: el debido a la fuerza cortante de piso (expresion
4.7) y el debido al momento torsionante del pisc (expresién 4.8).

Asi, para el andlisis en direccién "X" se tiene:

VxRJx
Efecto directo: Vpy = (4.7)

ZRJx

MTRyxY)T
Efecto por torsién: Vrj = 3 > (4.8)
Z RixY)T +E R3vX3T

En estas ultimas expresiones:

Vx es la fuerza cortante en el entrepiso considerado para la direccién X.
XjT, Y5T son distancias de los ejes al centro de torsién del entrepiso.en
cuestién. Mr es el momento torsionante en el entrepiso, y es igual al
producto: Mr = Vx(ey) : siendo ey 1la mas desfavorable de Ilas
excentricidades de disefiop. Para el analisis en direccién Y se sigue el
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mismo procedimiento.

3.-Momentos de Volteo.

Es necesario revisar las condiciones de establlidad en que se encuentra la
estructura tomando en cuenta el volteo de la misma debido a las fuerzas
sismicas calculadas. Asi, el momento de volteo en un modo x, que
corresponde a la base del piso i se calculara como:

n
M~ =JZ}V;“(m) (4.9)

4.-Combinac&én de efectos en dos direcciones.

Para cada eje, deberan calcularse las fuerzas laterales debidas a la suma
del 100% de los efectos por el sismo actuando en dlrecclén X con el 30% de
los efectos produclidos por el sismo en la direciétn Y y viceversa en adiclén
a los efectos de fuerzas gravitatorias. Rige el mayor de los resultados.

4.2 ANALISIS SISMICO DINAMICO MODAL ESPECTRAL.

Este tipo de analisis, aceptado también por el reglamento, implica el uso
de los conceptos de modos de vibraciéon y de espectros de disefio, de donde
toma el nombre de analisis modal espectral.

Con fines de disefio se emplean espectros como el mostrade en la figura 4.3;
dichos espectros estan definidos en el Reglamento de Construcciones y toman
en cuenta las incertidumbres en la valuacién de periodos, los efectos de
temblores de distintos origenes, la influencia del amortiguamiento, y los
distintos tipos de suelo. El Reglamento también especifica la manera de
tomar en cuenta el comportamiento inelastico mediante espectros reducldos
por ductilidad.

Al aplicar un analisis dinamico modal, deberan considerarse las hipbtesis
siguientes: ’

1.-La estructura se comporta elasticamente.

2.-La ordenada espectral a, expresada c¢omo fraccién de la gravedad, se
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evaluard por medio de las expresiones 1,2 & 3 que aparecen en la misma
figura 4.3; los valores de ¢, ao, Ti, T2 y r se definen al ple de la
misma. Para valuar las fuerzas sismicas, estas ordenadas se dividiran entre
el factor Q', el cual serid igual a Q si T es mayor que Ti, e igual a
1+4{Q-1)T/T1, en caso contrario.

Los pasos a segulr para determinar las fuerzas de disefic mediante un
an&lisis dinamico modal son:

a)Elaborar un modelo matematico que tome en cuenta las caracteristicas
dinamicas (tales como masas y rigideces), con la mayor concordancia
posible entre dicho modelo y la estructura real.

b)Obtener las configuraclones modales o modos de vibracién en cada
direcci6on de anallsls, considerando cuando menos 3 modos e incluyendo los
efectos de todos los modos que tengan un perlodo mayor de 0.2 seg.

La obtencidn de frecuencias y formas modales se resuelve planteando el
problema de valores caracteristicos que se presenta a continuacién.

De la ecuaciétn de equillibrio dinamico sin amortiguamiento tenemos que:
MX+ Kx =0 (4.10)

donde:
M

matriz de masas (diagonal)
matriz de rigldeces

vector de aceleraclones
= vector de desplazamientos

K
.
X
Expresando 4.10 en términos de 1la frecuencia circular del sistema:

[-o®M + K 1{x} = 0 (4.11)

Para que existan valores de "x" distintos de cero es necesario que el
determinante del sistema sea nulo, esto es:

|- + K| =0 (4.12)

Esta ultima expresién representa el problema de valores caracteristicos; al
desarrollar el determinante se obtiene una ecuacién de grado n cuya
incégnita es w2, siendo n el nimero de grados de 1libertad y cuya solucién
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conduce a n valores de uz; es decir, a n frecuencias de vibraciétn o,
correspondientes a otros tantos periodos naturales 2n/w.

Resolviendo ahora la ecuacién 4.11, al sustitulr los valores de w°
obtendremos 1las configuraciones modales {x}) correspondientes =a cada
frecuencia. Actualmente existen programas de cémputo que resuelven el
problema matriclialmente con grandes ventaJjas; cuando no se dispone de ellos
pueden aplicarse métodos numéricos, cuyas soluciones iterativas permiten
estimar frecuencias y configuraciones modales con relativa sencillez. Los
métodos mas usados para tal fin son el de Holzer y el de Newmark.

c)Calcular los cortantes de entrepiso (Vi), momentos de volteo (Mvi) y
coeficientes de participacién de cada modo (Cpm).

Cuando se excita un sistema de varios grados de libertad, cada modo
responde como un sistema independiente de un grado de libertad; y 1la
respuesta total sera entonces .la combinacién de las respuestas
independientes de cada modo, multiplicada cada una por un factor de
participacién.

Asi, el coeficiente de participacién para un moedo j cualquiera se calcula
como:

m x
Cp) =L—‘%- (4.13)
z ml xl_]

d)Obtener las ordenadas espectrales para cada modo am, sigulendo los
criterios de la segunda hipttesis expresada al inicio de este capitulo.

e)Calcular el factor de escala para cada modo y escalar cada configuracién
(x‘) y respuesta modal (Vi, Mvi) para el sismo de disefio.

A g
F.E. = -2 > Cpm (4.14)
w

fllas respuestas modales Ri, se combinan para calcular las respuestas
totales de disefio R de a cuerdo con un criterio probabilistico como
sigue:

R = [z mz]”a (4.15)

g)Cuando el cortante basal obtenido del andlisis dinamico sea menor que el
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B80% del obtenido mediante un analisis estatico, se ajustaran
proporcionalmente los cortantes dinamlcos, de tal forma que en la base se
llegue a 0.8 del Vb estatico.

4.3. ANALISIS SISMICO TRIDIMENSIONAL.

El analisis tridimensional de un edificlio podria realizarse mediante el
método del elemento finito, pero la capacidad y el tiempo de cédmputo que se
requiere para analizar un edificio son elevadas. Sin embargo, actualmente
ya existen varios programas de coémputo que permiten analizar
tridimensionalmente a las estructuras tipo edificios; se calcula la matriz
de rigidez global del edificio, ensamblando con la idea de piso por piso.
El problema principal en este tipe de analisls tridimensionales viene a ser
el tlempo que se tarda en compactar la rigldez total para llegar a la
matriz de rigidez lateral, y asi contar con un sistema de tres grados de
libertad por piso, conslderando a los sistemas de piso como diafragmas
infinitamente r'igidos en su plano.

Asf, en un analisls dinamico, 1la 'solucién del problema de valores
caracteristicos no viene a ser mas lenta y costosa que la de problemas
estaticos. Cabe también la posibilidad de idealizar al edificio como un
conjunto de subestructuras {(marcos y muros) planas ligadas entre si por
sistemas de piso que funcionan como diafragmas infinitamente rigidos en

planta.

De esta manera, el problema global se reduce a uno de tres grados de
libertad por nivel (dos desplazamientos laterales y un giro alrededor de un
eje vertical). En la matriz de masas a los desplazamientos laterales les
corresponde la masa traslacional del nivel en cuestidn, y al giro alrededor
del eJe vertical le corresponde la inercia rotacional de la masa con

respecto a dicho eje.

4.4. PROGRAMA DE COMPUTO SUPER-ETABS.

Los andlisis estaticos y dindmicos realizados en este trabajo, se llevaron
a cabo con ayuda del programa Super-Etabs; éste es una extension de los
programas TABS (Three Dimensional Analysis of Building Systems). El
programa resuelve el problema tridimensional a partir de la matriz global

de rigideces de la estructura.
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El edificlo se puede considerar también formado por subestructuras (marcos
y/0 muros de cortante), los que a su vez se componen de elementos
estructurales (columnas, vigas, muros y diagonales). Ademas se considera
que todos los marcos en un nivel dado, estan conectados por un diafragma de
piso el cual es rigido en su plano. El efecto de la zona rigida en los
nudos se toma en cuenta mediante una reduccién en la longitud de los
miembros. Los efectos de torsién en planta son considerados implicitamente
dentro de los analisis ejecutados por el programa, en que se consideran
adem&s de los cortantes directos, los originados por posibles torsiones que
tlenen lugar al no colinclidir el centro de masas y el de rigideces tal como
se explicd en el inciso 4.1 de este capitulo.

El programa resuelve edificios asimétricos, e Incluso con marcos y muros
localizados arbitrariamente. Se admiten diversas condiclones de carga; las
cargas verticales estaticas pueden combinarse con las de sismo, que se
pueden especificar ya sea por una historia en el tiempo de la aceleracién
del terreno, © blen por un espectro de aceleraciones. Los analisls
dinamicos realizados con este programa utilizaron la segunda alternativa,
que corresponde al uso de espectros de disefio.

El programa ofrece también la opcién de evaluar las frecuenclas y formas

modales, que puede realizarse independientemente de las condicliones de

carga 6 en combinacién con ellas.

31



V. ANALISIS SISMICO DINAMICO INELASTICO PASO A PASO

8.1 GENERALIDADES.

Por el extenso uso del concreto reforzado en estructuras ubicadas en areas
de alto riesgo sismico como la Cludad de México, la prediccién de 1la
respuesta no lineal de miembros de concreto ha llegado a ser un problema de

interés particular,

El Reglamento de Construcciones para el D.F. acepta como procedimiento de
andlisis dinamico, el calculo paso a paso de las respuestas a temblores
especificos, estipulandose que podran emplearse acelerogramas de temblores
reales o simulados sliempre que se usen no menos de 4 movimientos
representativos, Iindependientes entre si, y que se tome en cuenta el
comportamiento no lineal de la estructura y las incertidumbres que haya en
cuanto a sus parametros.

Para analizar un edificlo satisfaclendo 1los requisitos anteriores, se
recurre a la integraclén de las ecuaciones diferenclales de movimlento
mediante el procedimiento numérico paso a paso. Este método de analisis
sismico, no es del todo practico para que sea usado con fines de disefio, ya
que el procedimiento, ademds de su laboriosidad, consume tiempos
considerables de calculo por computadora lo que origina que su uso sea

limitado por lo elevado de su costo.

5.2 PROGRAMA DE COMPUTO DRAIN-2D.
§.2.1 CONCEPTOS GENERALES.

Un programa desarrollado especialmente para el anilisis sismico no lineal
de edificios es el DRAIN-2D, sus caracteristicas principales se describen a

continuacién,

El programa realiza analisis dinamicos inelasticos de estructuras planas
sometidas a una excltacion sismica. Las estructuras pueden ser de
configuracién arbitraria, pudiéndose especificar excitaciones horizontales
y verticales independientes.
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La estructura se idealiza como una serie de nudos conectados por miembros
(elementos no lineales); cada nudo tiene tres posibles grados de libertad
denominados desplazamientos horizontal, vertical y rotacional.

Pueden aplicarse cargas estaticas previas a las dinamicas, pero el
comportamiento bajJo cargas estaticas no podra ser inelastico. Las cargas
aplicadas a lo largo de un elemento se toman en cuenta especificandelas
como fuerzas nodales de fijacién. Las tarjetas que definen el problema a

resolver por el programa son:

-Geometria de la estructura.

~Informacién de cargas. Estaticas v dinamicas (registros de
aceleracion que pueden ser en dos direcciones), pasos de tlempo
de integracion, etc.

-Historias en el tiempo. Para elementos y nudos especificos.
-Especificacién de elementos. Segin los tipos que se explican en

el punto siguiente.

§.2.2 CRITERIOS DE FLUENCIA Y TIPOS DE ELEMENTOS.

La estructura puede tener varios tipos de elementos con diferentes patrones
de comportamiento y caracteristicas de fluencia. Los tipos de elementos que
incorpora el programa son:

1) Armadura.

2) Viga-columna.

3) Viga.

4) Panel de cortante.

§) Conexién semi-rigida.

Las armaduras so6lo transmitirdn cargas axiales y se les podra especificar
dos modos de comportamiento inelastico: a)} Fluencia en tensién y
compresion, y b) Fluencia en tensién pero comportamiento eléastico en

.compresion.

Las columnas se pueden modelar con el elemento viga-columna definiendo un
diagrama de interaccién trilineal que debe representar en forma precisa la
porcidén del dlagrama real donde pueda ser que ocurra la fluencia. Si
durante el analisis dinamico, se calcula una combinaclén carga-momento
(P,M) que se encuentre sobre o fuera del diagrama, se Iintroduce una
articulacion plastica en esa seccion para el préoximo paso de Integracldn.
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En el elemento viga-columna, 1la ley de histéresis que se slgue es
elastoplastica. La rigldez del elemento se toma como la suma de dos
componentes paralelos, uno elastico y otro inelastico.

Las vigas, miembros en que las cargas axlales son pequefias y por lo tanto
despreciables, se pueden modelar con el elemento tipo 5 6 6; el elemento
tipo 5 considera comportamiento elastopléstico perfecto, y el tipo 6
permite la inclusién del fenotmeno de degradacién de rigidez a través del
modelo histerético de Takeda (fig. 5.1). La fluencia, que se concentra como
articulaciones plasticas en los extremos, se controla especificando
s6lamente el valor de los momentos My(’) Y My(-) que no necesariamente
deben ser iguales.

El programa toma en cuenta el endurecimiento por deformacién y la
degradacion de rigidez por flexién suponiendo que el elemento consiste de
una viga elastica lineal con resortes rotacionales no lineales en los
extremos (fig.5.2).

Los elementos panel pueden usarse para modelar muros tipo diafragma, los
cuales sélo tendran deformaciones por cortante. La conexién semi-rigida se
puede usar para representar zonas deformables en conexiones viga-columna
para estructuras de acero.

6.2.3 PARAMETROS ADICIONALES EN EL DRAIN-2D.

Algunos parametros que el programa permite manipular al definir el modelo
son:

a)Rigidez del elemento. Se podran considerar elementos de seccion
transversal variable especificando coeficientes de rigidez a flexién
apropiados, los cuales podran también incluir efectos de deformaciones
por cortante,

b)Inercia de los elementos. En los modelos dinamicos conviene en ocaciones
tomar en cuenta los efectos de agrietamiento modificande la inercia de
los miembros estructurales, principalmente en trabes.

c¢)Dimensiones de los nudos. El programa permite modelar las dimensiones
finitas de los nudos viga-columna; con ello se trata de tomar en cuenta
que las articulaciones plasticas no se forman en el centroide teérico de
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la Junta, sino cerca de las caras de ésta; para lo cual se declaran
conectores muy rigidos y resistentes entre los nudos y los extremos del

elemento.

d)}Efectos de segundo orden (P-A). El programa los toma en cuenta en forma
aproximada incluyendo la llamada matriz de rigldez geométrica en la
formulacién de la rigidez de‘ los elementos estructurales. Asi, utiliza
dicha matriz con el valor de la carga axial producida por las cargas
gravitacionales; se ha visto que los resultados tienen buena precisiéon

para tomar en cuenta el efecto P-A.

e)Definicién del amortiguamiento. El programa define la matriz de
amortiguamiento a través de las matrices de masa y de rigidez en la forma
bien conocida: icl] = aolm] + al[k]. donde a y a, son constantes que se
hacen depender de los principales modos de vibracién de la estructura.

f)}Paso de integracién. Se recomienda - que el valor de At sea lo
suficientemente pequefio para que describa con precision la historia

tiempo-aceleracién usada como excitaciéon.

5.3 DEMANDAS DE COMPORTAMIENTO INELASTICO.

En el disefio de una estructura cuyo comportamiento ante el sismo de disefio
es Inelédstlico, el problema de disefio ya no puede estrictamente plantearse
solo como uno de acclones contra reslistencias. Esto se debe a que al
utilizar reducciones en las fuerzas elasticas espectrales se acepta que el
comportamiento serd inelastico; es decir, en algunas secciones criticas se
alcanzara la resistencia y ocurriran rotacliones plasticas ( 6p ). En el
problema de disefic aparece entonces una nueva dimensién: la cuestidén de
demandas Inelasticas contra capacldades de rotacién.

Las primeras se obtienen de an&lisis dinamicos ineladsticos al observar las
demandas inducidas por el sismo. Ahora bien, en forma rigurosa, no existe
una capacidad de rotacién pléstica, lo que existe es un comportamiento
histerético complejo que involucra un deterioro en la rigidez y en la
resistencia de la seccién. En la actualidad, los modelos se limitan a
descripciones mas o menos simplistas del comportamiente histerético y no

son capaces de tomar en cuenta el deterioro de resistencla.

Estudios. recientes han indicado que comparando dos disefios realizados con
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el mismo factor Q, las demandas inelasticas dependen de la rigidez inicial
de la estructura y aumentan a medida que ésta ultima disminuye. Por lo
tanto, una estructura disefiada con un valor cualquiera de Q, tendra
demandas Inelésticas locales ( By ) que seran cada vez mayores mientras
mayor sea la flexibilidad iniclal de la estructura elastica.

La demanda de ductilidad se relaciona con medidas de desplazamiento,
rotaciones o curvatu.ras de articulacién, y con el esfuerzoc total del
material. Los desplazamientos proveen de una medida adecuada de ductilidad,
que es la relacién del maximo desplazamiento al desplazamiento en 1la

fluencia.

Asimismo, en concreto reforzado, la curvatura de la estructura es una
medida de demandas de ductilidad y podria expresarse como una relaclién de
ductilidad obtenida de la curvatura maxima entre la de fluencia. En los
analisis 1ineléasticos, las deformaciones plasticas se obtienen como
rotaciones de articulacion en zonas puntuales; de aqui que se tenga que
relacionar estas rotaclones de articulacién pléastica a curvaturas para
obtener medidas de la demanda y de ese modo simular que el comportamlento
inelastico no se present6 en un punto (seccién transversal) sino de forma
gradual en una clerta zona de la longitud de la viga

De lo anterlior, se hace necesario obtener un parametro que represente las
rotaciones plasticas obtenidas de un anilisis ineladstico paso a pasc y que
sea también una medida de las demandas inelasticas locales de la
estructura. A dicho parametro se le ha denominado demanda de ductilidad
local o - Su evaluacién se hace con la expresién sigulente:

Bo=Core, )0 (5.1)

donde: ¢Y = MP/EI = curvatura de fluencia.
¢P = BP/LP = curvatura plastica.
GF = Rotaclén plastica obtenida del anadlisis ineléstico
paso a paso.

= Resistencia a la fluencia de la viga.

Modulo de Young 6 de elasticidad.

Momento de inercia.

[l

= Longitud equivalente de 1la articulacién plastica

MP
E
I
LP
a cada lado de la seccién critica.
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VI. ANALISIS SISMICO ESTATICO INELASTICO.

6.1 CONSIDERACIONES GENERALES.

Los anallsis sismicos de este tipo, se han utilizado para determinar la
carga de colapso que la estructura presenta al formarse el mecanismo de
colapso, lo cual es extremadamente laborioso si se quisiera realizar
manualmente. Por ello se recurre al uso de programas de cémputo, aunque en
este caso los tiempos de maquina que se requieren tampoco son

despreciables.

Los analisis estaticos no lineales hasta el colapso, se efectuan sobre
modelos bidimensionales representativos de 1los principales sistemas
resistentes a cargas laterales de cada direccién. El analisis se realiza
para una distribucién de cargas laterales cualquiera; pudiendo ser las
fuerzas sismicas, las que se obtienen del método estatico comin; o bien,
como se procedié en este trabajo, partiendo de una configuracién de fuerzas
tales que fueran proporcionales a las derivadas de un anadlisis dinamico

modal con técnicas de espectro de respuesta.

Con la aplicacién del método estatico inelastico, es posible obtener la
historia de formacién de articulaciones plasticas del marco en cuestién, y
simultaneamente la respuesta estructural respecto a desplazamientos y
elementos mecanicos cada vez que tenga lugar un nuevo evento (formacién de
una nueva articulacién plastica) por un incremento del patrén de carga
sismica adoptado inicialmente.

De esta manera, serid posible conocer la redistribucién de fuerzas y
momentos en el marco sujeto a analisis; asi come su progresivo deterioro
ante la fluencia de sus elementos ex'presada como rotaciones de articulacién
en sus extremos hasta que se forme un mecanismo. En ultima instancia se
podra conocer la capacidad de carga y deformacién del sistema estructural

llevado al colapso.

Los resultados del andlisis también pueden usarse para el disefio de
estructuras ya que pueden considerarse come una cota superior de capacidad
ante carga lateral a la vez que toma en cuenta el comportamiento inelastico

de sus miembros.

Dada la importancia de la ductilidad en el disefio sismico de estructuras,
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por la necesidad de dislpar energia mediante deformaclones inelastlcas, se
ha propuesto (ref. 12) hacer una evaluacién aproximada de la demanda de
ductilidad de curvatura de marcos de varlos nliveles en base a los
mecanismos de colapso estatico.

Los programas de cémputo actuales que resuelven el problema de analisis
sismico no lineal del tipo estatico, son variados, entre los mas conoclidos
tenemos al WULARC y DRAIN-2DX. A continuacién se describe el primero de
ellos, ya que fue el utilizado en este trabajo.

6.2 PROGRAMA DE COMPUTO ULARC.

ULARC realiza el anallisis de carga de colapso elastoplastico de marcos
planos de acero y concreto suletos a cargas estaticas. Los resultados del
programa (desplazamientos nodales, fuerzas en los miembros, reacclones,
rotacliones de articulacién plastica y factor de carga aplicado), se
imprimen después de cada ciclo de carga; entendiendo por ciclo cada vez que
un incremento de carga se aplica para formar una nueva articulacién,
rebasar un factor de carga especificado o un desplazamiento limite.

6.2.1 IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA.

El marco se define por una serie de nudos conectados por miembros o
elementos que poseen rigidez axial y a flexién. El soporte de los nudos se
asume como restringido por resortes elasticos. Los miembros de rigidez neo
uniforme se pueden considerar especificando factores apropiados de rigidez
en los extremos.

La fluencia se toma en cuenta por la formacién de articulaciones plasticas
localizadas en los extremos de los miembros cuando el momento flexionante
rebasa su valor de fluencia; para lo cual se supone que 1la relacién
momento-curvatura es elastopléastica.

Para cada miembro se propone un modelo de dos componentes en paralelo. Uno
completamente eladstico y el otro elastoplastico perfecto (ver fig. 6.1).
Algunas caracteristicas adicionales del programa son que desprecia los
efectos P-A, asi como la degradacién de resistencia y rigidez de 1los
miembros, y supone que el material es infinitamente ductil.
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El efecto de endurecimiento por deformacién del material podra introducirse
usando el elemento elastlico paralelo en el modelo de dos componentes (fig.
6.1). La carga uniformemente distribuida se idealiza como una serie de
Juntas o nudos cargados a Intervalos lguales. El intervalo puede reduclirse
para mayor aproximacién, y se pueden incluir los efectos de las zonas
finitas en los nudos.

6.2.2 METODO DE ANALISIS NO LINEAL

La relacién carga-desplazamiento para la estructura idealizada, es
seccionada en partes lineales entre eventos (cada evento corresponde a la
formacién de una nueva articulacién). La estructura comienza en un estado
inicial descargado; se aplica un incremento de carga y se realiza el
analisis por el método de las rigideces. Se determina entonces, la porcién
requerida del incremento de carga para producir un nuevo evento; ahora los
resultados son escalados linealmente de tal suerte que el estado de la
estructura corresponda a la ocurrencia del evento.

Se sabe que la redistribuci6tn de momentos ocurre en la estructura debldo a
la reduccién de rigidez de un miembro cuando el momento flexlonante en
alguna seccliébn critica, rebasa el momento de fluencia de la seccidn. Esto
se mcedela en el método con un camblo en la rigidez del miembro que fluye,
modificandose asi, la rigidez de la estructura cada vez que se forma una
articulaci6én plastica. Se aplica nuevamente otro incremento de carga y se
repite el proceso de analisis.

El programa detecta el colapso cuandc los desplazamientos en algun nudo del
marcoe excedan clerto valor predeterminado. $i1 en la estructura se formara
un mecanisme, la matriz de rigideces sera singular y el programa también lo
indicara.

6.2.3 APLICACIONES.

Los resultados del anilisis pueden usarse para el disefio de estructuras
aprovechando que el programa acepta varias condiciones de carga tales como
gravitacionales y laterales.

Podra por ejemplo mantenerse fija la carga gravitacional, mientras la
lateral se incrementa hasta la ocurrencia del colapso.

¢
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Una aplicacién al disefio por cargas ultimas es que una vez conocidos los
resultados para cada ciclo de carga, podra graficarse la historia del
cortante basal contra los desplazamientos. De aqui puede conocerse el
desplazamlento maximo en condiciones de trabajo. Esto es un buen indicador
del comportamiento de la estructura en condiciones de servicio.

Por otra parte, el disefio sismico sugiere que debe asegurarse que la
capacidad ductil exceda a la demanda de ductilidad de la estructura. Como
el programa supone que el material es infinitamente ductil, no se detiene
cuando las rotaclones plasticas exceden la capacidad de rotaciétn de la
seccion, pero si lo indica. En el disefio, podra entonces, cambiarse la
seccién y repetirse el analisls hasta lograr que la rotacién inelastica no
exceda a la capacidad de rotacién disponible.
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VH. COMPARACIONES DE LAS RESPUESTAS ANALITICAS Y DEL
COMPORTAMIENTO OBSERVADO

7.1 EDIFICIO STC, DIRECCION LONGITUDINAL.

Para modelar adecuadamente la estructura y obtener asi sus respuestas para
los distintos analisis sismicos efectuados, fué necesaric apoyarse en los
planos estructurales, en las especificaciones de los reglamentos usados

(RDF-66, NEDF-85 y RDF-87) y en los princlplos y criterios actuales de
disefio sismico.

7.1.1 ANALISIS ELASTICOS.

Primeramente se realizé un an4lisls dinamico trildimensional conslderando la
estructura empotrada en el nivel de calle; dicho analisis es del tipo modal
con técnicas de espectro de respuesta. Simultaneamente se hizo un analisis
estitico para fines comparativos.

Para el caso de las NEDF-85 se utilizé un factor de reduccién por
ductilidad Q = 2; en el caso del RDF-66 los espectros de disefio ipcluyen
implicitamente las reduccliones de este tipo, dependiendo del sistema
estructural. En seguida se describen las respuestas obtenldas de los
andlisis ya mencionados.

7.1.1a  PERIODOS DE VIBRACION.

De la medicitn en campo de los perlodos de vibraclén se obtuvo que en la
direcclén longltudinal (direccién con marcos) el periodo natural fué de 2.1
seg. El periodo tan largo en esta direcciéon refleja la gran flexiblilidad
del sistema de marcos y la pérdida de rigidez lateral debida al dafio. La
tabla 7.1 presenta los valores de los periodos obtenidos analitlcamente
para las condiclones de apoyo mostradas (empotramiento en P.B.,
empotramiento en cimentacién y modelando la interaccién suelo-estructura).
El periodo fundamental medido también se muestra para fines comparativos.

El periodo calculadc por un analisis dinamico tridimensional de la
estructura original considerada empotrada en su base es de 1.67 seg. Al
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tomar en cuenta el efecto de la Iinteracclén, el periodo se incrementa a
1.84 seg.

La diferencia del 14 por ciento en el periodo medido y calculado para esta
direccién se atribuye al dafio estructural que tiende a reducir la rigidez
lateral del edificlo después del sismo. Por ultimo es evidente que esta
direcci6én presenta periodos grandes ya desde el proyecto original, con
relacién periodo a numero de niveles un poco mayor de 0.15; a ralz del dafio
el valor aumenta a 0.21, lo que indica una alta flexibjlidad.

7.1.1b DEFORMACIONES ANGULARES DE ENTREPISO (15).

El criterio de comparacién para las deformaciones angulares es el
slgulente: para el RDF-66 se tiene una 1p= 0.002, mientras que la
deformacién angular permisible para las NEDF-85 es de 0.008; la figura
7.1(a) muestra los valores de las deformaciones angulares del eje 3,

representativo de esta direcciédn.

Para fines de comparacién se incluyen en la misma grafica los resultados
para las dos condiciones de apoyo: empotramiento en PB e incluyendo el
efecto de la interaccién suelo-estructura. Los resultados segin el RDF-66
indican que 1los desplazamientos en esta direccién (direccién dafiada)
exXceden ligeramente los admisibles; con la interacecién suelo-estructura la
maxima excedencia es del 25 por ciento.

Respecto a las NEDF-85 los resultados muestran valores de hasta 1.6 veces
arriba de lo permisible en los primeros entrepisos, coincidiendo con los
niveles mas dafiados en vigas. Tomando en cuenta el efecto de la
interaccién, se exceden los valores permisibles hasta en un 80 por ciento,
de aqui la importancia de considerarilo.

7.1.1c CORTANTES DE ENTREPISO (Vi).

La figura 7.2(a) muestra coémo se distribuyen las fuerzas cortantes de
entrepiso en el marco del eje 3 al utilizar el RDF-76 y las NEDF-85 para
los casos de apoyo ya mencionados; esto es, empotramiento en P.B. y al
incluir el modelo de la interaccién suelo-estructura .

En esta direccién se observa que el efecto de la interaccién no es
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significativo ya que los cortantes que se inducen por tal efecto son, para
fines practicos, iguales a los que se obtendrian suponlendo base empotrada
en P.B.

El cortante dinamico basal (Vb) resulta poco mayor al 70 por clento del
valor obtenido estaticamente para todos los modelos estudiados. El patrén
de variacion del cortante de entrepiso con respecto a la altura para este

eje es aproximadamente de un primer modo de vibracién.

7.1.2 ANALISIS INELASTIGOS ESTATICO Y DINAMICO.

Tlenen como objetivo estimar la respuesta inelastica “"real” de la direccién
dafiada y no de inferirla en base a resultados elastlcos obtenidos de los
analislis dinamicos modales ya hechos; por tal motivo se modelé el eje 3 y
se le excité con la fase importante del acelerograma SCT-EW, representativo
del sismo del 19 de septiembre de 1985, El peso asignado a dicho eje
corresponde al necesario para que sus respuestas en cduanto a
desplazamientos obtenidos de un analisis modal y caracteristicas elasticas
como son los tres primeros periodos de vibracién sean similares a la

estructura global tridimensional.

En la figura 7.3 se muestra el eje 3 y los extremos de elementos de interés
donde se revisé el comportamiento inelastico desarrollado cuando se excité
el marco en la historia del tiempo con el intervalo 30-80 seg del registro

del sismo.

Para el analisis dinamico paso a paso se utilizé6 el programa de coémputo
DRAIN-2D considerande 2 tipos de comportamiento: (a) Elastico, y (b)
Inelastico tipo E2ES (las resistencias de vigas y columnas permiten que se
puedan desarrollar rotaciones plasticas).

Los analisis toman en cuenta el efecto de cargas gravitacionales, y en el
modelo E2ES la interaccién carga axial-momento flexionante. No se incluyen
factores de reduccién de resistencia ni factores de carga; se toma en
cuenta los efectos de nudo en la rigidez lateral, un porcentaje de
amortiguamiento critico del 5% y se hacen los analisis con y sin el efecto
P-A.

Por ultimo se realizé un analisis estatico no lineal para una distribucién
de cargas laterales proporcional a la obtenida de un analisis modal
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espectral. Se analiz6 el nmismo eje 3 por medio del programa de coémputo
ULARC. Las reslstenclas de los elementos proporcionadas tanto al DRAIN-2D
como al ULARC se determinaron con los armados disponibles.

7.1.2a RESULTADOS DE LOS ANALISIS INELASTICOS.

Los resultados de los andlisis dinAmicos paso a paso muestran en la fig 7.4
las historias de desplazamientos en el ultimo nivel del eJe 3 tanto en
términos de respuesta elastica como ineléstica. Para poder aprecliar la
diferencia en respuestas al considerar la interaccién suelo-estructura
consliderando comportamiento inelastico en la figura 7.5 se muestra que el
incremento de desplazamientos por este efecto es notorio.

Ante la presencia de deformaciones inelasticas, se observa que la magnitud
de desplazamientos tiende a disminuir, asi como un ligero defasamiento de
la ocurrencia de los plcos con respecto al comportamiento elastico, debido
al probable "ablandamiento" que experimenta la estructura al entrar al
rango post-eléastico.

En la figura 7.6 se aprecian los resultados obtenidos con analisis dinamlco
modal y paso a paso, haclendo varias consideraclones. De esta figura se
hacen las sigulentes observaciones:

a) Los desplazamientos totales calculados con analisis modal y amplificades
por el factor Q, dan una buena estimacién de los maximos obtenidos con el
analisis dinamico no lineal, sobre todo en los niveles superiores,

b) Los efectos P-A son poco significativoes.

c) Los desplazamientos del comportamiento E2E5 superan por mucho los
valores permisibles propuestos por el reglamento, lo cual indica que la
estructura en la direccién longitudinal resulté francamente flexible ante
este tipo de excitacién.

Se obtuvo ‘también la historia en el tiempo del coeficlente sismico inducido
para el eje 3 bajo el efecto de la interacclén suelo-estructura para
comportamiento elastico e ineléastico. Nétese en la figura 7.7 la marcada
diferencia entre ambas historias; para el caso inelastico el coeficiente
sismico toma valores muy pequefios respecto de los que se obtlenen del
analisis eléstico. Para tener una idea, la relacién entre coeficlentes
méximos es del 6rden de 4. En esta grafica se refleja también el hecho de
que al tomar en cuenta el comportamiento inelastico, se recomienda dlsefiar
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con fuerzas sismicas menores.

A nivel local, la figura 7.8(a) y (b) muestra las historias M-N y V del
extremo inferior de la columna 1 mostrada en el eje 3. El nGmero de veces
que se alcanza la fluencia es Iimportante; las cargas axiales inducidas
nunca llegan a ser de tensién, pero fluctuan dentro del intervalo de 200 a
500 ton de manera casi constante.

Las rotaciones plasticas méximas llegan a valores cercanos a 0.015 rad y
s6lo se presentan en los extremos inferiores de las columnas de P.B.

Asoclando estos resultados con los dafios observados, en que s6lo habia
indicios de articulaciones plasticas en la base de las columnas, el modelo
analitico parece sobrevaluar el comportamiento Inelastico real
desarrellado.

La ayuda del suficlente confinamiento de que se d_isponia debié ser de gran
importancia para mantener la capacidad de rotacién, ante cargas axiales
mayores o iguales que las que producen condiciones balanceadas.

En cuanto a cortantes actuantes, no se excede la resistenclia disponible VR.
hecho que concuerda bastante blien con lo observado en que no se tuvieron
grietas diagonales a nivel de columnas del primer piso.

En la fig 7.9(a) y (b) se presentan los resultados del extremo inferior de
la columna 2 en el nivel 5§ (localizarla en el eje 3, fig. 7.3). En esta
columna el nivel de dafios observados muestra grietas diagonales indicando
que la resistencia al cortante no fue suficiente.

Los andlisis indican que ante combinaciones de cargas M~-N con respecto al
diagrama de disefio, no hubo comportamiente inelastico, pero bajo cargas
cortantes y considerando el comportamiento E2ES 1la resistencia fue
alcanzada en varios ciclos. En esta columna hay bastante concordancia entre

lo observado y lo calculado.

En la figura 7.10(a) se muestran resultados del extremo izquierdo de la
viga 1 en el primer nivel, donde las demandas de ductilidad local se
calcularon con la expresién pL=(¢P + diy)/dty segin lo descrito en el
capitulo 5 de este trabajo.

El programa obtiene resultados a nivel de articulaciones plasticas
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puntuales en los extremos de los elementos estructurales, sin embargoe en la
realidad no ocurre asi sino en forma gradual en una dimensién finita del
elemento, por lo que se supuso una clerta longltud efectiva de articulacién
plastica, tomandola como medic peralte (segun ref.12).

Asi, cuando 1P=0.5d, se observa de la figura 7.10 que hay cerca de 15
ciclos de excursiones lInelésticas llegando a una curvatura maxima de 20
veces el valor de fluencla. Soportar los niveles de M relativamente
grandes, implica haber tenido suficliente confinamiento en los extremos para
poder mantener la capacidad de rotaciétn en nlveles aceptables durante la
fase intensa del sismo inducido.

Respecto al comportamiento de la viga ante fuerzas cortantes actuantes, la
figura 7.10(b) da una idea de que el modo de falla que gobernd fué
precisamente el de flexiéon, como se deduce de los dafios observados. También
cabe mecionar el buen confinamiento de que se disponia con el refuerzo
transversal existente.

Para tratar de entender coémo se distribuyé globalmente el comportamiento
inelastico, se presenta la figura 7.11(a) que indica la secuenclia de
aparicién de las articulaciones plasticas a lo largo de la historlia del
tiempo.

Puede observarse que las bases de columnas del primer nivel presentan
articulaclones plasticas y que la distribucién de 1a fluencia en vigas
resulta casl generalizada comenzando en niveles intermedios y propagéandose
a los mas bajos, lo cual es indicativo que estuvo a punto de formarse un
mecanismo de viga. Una representaclén esquemat ica del dafio observado en el
mismo marco indica buena correlacién con el comportamiento predicho (fig
7.11(b)).

Los resultados del andlisis inelastico considerando la interaccién muestran
esencialmente el mismo patrén de articulaciones plasticas, asi como
demandas de ductilidad similares.

En las graficas de las flguras 7.12 y 7.13 se puede apreciar coémo se
distribuyen las demandas maximas de ductilidad con respecto a la altura en
cada nivel del eje 3 tanto para vigas como columnas. Para fines
comparativos se 1incluye el caso en que se considera el efecto de
interaccién suelo-estructura.
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Para el caso de vigas, las demandas de ductilidad tienden a incrementarse
para los niveles mas bajos al conslderar ambos tipos de apoyo; colincidiendo
de esta manera que se tenga la maxima demanda de ductilidad en el primer
nivel del edificio, que es precisamente donde se tuvieron dafios importantes
por efecto de las articulacliones piasticas desarrolladas.

En lo que corresponde a columnas, las demandas maximas de ductilidad para
el caso de base empotrada se presentan en P.B. y en el 40 entrepiso a
partir del nivel de calle; cuando se considera la flexiblilidad de la base,
las demandas méaximas de ductilidad solo se presentan en los extremos
inferiores de las columnas de P.B. colncidiendo nuevamente, que es donde

resultaron mas dafiadas las columnas.

De estos resultados puede concluirse que las demandas de ductilidad asi
obtenidas son un buen indicador de los entrepisos mas vulnerables, bien sea
para vigas o columnas ya que hay una notable concordancia respecto a la
ubicaclén de dafios observados.

De la figura 7.14, que corresponde al eJje 3, puede compararse a nivel
global tanto de vigas como de columnas la relacién entre la fuerza cortante
actuante obtenida del analisis ineldstico paso a paso contra el resistente
de cada elemento para los casos de base empotrada y considerande la
interacclién suelo-estructura.

Es Interesante observar que s6lo en el caso de interaccién hay una zona en
la que la relacion Va / Vr para columnas es mayor que la unidad. Una
conclusién al respecto es que el no considerar la interaccién puede causar
que se sub-estime la fuerza cortante actuante en las columnas, al menos

para esta estructura.

Por Gltimo en la flgura 7.15 se muestran los resultados obtenlidos del
andlisis estatico no lineal para el eje 3 de la direccién longitudinal. Se
presentan también en esta figura los resultados correspondientes al eje A

de la direccién transversal.
Las graficas son para las tres condiciones de apoyo:
1. -Empotramiento en P.B.

2. -Empotramiento en Cimentacioén.
3, -Conslderando la Interaccion suelo-estructura.
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El eje 3 muestra una clara reduccién en cuanto a capacidad lateral después
de la primer fluencia respecto a lo observado en el eje A, indicando con
ello, 1a marcada diferencia en respuesta con diferente sistema estructural.
Se observa también la gran ductilidad desarrollada por dicho marco (eje 3},
lo que resulta congruente con el comportamiento observado en esta
direccién.

7.1.3 CONPARACION DE RESPUESTAS ELASTICAS E INELASTICAS.

En las figuras 7.16, 7.17 y 7.18 se muestran las respuestas del eje 3
correspondientes a desplazamientos maximos, cortantes de entrepiso y
momentos de volteo, respectivamente.

Cada respuesta considera los sigulentes tipos de anallsis:

a)Analisis estatico.
b)Dinamico modal espectral.
c)Paso a paso elastico.
d)Paso a paso inelastico.

A su vez, cada tipo de analisis se realizé con y sin la influencia de la
interaccién suelo-estructura para  poder comparar las respuestas
correspondientes. Algunas conclusiones que se derivan de los resultados
presentados en las graficas son:

® DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS.

Todas las curvas de desplazamiento que toman en cuentz la interaccién
indican que el edificio presenta cierta flexibilidad desde el nivel de
cimentacion; esto es, que el movimiento de la base, posiblemente contribuyd

a que en los Ultimos niveles se amplificara notablemente la respuesta.

El andlisis estatico genera desplazamientos mayores que los obtenidos del
analisis modal 'y del paso a paso inelastico para ambas condiclones de
apoyo, de aqui que con fines de disefio, 1a eleccién de este tipo de
analisis resultaria en una decisién conservadora.

® CORTANTES DE ENTREPISO Y MOMENTOS DE VOLTEO.
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Los cortantes de entrepiso obtenldeos al modelar este eje con el efecto de
interacciédn, resultan en todos los anAlislis realizados, mayores que los
obtenidos cuando no se considera este efecto, acentuandose ‘este hecho en
los niveles inferlores. Dado que el momento de volteo depende directamente
del cortante de entrepiso, puede observarse en 1la figura 7.18 un
comportamiento andlogo; es decir, tlene lugar un incremento de momento de
volteo por este efecto en todos los analisis realizados.

Puede apreclarse también que el cortante basal que se obtlene de un
analisis dinimico modal es igual al 71% del cortante estatico cuando ambos
anadlisls conslideran la interaccién. Haclendo la misma comparacién, pero
ahora suponiendo la base empotrada, se obtilene que el cortante dinamico en
la base es lgual a 0.82 del estatico.

Estos resultados tienen importancia sl consideramos que los criterios de
disefio sismico que especifica el Reglamento, piden una revisién por
cortante basal, donde se indica que si con el método de analisis dinamico
se encuentra que el cortante basal Vo es menor que 0.8Ve estatico, se -
incrementardn las fuerzas de disefio y desplazamientos laterales en una
proporcién tal que Vo iguale este valor. De lo anterior puede concluirse
que tomar en cuenta la interaccién en este caso, llevaria a realizar un
disefio sismico mas conservador, segin los resultados obtenidos y la norma
mencionada.

Sobre el anfilisls paso a paso lnelastico, que puede considerarse como el
método mas realista, se concluye que las respuestas a nivel de cortantes de
entrepiso y momentos de volteo son muy similares a las obtenidas en el
analisis modal espectral; si acaso son un poco menores (en el caso extremo
hay una diferencia del 8 por cientoc). De lo anterior se puede afirmar que
el uso del método de analisis dinamico modal espectral proporciona valores
de disefio 6 de respuesta tan validos como los que se obtendrian de un
refinado anilisis paso a paso, con la desventaja del alto tiempo de maquina
y costo que requiere para su uso este ultimo.

7.2 EDIFICIO STC, DIRECCION TRANSVERSAL.

Para modelar la direccién transversal del edificio STC, se alinearon todos
los marcos de esta direccién en un solo plano (modelo bidimensional), ver
figura 7.18. La finalidad de esto era poder apreciar simultaneamente en
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todos 1los marcos transversales cémo se distribuia la respuesta del
edificio bajo la acclén sismica y observar, por ejemplo, la secuencia en
que cada elemento podria haber incurride en comportamiento inelastico. Al
anallzar dicho modelo, consliderando las reslistencias disponibles tanto en
vigas, columnas y muros, bajo el registro SCT-EW, no se llegé a detectar
comportamiento inelastico.

Ante la ausencia de fluencias en los elementos, debido a las
caracteristicas propias de esta direcién como son una alta resistencia y
rigidez proporcionadas por muros, y a la posible colaboracién de la losa de
piso en la resistencia de las vigas de acoplamiento, en lo que sigue solo
se consideran los resultados del analislis paso a paso elastico de esta
direccién.

Las respuestas de interés que a continuacién se presentan se refieren a
resultados de analisis paso a paso elastico, estatico comin, dinamico modal
y estatico inelastico. Se presenta también la determinacién de coeficlentes
sismicos resistentes para algunos elementos; todo esto, tratande
fundamentalmente de explicar con bases teéricas y analiticas el porqué de
la ausencia de dafios es esta direccion como podrad apreciarse en los puntos
sigulentes.

7.2.1 ANALISIS ELASTICOS.
7.2.1a PERIODOS DE VIBRACION.

Se obtuvieron los periodos de vibracién del edificlo considerando dos tipos
de analisis: un primer analisis consiste en modelar la estructura con sus
marcos transversales alineados en un solo plano (bidimensional); el segundo
tipo de anaAlisis se realiza con la estructura tridimensional utilizando
para ello el programa de cémputoc SUPER-ETABS.

A su vez cada analisis contempla 3 condiciones de apoyo (ver tabla 7.2). En
la misma tabla aparece el periodo medido que fué de 1.3 seg. El periodo
analitico obtenido con base empotrada es de 1,01 seg. y al considerar la
interaccidén su valor se incrementa a 1.31 seg. Es notorio que en esta
direccién, donde la relacién de esbeltez del edificio es mayor, la rotacién
de la base Iincrementa notablemente el movimiento lateral, amplificando de

este modo el periodo en un 30 por ciento.
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7.2.1b DEFORMACIONES ANGULARES DE ENTREPISO (1‘).

Se sigue en este caso el mismo criterio de comparacién respecto a las
deformacliones permisibles. La figura 7.1(b) indica las deformaciones
angulares del eJe E, representativo de eéta direccién., La grafica que
corresponde al cédigo de 1866, muestra que los desplazamientos son muy
pequefios para cualquler condicién de apoyo. Respecto a las NEDF-85 se puede
decir que la direccién transversal presenta deformaciones del orden de la
mitad del valor permisible cuando no se considera la interaccién, y del
orden de hasta 0.751p al incluirla, lo que es indicativo del comportamiento
observado en lo que se refiere a ausencla de dafios.

De las observaciones apuntadas en este inciso y en 7.1.1(b) se reafirma que
la direccién mas flexible si coinclide con la direcciédn mas dafiada.

7.2.1c CORTANTES DE ENTREPISO {V1).

La figura 7.2(b) indica la distribuciétn de fuerzas cortantes de entrepiso
utilizando los cbédigos ya sefialados. Para esta direccién, donde tenemos
muros de cortante, éstos toman practicamente todas las fuerzas; el efecto
de Interacclén se observa como una ligera amplificacién de los cortantes de
entrepiso, que tlende a ser mas notorlia en los primeros niveles.

Por ultimo, la relacién del cortante basal dinamico al wvalor obtenido
estaticamente es un poco menor a 0.7; de manera similar al eje 3, el patron
de varlacién de cortante respecto a la altura parece corresponder con un
primer modo de vibrar.

7.2.1d DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES MAXIMOS.

Con base en un analisis dinamico modal espectral se obtuvieron los
desplazamientos méximos en la direccién transversal; la respuesta se obtuvo
tanto para el modelo de marcos alineados como para el edificio
tridimensional. Para fines comparativos se muestra en la figura 7.20 los
resultados para el caso en que se toma en cuenta la influencia de la
interaccién suelo-estructura y para los casos de base empotrada a nivel de
cimentacién y planta baja.
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Es evidente el efecto de la Interaccion en cuanto al corrimiento o
defasamiento de las curvas 5 y 6, respecto de las primeras, llegandose a
exceder el desplazamlento m&ximo en el ultimo nivel por dicho efecto en un

70 por ciento.

Los resultados de un anallisls paso a paso eléstico muestran resultados muy
similares a los obtenidos con el andlisis modal en cuante a los incrementos
de desplazamientos al considerar la flexibllidad de la base (ver figura
7.21).

7.2.1e MOMENTOS DE VOLTEO.

La direccién transversal del edificio, muestra un comportamiento similar al
observado en el sentido largo en lo referente a momentos de volteo, Los
valores de esta respuesta, obtenldos de los anadlisis estatico y dinamico
modal para varias condiciones de apoyo se muestran en la tabla 7.3. De la
tabla se observa que los momentos de volteo dinamicos fluctian entre el 60
Y 70% de los obtenidos estaticamente.

La influencia de la Interaccién suelo-estructura es significativa por el
incremento de momento de volteo que por tal efecto se induce en los
primeros entrepisos. De aqui 1la importancia de incluir el efecto de
interaccién en los anadlisis sismicos; principalmente para la revisién de la
cimentaclién y estabillidad del edificlo.

7.2.2 COMPORTANIENTO DE MUROS DE CORTANTE.

Con el fin de tratar de explicar la ausencia de dafios de los muros con que
cuenta la direccién transversal, se realizé un analisis dinamico modal
espectral en dicha direccién. El eje de interés es el E y el elemento de
estudio es el muro de cortante ubicado en el primer entrepiso a partir del

nivel de calle.

Para el analisis dinamico se consideraron dos condicliones de apoyo, una
supone al edifico empotrado a nivel de cimentacién y la otra toma en cuenta

el efecto de la interaccién suelo-estructura.

Se obtuvieron asi, los elementos mecé&nicos para el muro en estudio. Por
otra parte las resistencias del elemento se evaluaron en base a las
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cantidades y distribucién del refuerzo y caracteristicas geométricas del
mure; estas resistencias se muestran en términos del diagrama de
Interacclién de la figura 7.22.

Para poder comparar cuantitativamente fuerzas y momentos actuantes contra
resistenciag, se indican en el mismo diagrama los puntos que corresponden a
los resultados del anallsis efectuado. De la figura 7.22 es evidente que en
ningin caso se excedid la resistencia en lo que se refiere a
flexocompresién, 1lo cual corrobora las observaclones reales respecto a

ausencia de dafios en esta direccién.

7.2.2a COEFICIENTES SISMICOS RESISTENTES.

Por ultimo se determinaron los coeficlientes sismicos resistentes asociados
a los modos de falla de cortante y flexocompresién. El objetivo que se
persigue en la evaluaclén de estos coeficientes sismicos es investigar 1la
Intensidad del sismo que hubiera sido necesaria para provocar los
diferentes modos de falla de la estructura.

De manera muy general, el procedimiento que se sigue es el sigulente: se
calculan las resistencias de disefio de los elementos de interés y se
comparan con las acclones. Dependiendo de las diferencias, se procede a
escalar el espectro de disefio hacia arriba o hacia abajo, estando presente
la carga vertical, hasta que las diferencias entre acclones y resistencias
sean nulas; para esta condicién, el valor de la ordenada espectral asi
obtentde, se denominara coeficlente sismico resistente, y estara asoclade

al modo de falla que se esté revisando.

El espectro utilizado en los calculos para la determinacién del coeficiente
sismico resistente es el especificado por las NEDF-8S5.

En la tabla 7.4 se muestran los valores de los coeficlentes sismicos
resistentes para las condiciones de empotramiento en cimentacién y con

Interaccén suelo-estructura segun el RDF-87.

Nétese que los valores son elevados, lo que explica de alguna forma la
ausencia de dafios en muros ya que puede decirse con base en estos
resultados, que en ningun momento se indujeron fuerzas sismicas capaces de
producir fallas por cortante o flexocompresién; es decir nunca se
alcanzaron los coeficientes sismicos resistentes que aparecen en la tabla
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por la elevada reserva de resistencla de estos muros, hecho que se confirma

con el comportamiento real en esta direccién.

7.2.3 COMPORTAMIENTO DE VIGAS DE ACOPLAMIENTO.

En esta misma direccién se analizé el comportamiento a flexién de las vigas
de acoplamiento. Se aplicaron dos tipos de andlislis; paso a paso eléstico y
dinamico modal, cada uno contemplando los casos de apoyo ya conocidos:
empotramiento en cimentacién y efecto de interaccién sueleo-estructura.

Los resultados de interés se refieren a momentos flexionantes. En ambos
analisls pudo apreclarse que para el modelo que conslidera el efecto de
interaccién se obtuvieron momentos flexionantes que excedian en casi un 204
a los valores obtenidos cuando no se tomé en cuenta la flexibilidad de la

base.

Por otro lado se calcularon las resistencias de dichas vigas considerando
primero su seccién como rectangular, e incluyendo después la participacién
de la losa en su resistencia modificande asi su seccién y armado.

Una conclusién importante que se deriva de todo lo anterior es que la
resistencla de 1las vigas tuvo que haber sido favorecida por la
participacion de la losa de piso para que dichos elementos pudieran
comportarse elasticamente ante la sollicitacién sismica. De otro modo los
efectos de comportamiento lnelastico se habrian manifestado con algin nivel
de dafios, en contraposicién con el comportamiento observado en el que no se
tiene evidencia alguna de efectos tales como grietas, aplastamiento de

concreto, articulaclones plasticas, etc.

7.2.4 ANALISIS INELASTICO.

En esta direccién se realizé un analisls no lineal del tipo estatico con
ayuda del programa de cémputo ULARC. Como ya se habia menclonado, de los
resultados del programa se obtuvieron las graficas correspondientes al eje
A de la figura 7.15.

Para dicho eje, la curva Cs-A Indica una reserva significativa de capacidad
lateral en esta direccién después de que se presenta la primer fluencia.
Prueba de ello es que el valor del coeficiente sismico maximo en este eje

54



fluctya entre 0.20 y 0.22, dependiendo del case de apoyc considerado; en
contraste con el ejJe 3 en que el valor del coeficlente sismico maximo es
sélo de 0.147.
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7.3 EDIFICIO I1ZAZAGA.

Con base en la Informacién obtenida de planos estructurales, en les
criterios de an&llsis y disefio, y en las especificliacliones de los distintos
reglamentos usados para revis!én, se modelé el edificio tomando en cuenta
las sigulentes condiciones de apoyo: albase empotrada ya sea a nivel de
planta baja o a nivel de cimentaclén, y blbase flexible considerando la

interaccidén suelo-estructura segin las especificaciones del RDF-87.

El edificio se sometié a diferentes tipos de anAlisis como son el estatico,
dinadmico modal espectral (tridimensional) y dinémico paso a paso para
comportamiento elastico e inelastico. Cuando se utilizé el RDF-66 se
conslderé a la estructura como tipo 1 con un coeficiente sismico de 0.086
para ambas direcclones; para las NEDF-85 se tomé un coeficlente sismico
reducido de 0.2, al tomar un factor de reduccién por ductilidad Q=2.

Ambos reglamentos (RDF-86 y NEDF-85) permiten para el anallisis de cargas
verticales y laterales usar el método del marco equivalente (ver apéndice
A-1 al final de este trabajo) siempre que la estructura tenga como sistema
de plso, losa plana aligerada como es el caso del edificio Izazaga. Asi, se
modelé el edificio por medio de un sistema de marcos planos formados por
barras de propiedades equivalentes, y conectadas en cada nivel por un
diafragma rigido en su propio plano. Los resultados obtenidos de 1los
anadlislis sismicos reallzados se presentan a continuacién,

7.3.1 RESULTADOS DE LOS ANALISIS ELASTICOS.
7.3.1a  PERIODOS DE VIBRACION.

Los perliodos medidos indican una gran flexibilidad de la estructura en
ambas direcclones; con un periodo de 2.6 seg en la direccién mas dafiada
(E-W), y de 2.5 seg en la direccién longitudinal (N-S). Estos valores
distan mucho del criterio empirico de un décime del numero de niveles para
estimar el periodo. En la tabla 7.5 se presentan los periodos de los
primeros tres modos de vibrar de la estructura cuando ésta tiene diferentes
condiclones de apoyo en su base. lLos periodos medidos tamblén se muestran

para fines comparatives.

Los resultados analiticos (2.0 y 2.1 seg) reflejan la alta flexibilidad ya
identificada desde las mediciones en campo para ambas direcciones. La
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diferencia del 25 por clento de periodos medlidos y calculados es atribulble
principalmente al dafic estructural.

Comparando los valores obtenidos en cada direccién, se observa que los
perlodos son muy parecidos, pudiendo conslderarse préacticamente iguales;
hecho que también se observd en los valores reales (2.5 y 2.6 seg).

En la misma tabla se indican las disminuciones de rigidez modal para cada
direccién y cada modelo; de ello se puede decir que la direccién {(E-W)
presenta los valores mayores, verificando asi{ que es la direccién con mayor
nivel de dafios. Por ultimo cabe menclonar gque la consideracién de
flexibilidad de 1a base muestra que 1los periodos se incrementan
aproximadamente en un i2 por ciento en ambas direcciones respecto al caso
de base empotrada a nivel de planta baja.

7.3.1b DEFORMACIONES ANGULARES DE ENTREPISO ( 1‘).

Se sigue en este caso el mismo criterlo de comparacidén en cuanto a valores
permisibles de deformaciones angulares de entrepiso que en el edifico
anterior; esto es, 0.002 y 0.008 para el RDF-66 y NEDF-85 respectivamente.
los resultados obtenidos de un analisis dinamico modal utllizando los
espectros de disefio correspondientes a cada c6édigo se muestran en las

graficas de las figuras 7.23 y 7.24 para los eJes representativos de cada
direccion.

De las graficas que corresponden al Reglamento de 1866 es evidente que el
proyecto original no cumplia con los limites permisibles en ambas
direcciones siendo mas criticos los ejes A y 6. Revisando con las Normas de
Emergencia, se observan deformaciones de mis de tres veces el linmite
permisible. Comparando ambas direccliones, la que presenta mayores
deformaciones coincide con la de mayores dafios (direccién E-W].

Puede verse también gue los entrepisos de mé&ximos dafios, 2-3 y 3-4 en la
direccién larga y corta, respectivamente, son los que mostraron las mayores
7, esto es, la mayor flexibilidad. Asi también, la ubicacién de dafios
importantes en el sistema de piso cae dentro de los niveles altamente
flexibles. Todo lo anterior hace pensar que en el disefio original se hizo
una suposicién muy poco conservadora sobre la rigidez lateral del marco
"equlvalente lo que cderivé seguramente en una disipacién importante de
energia mediante comportamiento ineladstico durante el sismo.
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7.3,1c (CORTANTES DE ENTREPISO ( V‘%

La distribucién de fuerzas cortantes en los eJjes de interés para cada
direccién aparecen en las graficas de la figura 7.25. Los primeros
entrepisos toman cantidades muy Importantes del cortante inducido por el
sismo, principalmente en el sentido largo del edificlio; en el sentido corto

el efecto es similar aunque con valores un poco menores.

La relacién de cortantes basales dinamicos y estaticos que se obtuvo es

como sigue:

a) Direccién longitudinal (N-S) b) Direcclién transversal (E-W)
VE = 1867.2 ton Ve = 1867.5 ton
Vb = 1319.2 ton Vo = 1392.9 ton
Vo/VE = 70.7% Vo/Ve = 74.6%

Sobre este tema se hablara posteriormente cuando se incluyan los resultados
inelasticos y se comparen los diferentes tipos de anadlisis para las

condiciones de apoyo ya mencionadas.

7.3.1d DESPLAZAMIENTOS ESTATICOS Y DINANMICOS.

Con el fin de observar la diferencia en respuestas del edifico empotrado en
P.B. y con empotramiento a nivel de cimentacién, se realizé un analisis
tridimensional estatico y dinamlco modal para ambos modelos; los resultados
se muestran a nivel de desplazamientos de piso para 1la estructura
tridimensional en ambas direcciones (fig. 7.26) y para los ejes 3 ¥y C,
representativos de la direccioén corta y larga respectivamente (figuras 7.27
y 7.28).

La primer grafica indica que en ambas direcciones, el hecho de considerar
en el anAlisis al edificlo empotrado en cimentacién, genera desplazamientos
un poco mayores sin ser significative este incremento para fines practicos.
Comparando ahora las graficas de los ejJes intermedios, también se observa
que son practicamente iguales ambos casos de apoyo, lo que es indicativo de
la alta rigidez que proporciona al edificio la estructura de cimentacién.

La consideracién del efecto de interacciétn suelo-estructura hace mas
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notorlo el Incremento de desplazamientos, incluso en el nlvel de
cimentacioén como se discutird posteriormente con mas detalle. Un ultimo
comentaric sobre estas graficas, es la doble curvatura que adquleren,
indicando con ello que la configuracién obtenida corresponde efectlivamente

al caso tipico de un edificio con sistema estructural a base de marcos.

7.3.1e EVALUACION DE LA RESISTENCIA.

A pesar de que este no es el objetivo que se persigue en el presente
trabajo, se hace necesario presentar aunque sea de manera general los
resultados que se obtuvieron de un estudio (ref.10) sobre este tema en
particular, para un conjunto de edificios estando entre ellos el Izazaga.

Los calculos de la resistencia de miembros estructurales para diferentes
estados 1limite, revelaron que 1la capacidad de carga lateral de 1la
estructura fué significativamente menor en la direccién transversal que en
la longitudinal.

El modo de falla' que goberné en la direccién transversal fue principalmente
el de cortante en la conexién losa-columna y cortante en columnas con
coeficientes sismicos resistentes de 0.06 y 0.13, respectivamente; en
segundo término para ambas direccliones los modos de falla que rigen son por
flexién positiva y negativa en losa aligerada con coeficlentes sismlicos
resistentes cercanos a 0.15 y 0.11, respectivamente. Estos resultados
concuerdan con los dafios observados y descritos en el capitulo 2 de este

trabajo.

7.3.2 RESULTADOS DE LOS ANALISIS INELASTICOS.
7.3.2a DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES MAXIMOS.

Debido a que la direccién de maxlimos dafios es la transversal, se presentan
en seguida los resultados del analisis dinamico paso a paso
correspondientes al eje 3 de esta direccidn. Las graficas de la figura 7.29
muestran la historia en el tiempo de los desplazamientos de azotea de este
eje cuando fué excitado con la fase intensa del sismo que corresponde al
acelerograma del registro SCT-EW utilizande para ello el programa de
computo DRAIN-2D.
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Las graficas toman en cuenta la rotacion de la base con dos tipos de
comportamiento (eldstico e inelastico); 1a figura (a) considera los efectos
P-4, y la (b) no los toma en cuenta. Cuando se asume un comportamiento
elastico-lineal, el desplazamiento en el ultimo nivel de la estructura es
aproximadamente de 150cm.

Consliderando el comportamiento elasto-plastico de vigas y columnas hay una
reduccién importante del desplazamiento maximo llegando a un valor de casi
70cm, manifestandose un notable efecto de amortiguamiento adicional
introduclido por el comportamiento no lineal. Respecto a los efectos P-A es
claro que no son significativos dada la gran similitud entre ambas
graficas.

7.3.2b PATRON DE DAROS ANALITICO Y REAL, ENVOLVENTES DE FUERZAS CORTANTES.

Se obtuvo para el mismo eje 3 (transversal), con base en los resultades
ineladsticos pasc a paso, la distribuclén global de articulaciones plasticas
en los diferentes miembros del marco. El1 patrén mostrade en la figura
7.30{a) corresponde al modelo que toma en cuenta el efecto de la
interacclén suelo-estructura.

En la figura 7.30(b) se muestra el patrén real de daflos de dicho eje.
Comparando ambos casos vemos que los resultados analiticos, en lo que se
refiere a articulaciones plasticas, no llegan a predecir con exactitud el
nivel de dafios presentado durante el sismo. Si blien, tampoco lo contradice,
ya que los niveles mas dafiados (2 a 6) caen dentro del patrén que predice
el modelo analitlico.

Esto nos lleva a pensar que el modo de falla mas critico correspondié
princlpalmente a cortante mas que a flexién. Aunque ésta no deja de ser
importante por la evidencia de indicios de fluencia del refuerzo de algunas
nervaduras. Esta conclusién confirma de alguna manera los resultados
presentados en el inciso 7.3.1e, donde se presentaron los Cs asociados a
cada modo de falla,

Con base en los resultados Inelasticos paso a pase (incluyendo
interaccién), se procedié a obtener la envolvente de fuerzas cortantes para
vigas y columnas del mismo eje 3 para después compararlas con las
resistencilas de cada miembro, y de esta manera, localizar en qué elementos
fue rebasada su resistencia. '
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En la figura 7.31 se presentan estos resultados y se Indican los puntos
criticos en que se excedi$ el Vr. Para las columnas se obtuvo que en ninguin
elemento se rebasd la resistencla, lo cual no es del todo aceptable si se
compara con la figura 7.30(b). Para vigas si hay una zona bien definida en
la que la relacién es mayor o muy préxima a uno, ratificando asi que el
cortante fué un problema critico en este edificlo.

7.3.2c DEMANDAS DE DUCTILIDAD.

En las figuras 7.32 (a) y(b) se puede observar cémo es que se distribuyen
las demandas de ductilidad " uL" para vigas y columnas en los distintos
niveles del eje transversal en estudio.

Para ello se tomaron en cuenta dos tipos de modelos; uno que considera la
base empotrada en el nivel de cimentacién y el segundo que simula el efecto
de interacciédn suelo-estructura con los criterios que marca el RDF-87.

En el caso de vigas, los dos modelos muestran una distribucién de demandas
muy similar; incluso ambos Iindican que en los entrepisos 3-4 y 4-5 las
demandas son méaximas tal como se aprecia en las observaciones reales. La
grafica para columnas indica que en el primero y octavo entrepiso, a partir
del nivel de calle, se concentran los maximos valores de u -

Se observa en ambos casos (a y b) que la interaccion disminuye muy
ligeramente las demandas de ductilidad a que estdn sometidos los miembros.
En este sentido, ambos modelos pueden considerarse aceptables; o bien, la
interacciétn no influye de manera determinante en esta respuesta para este
edificio en particular. Cabe recordar que dicho edificio cuenta con pllotes
del tipo de punta.

7.3.3 COMPARACION DE RESPUESTAS ELASTICAS E INELASTICAS. INFLUENCIA DE LA
INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA.

7.3.3a DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES MAXIMOS.

Las graficas de desplazamientos en cada nivel del eje 3 para varios
analisis sismicos y considerando las dos condiciones de apoyo ya sefialadas,
se muestran en la figura 7.33.
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De la observacién de estos resultados se derivan las sigulentes

concluslones:

Es claro que el efecto de interaccién participa de manera importante en la
respuesta, ya que tenemos en el caso mas desfavorable, que corresponde al
anadllisis estatico, una amplificaciéon del 41% del desplazamiento méximo en
el ultimo nivel; los valores correspondientes son 7lcm sin interaccién y
100cm con este efecto, En el analisis dinamico modal espectral, la
respuesta maxima se Incrementa un 30% (de 55 a 71cm), y para el anallsis
paso a paso eldstico el desplazamiento maximo crece s6lo en un 17% (de 124
a 145cm).

Sin enmbargo, nétese que la magnitud de estos valores es muy importante ya
que podrian presentarse en un momento dado, efectos de choque con edificios
adyacentes por los desplazamientos excesivos generados por la gran
flexibilidad que muestra el edificio y favorecida atn mas por una
interaccién suelo-estructura nada despreciable.

En este sentido y con fundamento en los resultados presentados en el punto
7.3.1b, puede afirmarse que la estructura no cumple con los criterios del
Reglamento respecto a limitar grandes desplazamientos restringiendo las
deformaciones angulares a un valor permisible.

7.3.3b CORTANTES DE ENTREPISO Y MOMENTOS DE VOLTEO.

En general se observa que los co;tantes de entrepiso con la influencia de
la interaccién suelo-estructura no difieren mucho de los obtenidos con base
empotrada (fig. 7.34). La relacién de cortantes basales dinamico a estatico
es de 0.68 y 0.77 para los casos con y sin interaccién respectivamente.

Puede observarse en la misma figura, que sl la estructura se comporta
elasticamente segin un analisis paso a paso, las respuestas aumentarian
notablemente (mas de un 200%) respecto a los otros tipos de analisis.

Por otro lado, el analisis inelastico paso a paso muestra valores de
cortantes de entrepiso muy similares a los del anilisis dinamico modal y
estatico cuando en éstos se usa un factor de reduccién por ductilidad Q =
2; incluso puede verse que en los primeros niveles su grafica estd en una
posicién intermedia, y en los niveles superiores, tiende a confundirse con
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las de los analisls elasticos ya mencionados.

Al respecto puede decirse que el tomar en cuenta el comportamiento
ineléastico de la estructura, bien sea mediante un factor Q en analilsis
sismicos elasticos 6 realizando directamente analisis inelasticos, llevara
a disefios mas econémicos y practicos ya que se tendra que disefiar con
fuerzas sismicas menores comparadas con las que se tendria que usar en un
andlisis que considere comportamiente puramente elastico

Los momentos de volteo que aparecen graficados en la figura 7.35
corresponden a los mismos casos que se compararon en desplazamientos y
cortantes de entrepliso. Las conclusicnes al respecto son las sgulentes:

-La interaccidn suelo-estructura no influye de manera Importante en esta
respuesta )
-El analisis inelédstico paso a paso permite obtener resultados comparables
con los que se obtienen de los analisis dinamico modal y estatico,
considerando el espectro reducido hor un factor de ductilidad Q= 2.
~El comportamento eléstico del marco, que predice el analisis paso a paso,
indica que se generan momentos de volteo hasta dos y medio veces mayores
que 1los obtenidos en los analisls restantes (inelasticos o elasticos
reduclidos), destacando asi las ventajas que en el disefio implica tomar en
cuenta la no linealidad de la estructura
~Comparando el andlisis estatigo con el dinamico modal, el primero tiende a
ser un poco mas conservador. Para el caso de base empotrada, el momento de
volteo basal dinamico es un 78 por ciento del estatico y con el modelo que
simula la flexibilidad de la base, la relacién disminuye a un 73 por
ciento.
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7.4 EDIFICIO XOCHICALCO.

En el capitulo 2 se mencloné que en este edificlo se tuvieron problemas
estructurales ante el sismo de 1985 tal que lo llevaron a comportarse con
el primer piso débil; esto es, que los niveles superiores del edificio
contaban con mayor resistencia y rigidez a cargas laterales que el primer
entrepisc, lo que originé que el comportamlento lnelastico necesario para
disipar la energia sismica, se concentrara en el primer entrepiso dahando
principalmente a ias columnas, y los muros de mamposteria de casl todes los
pisos superiores en la direcclién transversal.

En los andlisls reallzados se incluyé la participacién de todos los muros
de mamposteria exlstentes en ambas direcciones; la reduccién por ductilidad
para el reglamento en que se basé el proyecto original (RDF-76) y para las
NEDF-85 se tomé con un factor Q=2.

En su momento se explicé también el procedimiento de reestructuracion y
reforzamiento a que se sometidé el edificio a ralz de los sismos de 1985
Con base en lo anterior, se presentan en seguida los resultados de 1los
analisis sismicos, los cuales fueron realizados modelando al edifico en su
estado original y en su condicién posterior al reforzamiento (estado
modificado).

Estos resultados contemplan ademas, los mismos casos de apoyo conslderados
en los edificios anteriores, base empotrada (en planta baja y en nivel
cimentaciébn) y base flexible para tomar en cuenta la deformacién de la
cimentaciébn o efecto de 1interaccién suelo-estructura, atendiendo 1los
criterios del Reglamento de construcciones de 1987.

7.4.1 RESULTADOS DE LOS ANALISIS ELASTICOS.
7.4.1a PERIODOS DE VIBRACION.

Los analisis indican que el edificlo cuenta ya desde su condicién original
con una aita flexibilidad en la direcciédn transversal (N-S), que es la que
present6é mayores dafios. El periodo analitico corresponde a 1.2 segundos
para la condicién de base fija; y con el efecto de interaccién llega a ser
de 1.3 seg.

En la direccién longitudinal, se determiné un periodo de 0.6seg para el
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estade original de la estructura, y con el efecto de la base flexible se
incrementa a 0.7 seg; ambos valores indlcan la gran rigldez proporcionada
por los muros de esta direccion. En este caso, tamblén hay una congruencia
entre la ausencia de dafios y el perlodec obtenldo analiticamente.

Al comparar los perlodos con y sin la influencia de 1la interacciétn
suelo-estructura, muesiran poca diferencla entre si, lo que indica que en
este tipo de edificlo tales efectos no parecen haber sido importantes en
cuante al dafie cbservado.

Para el edificlo Xochicalco modificado, se observa que en la direccién
larga el edifico conserva practicamente sus caracteristicas dinamicas
originales, ya que la variacién del periodo es minima. No asi en 1la
direccién transversal, en donde es patente el resultado del proceso de
refuerzo. En este casc los periodos disminuyen a 0,84 seg cuando se
considera base empotrada y con el efecto de interacciédn el periodo cambia a
0,97 seg,

La medicién en campo de los periodos del edificlo reforzado corrobora los
resultados analiticos, especialmente para el caso de base empotrada. Los
valores medidos fueron de 0,83 y 0.57 seg. para la direccién corta y larga
respectivamente. Véase en la tabla 7.6 la gran semejanza con los valores
obtenidos analiticamente.

Cabe mencionar respecto a las condiciones de apoyo consideradas, que 1los
casos de empotramiento en P.B. y a nivel de cimentacién conducen a
resultados practicamente iguales. Una ultima conclusién es que en ambas
direcciones la interaccién suelo-estructura no llega a ser significativa en

lo que respecta a periodos de vibracién, como se mencioné anteriormente.

7.4.1b DEFORMACIONES ANGULARES DE ENTREPISO ( 'a").

En la figura 7.36 aparecen graficadas las deformaciones angulares de
entrepiso para algunos ejes seleccionados de la direccién transversal vy
longitudinal. Los resultados corresponden a los obtenidos de un andlisis
dinamico modal espectral, y la deformacién angular permisible para los
reglamentos que se consideran (RDF-76 y NEDF-85) es de 0.008.

El disefio original resulta mas flexible en los primeros entrepisos de la
direccién transversal aunque no se excede el valor permisible. La direccién
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longitudinal muestra, en un amplio margen, suflclente rigidez lateral.

Revisando ahora con las NEDF-85, se observa que el edificio en su estado
original y direccién transversal, queda francamente escaso en cuantoc a
rigidez lateral; la interaccién suelo~-estructura tiende a acentuar aun mas
este aspecto por el 1ligero aumento en flexibilidad que genera en la
estructura. La direccion longitudinal sigue estando muy por debajo del
valor permisible, incluso con la influencia de flexibilidad en la base.

Comparando estos resultados con el nivel y distribucién de dafios observado,
puede decirse que hay una muy buena correlaci6én entre direccién y
entrepisos mas dafiados con la direccién y entrepisos mas flexibles.
Respecto a la nueva condicién del edificio (Xochicalco modificado), hay una
gran semejanza con lo observado en los periodos de vibraclén: en 1la
direcci6tn larga, la estructura presenta una respuesta similar a la
condicién original, mientras que en la direcciétn transversal, se redujo
considerablemente 1la flexibilldad que mostraba en un principilo.

De lo anterior puede decirse que el proceso de refuerze a que se
sometié el edificio, logréd ubicarlo dentro de los limites permisibles que
especifican las NEDF-8S5.

7.4.1c CORTANTES DE ENTREPISO (Vi).

En la figura 7.37 se muestra la distribuclén de fuerzas cortantes de
entrepiso de algunos ejes del edificlio Xochicalco segun el Reglamento de
1976 y las Normas de Emergenclia de 1985. Se presenta también el efecto de
deformacién de la cimentacién en base al RDF-87. Los resultados se
presentan tanto para la condicién original como modificada del edificio.

Para la direccién longitudinal, la variacién con respecto a la altura
indica la influenclia de un primer modo de vibrar. Como era de esperarse, el
eje mas rigido (eJe 4) es el que toma mayores cantidades de fuerza
cortante,

La direccion transversal, que es la que tuvo el camblo mas importante en
rigldez por el reforzamiento del edificio, tal como lo demuestran los
periodos y deformaciones angulares ya discutidos, muestra una tendencia a
absorver cantidades considerables de fuerzas cortantes respecto a las que
tomaba antes de su reestructuracién. Este aspecto se observa al comparar
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las graficas correspondlientes de la fig. 7.37. Por ultimo se obtuvieron las
relaclones de cortantes basales estaticos a dinamicos para ambas
direcciones del edificio modificado; los valores son 0.74 y 0.76 para la
direccién longitudinal y transversal, respectivamente.

La interaccién suelo-estructura influye en esta respuesta con un ligero
Incremento de fuerza cortante que para fines practicos no llega a ser
significativo,

7.4.2 RESULTADOS DE LOS ANALISIS INELASTICOS.
7.4.2a HISTORIAS EN EL TIEMPO DE DESPLAZAMIENTOS.

Del analisis dinamico paso a paso, se obtuvo la historia en el tliempo de
desplazamientos en el ultimo nivel del eje A, representativo de 1la
direccidn transversal del edificlo. Con fines comparativos se presentan en
la figura 7,38 dos tlpos de comportamiento, elastico e inelastico.

Al respecto puede decirse que es evidente el efecto del amortiguamiento
adicional inducido en la estructura por el comportamiento inelastico de sus
muros de mamposteria, lo que genera una disminucién notable de la respuesta
respecto a la que se obtlene elasticamente.

De aqui se observa la ventaja de disefiar con fuerzas sismicas reducidas
(mediante un cierto factor Q) cuando se considere la no linealidad y
ductilidad de 1la estructura como 1o expresan los criterios actuales de
disefio por sismo.

Para poder observar si los efectos P-A son significativos en el modelo
plano que se estudia, se obtuvo ahora la historia en el tlempo de
desplazamientos en el eje A con y sin dicho efecto. Los resultados se
muestran en la figura 7.39 y corresponden a los obtenidos de un anilisis
dinamico pasco a paso eléstico. la historia de desplazamientos indica que
los efectos de segundo orden no son importantes ya que la respuesta que se
obtiene en ambos casos es practicamente la misma.

7.4.2b CONFIGURACION ANALITICA Y REAL DE DANOS.

El analisis paso a paso inelastico, reveld que la mayor fuente de
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disipacién de 1la energia sismica por comportamiento inelastico fue el
progresivo agrietamlento de los muros de mamposteria tipo diafragma y
divisorios, y que las demandas de ductilidad en los elementos estructurales
principales no fueron de consideracioén.

La figura 7.40(a) muestra el patrén de dafios obtenido en base al analisis
paso a paso para el eje que se estudia y que correspondié al de mayores
dafics en todo el edificio; en paralelo, la figura 7.40{(b) indica 1la
configuracién real de dafios obtenida de un levantamiento que se realizara
al edificlo dias después de los sismos de 1985. Noétese la similitud entre
lo que predice el modelo modelo analitico y el nivel real de dafios.

En un estudio previo al desarrollo de este trabajo (ref.10), se logré
determinar los coeficlentes sismlcos reslstentes asociados al modo de falla
por cortante del edificio Xochicalco; dada la importancia que revisten se
presentan en este 1inciso. Los coeficientes resultaron, como era de
esperarse, criticos para la direccién transversal. El agrietamiento en los
muros de mamposteria correspondié a un coeficlente de 0.05 y la falla por
cortante de columnas de planta baja a un coeficiente de 0.12. El valor tan
bajo determinado en muros refleja su gran wvulnerabilidad ante la carga
lateral que el sismo provocara en esta direccion.

7.4.2c ENVOLVENTES DE FUERZAS CORTANTES EN EL EDIFICIO MODIFICADO.

Los resultados no lineales del analisis paso a paso, que corresponden al
modelo del edificio reforzado, se utilizaron para hacer una comparacién
entre las fuerzas cortantes inducidas a la estructura por efecto de la
excitacién sismica (cortantes actuantes) y las resistencias o cortantes
resistentes de los elementos estructurales vigas y columnas del sistema
plano correspondiente al eje A. las resistencias se obtuvieron en base a
las férmulas que proporciona el Reglamento. Como se mencioné oportunamente,
las accliones no incluyen ningun factor de carga, y las resistencias no se
afectaron por ningun factor de reduccién.

Para entender mejor el nivel de solicitacién del marco, se obtuvo para cada
elemento la relacién Va/Vr. La figura 7.41 nmuestra que en ningin elemento
se rebasa la resistencia y que en todo el sistema plano se ha logrado
obtener, debido a la reestructuracién, una reserva de capacidad al cortante
muy amplia.
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Los resultados hacen pensar que el comportamiento de 1a estructura en
sismos futuros sera favorable, ya que se ha logrado un Iincremento
sustancial en resistencia como lo indican este tipo de resultados; y
tamblén en rigidez como lo Indicaron los nuevos periodos de vibraciéon y las
deformaciones angulares de entreplso para el estado modificado.

7.4.3 COMPARACION DE DESPLAZAMIENTOS MAXIMOS TOTALES, ELASTICOS E
INELASTICOS. INFLUENCIA DEL EFECTO P-A.

La flgura 7.42 reune los resultados de varios tipos de analisis sismicos
aplicados al marco transversal del eje A para el modelo del edificio en su
estado original. Las curvas 1 y 2 corresponden a los desplazamientos
obtenldos de un analisis dinamico modal con y sin el efecto P-aA,
respectivamente. Se ratifica nuevamente que este efecto no es relevante en
la respuesta.

En la misma figura esta graficada la recta de desplazamientos permisibles,
con el propdsito de observar que la estructura cumple practicamente con el
reglamento en que se bas6é el proyecto original (curva 3); sin embargo, la
revisién de desplazamientos utlilizando las NEDF-85 excede notablemente a
los permisibles en toda la altura (ver curvas 2 y 4}, confirmandose asi la
gran flexibilidad que desde un principio indicara el periodo de 1.2 seg. en
esta direccién.

La curva 5 corresponde al andllisis paso a paso ineldstico e indica en
comparacién con los analslis elasticos, desplazamientos de mucha menor
magnitud; sin embargo, 1los primeros cuatro entrepises exceden 1los
desplazamlentos que permite el reglamento. Por ultimo puede decirse que de
los -anAlisls presentados, el estatico 1lineal és el gque muestra una
tendencia a ser m&s conservador si se utiliza con fines de disefio.
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Viil. CONCLUSIONES

B.1 CONCLUSIONES.

Es posible hacer una comparaciéon cuantitativa entre el comportamiento
observado y el calculado sé6lo en términos de los periodos de vibracién, sin
embargo, en este caso, la comparacién es aproximada ya que los periodos
medidos (después del sismo) se ven afectados por el nivel de dafio
estructural. Rigurosamente solo uno de los tres edificios (Xochicalce),
queda exento de este problema, ya que la medicién de perjodos se realizé
una vez concluida su reestructuracién; por tanto, los valores medidos
tienden a ser ma&s comparables con los perlodos analjticos que en los otros
edificios.

También debe tomarse en cuenta que los periodos medldos corresponden a
amplitudes de vibraclén muy pequefias, mientras que los calculados son
representativos de la respuesta estructural para un nivel mucho mas elevado
de solicitaciones. Aun con estas limitaciones, puede decirse que los
periodos calculados y medidos son razonablemente parecidos y que las
diferencias se explican por las condiclones propias de cada edificio.

En las tres estructuras analizadas, y al menos en una direccién, se observé
que sus periodos fundamentales eran muy largos; en promedio, la relaclién
entre el perlodo (seg) y el numero de pisos fué de 0.16. Esto refleja la
practica muy difundida en la Ciudad de México de proyectar edificios
. altamente flexibles, los que son particularmente sensibles a los
movimlentos sismicos en la zona del lago en donde el terreno ha mostrado
tener periodos dominantes largos. Un buen porcentaje de edificios, durante
los sismos de 1985, se vieron afectados con dafios severos e incluso
colapsos cuando entraron en condiciones cercanas a la resonancla.

Otros aspectos de la respuesta sélo pudieron ser comparados
cualitativamente, ya que ninguno de los tres edificios se encontraba
instrumentado para medir su respuesta sismica. En general, puede decirse
que hubo una concordancia razonable entre la respuesta calculada y el
comportamliento observado. Respecto a las deformaciones angulares de
entrepiso, éstas constituyen un excelente indicader de la direccién y
entreplsos mads flexibles, y de la posicién de la estructura respecto a los
limites permisibles que marcan los cédigos.
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En las estructuras estudiadas, la direccién y entrepisos de méaximos dafios,
coincldieron practicamente con 1la direccién y entrepisos de maximas
deformaciones obtenidas de los analisis modales espectrales. Sabemos que
los tres edificlos fueron objeto de un disefio sismico, sin embargo los
resultados de este estudio indicaron que dos de ellos (STC e Izazaga), no
cumplian con los requisitos de limitar los desplazamlentos laterales al
valor permisible marcado por el reglamento en que se bas® el proyecto, al
menos para una de las dos direcciones principales.

En general, las caracteristicas que contribuyeron a la alta flexibilidad de
los edificlios fueron:

* Uso de sistema de piso a base de losa plana aligerada en estructuras
relativamente altas y con granades claros.

Doble altura, o altura excesiva del primer entrepiso.

Camblos bruscos en dimensiones de columnas y gran esbeltez de algunas
para facilitar la circulacién y aprovechamiento de espacio en planta
baja.

* Denslidad de muros de mamposteria escasa o nula en una direccién.

Los modos de falla mas criticos, obtenidos en base a la evaluacién de
coeficientes de cortante basal, correspondieron al tipo de dafio observado,
aunque en algunos casos ne se encontré evidencia del dafio para algunos
estados limite que debleron haberse sobrepasade segin el analisis.

Sobre esto, puede decirse que la resistencia real de los elementos fue en
general subestimada con los métodos de célculo empleados. las principales
diferencias se refieren a la capacidad en flexién de vigas y de las losas
reticulares.

La sobre-resistencia de los elementos se atribuye a que las férmulas de los
reglamentos son conservadoras, y a que hay contribuciones a la resistencla
que no se toman en cuenta en los calculos, tales como la participacién de
la losa en la resistencia a flexién de las vigas o la participacién de
elementos no estructurales no considerados en el disefio.

Respecto a la interaccién suelo-estructura en base a las disposiciones que

marcan las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo del
RDF-87, se han modelado los tres edificios en cuestién bajo diferentes
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tipos de analisis sismicos. De los resultados obtenidos se encontré que los
principales efectos de la interaccién en los casos estudiados fueron:

1)Incrementos importantes en los desplazamientos laterales de los
edif'icios, principalmente en los desplantados en f{ranca zona 111 (STC e
Izazaga). En el caso de las estructuras esbeltas y con pllotes de
friccién, las rotaciones en la base fueron mas significativas (direccién
transversal del edificio STC).

2)Se deriva del punto anterior, un incremento en el periodo de vibracion de
la estructura, modificando sus carcteristicas dinamicas, y por tanto, su
respuesta ante 1los movimientos del terreno. En este caso, toma
importancia el concepto de espectro de respuesta cuande la estructura se
aproxime por efecto de la interaccién a condiclones criticas o cercanas a
la resonancia. De aqui la importancia de incluir en los andalisis este
efecto.

3)En general, los elementos mecanicos a nivel de cortantes de entrepiso y
los momentos de volteo, aumentaron; sin embargo sus variaciones no fueron
tan consliderables como en el caso de desplazamlentos.

Revisando las respuestas obtenidas con los métodos de analisis sismico
estatico y dinamico modal, se observé, de las relaciones de cortantes
basales, que el empleo del método estatico para edificlos con
estructuraciones y geometria simlilares a los casos analizados, puede
resultar conservador respecto a lo due predice un analisis modal espectral.

Los analisis inelAsticos indican que los edificios estudiados poseen una
alta reserva de capacidad, arriba de la que corresponde al primer estado
limite. Por otra parte, también sefalan que el nimero de cliclos de
deformacién inelastica a los que se pueden ver sujetos edificios similares
a los estudiados y disefiados con los reglamentos anteriores, es muy
elevado; siendo también muy elevadas las demandas de ductilidad que se
generan.

Lo anterior reviste gran importancia si recordamos el comportamiento de
varios edificios durante los sismos de 1985, los cuales al no ser capaces
de desarrollar grandes ductilidades mediante deformaciones inelasticas,
mostraron un deterioro notable de capacidad lateral.

72




Esto ha conducido en la actualidad, a imponer requisitos de refuerzo mas
estrictos como puede verse en la ultima versién del Reglamento de
Construcciones para el D.F.. Por ello, s6lo en la medida en que las
estructuras estén culdadosamente disehadas y detalladas de manera que
garanticen un comportamiento inelastico ductil y estable, podran entrar en
Juego las reservas de capacidad que se mencionaron en un principlo.

Por otro lado, el edificio Xochicalco adquirié un interés particular debido
a su reestructuracién. En general se observa que los sismos recientes han
dejado un gran numero de edificlos afectados en su establlidad y que deben
ser reparados. Al respecto puede decirse que no es suficlente restaurar la
condicién original de los edificios afectados, sino que deben ser

reforzados para satisfacer plenamente los requerimientos que marquen los
cddigos actuales.

Se ha comprobado (ref.6) que la eficlencia de las medidas para reforzar,
llevadas a cabo antes de 1985 en general fue baja. Los resultados de 1los
analisis realizados al edificlo Xochicalco en su estado modificado,
mostraron que las acclones de refuerzo (basadas en las NEDF-85) lograron
que la estructura adquiriera una reserva de resistencia ante carga lateral
importante; se logré también una rigldizaclén y se cuidé de manera
importante los detalles de conexién de los refuerzos nuevos con la
estrucura existente.

Lo anterior indica que se cuenta ahora con técnicas eficaces para reforzar
construcciones dafiadas de manera que cuenten con una seguridad razonable
ante sismos de Iintensidad prevista por los coédigos actuales, Es de
esperarse que la observancia del ultimo Reglamento (RDF-87), y el empleo de
técnicas adecuadas de proyecto y ejecucién, permita evitar que se presente
nuevamente una alta incldencia de dafios en estructuras.

Por 1ltimo, es importante menclonar la necesidad de ampliar mas los
estudios sobre estructuras reales, con analisis inelasticos, para
comprender mejJor el comportamiento no-lineal, y no tratar de inferirlo en
base a resultados eléstico lineales de andlisis sismicos. La interaccién
suelo-estructura deberd considerarse en todos los analisis futuros tanto
con fines de proyecto como de investigacién dada su importancia en la
respuesta de estructuras desplantadas principalmente en terreno blando.

El numero de casos estudiados en este trabajo no parece suficiente para
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generallzar sobre el elevado numerc de edificlos de concreto existentes en
la Culdad de México: sin embargo, el ser representativos de un buen nimero
de construcciones por haber reunido clertas caracteristicas deseables que
los dispusiera como "tipicos", permite que los resultados obtenldos sean
dtiles para entender el comportamliento y/o respuesta sismica de otros
edificios con caracteristicas similares a estos tres casos. La evaluacién
de la respuesta de este tipo de estructuras pudo predecirse
satisfactoriamente, con respecto al comportamiento observado, mediante los

métodos de anallsis con que se cuenta actualmente.
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APENDICE A-1

Para utilizar el método del marco equivalente, las NEDF-85 especifican que
para los anallsis de cargas verticales se asignard a las columnas la mitad
de sus rigideces angulares, y para las vigas equivalentes se consideraria un
ancho a cada lado del eJje de columnas igual a 0.512, siendo l2 el claro del
tablero que se considere, en la direccién en que se mide el ancho

equlvalente.

Para analisis ante cargas laterales se consideraran en las losas vigas
equivalentes con ancho igual a C2+3h; donde C2 es la dimensién de la
columna en la direccién de Iz y h es el espesor de losa; y en columnas las
rigideces relativas se obtendran a partir de la seccién de concreto no

agrietada y sin consliderar el refuerzo.

El Reglamento de 1966 para cargas verticales resultaba muy similar, excepto
que las rigideces de columnas se calculaban a partir de la seccién bruta.
Para cargas laterales, el ancho equivalente con que participaba la losa se
calculaba con la expresién:

[ 0.5 I2 /( 1+1.87 3 )] + 0.3C < 0.512.

En esta expresién li1 es el claro en la direcci6n que se analiza; lz el
claro del tablero que se considere; si no hay capitel, C es la dimensién de
la columna en la direccién de lz2. Si existe capitel, C es el diametro de la
Interseccién con la losa, del mayor cono circular que pueda inscribirse en

el capitel.

Se ‘ha visto que existen marcadas diferencias al usar el método del marco
equivalente segun las NEDF-85 y el RDF-66, las principales se apuntan en
segulda.

* Con el ancho equivalente que propone en RDF-66, los momentos flexionantes
que se obtienen bajo carga vertical, son errdneos particularmente en los
claros extremos.

® Bajo carga lateral, usando el RDF-66, se sobreestima 1a rigidez lateral
de la estructura, con lo que se cbtienen deformaciones laterales menores

que las reales.
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Entre - - - c-4 c-5
piso: c-1 c-2 c-3
50 x 60 50 x 90
12 s8R0 4884815
3 merles 94 R4C | J series ¥4 A0
50 x 60 50 x 90
1 8810 4984896
J serles 84 @40 | 3 serles ¥4 @40
50 x 60 50 x 90 50 x 90 50 x €0 S0 » 90
10 AR10+488 408+886 488+895 8810 488+836
2 serles 84 840 | 3 serles 80 @30 | 3 serles #3 830 { J serles #3 840 | 3 serles #4 R40
S0 x 60 50 x 80 50 x 90 50 x 60 50 x 90
9 48104408 ARG +ANE 4984806 asi0o 4884886
2 serles #2 A40 | 3 serles 83 A30 | 3 serles 83 930 | 3 sertes #2 @40 | 3 serles 84 840
50 x 6O 50 » 90 50 x 80 50 x 60 S0 x 90
8 at10 43R 4BR6 48R485 12810 498+886
2 series #4 R0 | 3 serlen 83 A30 | 3 series #3 @30 | 3 serlesdd R40 3 serlests 840
50 x 60 50 x 90 50 » 80 50 x 60 50 x 90
7 Hr10 4rR+808 4984826 12810 439+826
2 Rerles 84 R40 | 3 merles 83 R30 | J serfes 83 R30 | 3 serles®d B40 3 serles?s 840
S0 x 70 50 x 90 50 x 80 50 x 70 50 x 90
6 8M104408 A%8+826 4ng+8E5 16410 A4910+888
3 serles #3 40 | 3 gerles 83 A30 | 3 serles #3 @30 | J seriesdS 840 J serlestq 840
50 x 70 50 % 90 50 x 90 50 x 70 50 x 90
S §910+4r8 4979+046 4%R+885 16810 4910+838
3 serles 84 @40 | 3 sertes %3 B30 | 3 serjes 93 €30 | 3 serlesdS 840 3 serles®y @90
50 x 80 S0 x 90 50 x 80 50 x 8D 50 x 90
[] 8#10+418 418+896 1208 1201244810 8310+488
3 series %4 840 | 3 serles #3 @30 | 3 Serles %3 830 | 3 serles#S 830 3J serles#d 840
50 x 80 50 x 90 S0 x 80 50 x 80 S0 x 90
3 8810488 4rB4805 1286 1281244810 88104498
J serles 4 R40 | 3 serles #3 @30 | 3 gerles #3 @30 | 3 serlest5 840 3 serlestq 840
50 x 90 50 x 90 50 x 90 50 x 90 S0 x 90
2 4812412810 1288 4%310+1208 12#12+8410 1281248810
3 serles ®4 840 | 3 merles #3 @30 | 3 Serles #3 @30 | 3 serlestS @40 3 serlestq M40
50 x 80 50 x 90 S0 x 90 50 x 80 S0 x 90
1 4812412010 1208 4810+1288 1281248810 1281248810
3 serles #4 R40 | 3 serfen 93 @30 | J serles #3 @30 | 3 serles &5 B40 | 3 serles #4 Bi0
*
TABLA 2.1 ARMADO™ Y TIPO DE COLUMNAS. EDIFICIO STC.

COLUMNAS TIPO

16 VARILLAS 12 VARILLAS
8 VARILLAS 20 VARILLAS

LOCALIZACION

* SEPARACION DE LOS ESTRIBOS
SE REDUCE EN LOS EXTREMOS.



COLUMNAS TIPO
Entre - - - -
pleio: c-1 c-2 c-3 c-4 c-5 |
50 x B0 50 x 90 {
12 8010 408+846
3 serles #4 830 | 3 serles %4 8430
50 x 80 50 x 90
1 8810 4984886
3 gerles #4 840 ) 1 gerles 84 Q40
50 x B0 50 x 80 60 x 90 50 x 60 50 x 90 16 VARILLAS 12 VARILLAS
10 4%10+418 A%B+BE6 4804808 8e#10 4n8+886
2 series #4 240 3 series %3 @30 3 series %3 @30 3 serles #4 840 | 3 serles 84 830
S0 x 60 50 x 80 50 x 90 50 x 60 50 x 90 ‘
] A%10+4%8 A9B 86 ARB+BE6 8e10 408+888 :
2 serien 84 RA0 | 3 gerles 93 W30 { 3 meries %3 @30 | 3 serles 84 Q40 | 3 serles 84 @40 ' ‘
50 x 60 50 % 90 50 x 80 50 x 60 50 x 80
a8 ano 490+886 A%A+BEG 12010 4RB+80EG
2 Serles 84 A0 | 3 serlen 83 @30 | 3 series %3 A0 | I serles®d A40 3 serles®s ®40 w |
60 x £0 50 x 80 5C x 90 50 x 60 50 x 90 (
7 810 48R+898 4%0+886 12810 E12:08:1 0] 8 VARILLAS 20 VARILLAS \
2 rerlen #4 RA0 3 neriea %3 RJ0 3 serien %3 A0 3 "erles®s P40 3 series®4 @40
50 x 70 50 x 90 50 x 90 S0 x 70 50 x 90 ‘
6 A®10+4%8 4xB+826 408+886 4810+888 ‘
3 serles #4 @40 | 1 geries #3 30 | 3 series #3 830 | I serles#S @40 3 sertles¥4 840 LocaLizacion
50 x 70 50 x 80 50 x 80 50 x 70 50 x 90
5 B8810+4%8 AnB+BRE 4%8+BRE 4AR10+888
3 Serles ¥4 @40 | 3 series %3 A30 | 3 series 83 R30 | 3 seriesdS 840 3 serles®4 840
50 x 80 50 x 90 50 x 80 50 x 80 50 x 90
4 B8R10+408 4%8+088 1208 1281244810 B810+488
3 series %4 40 | 3 rerles %3 30 { 3 series %3 @30 { 3 serles#S R40 3 serles#s 840
50 x BO 50 x 90 50 x 90 50 x 80 50 x 80
3 B810+408 ARB+BEE 1206 1281244910 BN10+448
3 serles #4 840 | 3 series 83 830 3 serles #3 @30 3 serles$S @40 J merlestd 840
50 x 80 50 x 90 50 x 90 50 x 90 S0 x 90
2 4#12+12010 128 4%10+1208 12812+8810 1281248910
3 serles #4 B40 | 3 serles %3 830 | 3 series #3 R30 | 3 serles®S Q40 3 series®d @40
50 x 80 50 x 80 50 x 90 50 x 90 0 x 90
1 4812412810 1208 4%10+1298 1201248410 1201248910
3 series ¥4 @40 | 3 series 33 @30 | 3 gerles %3 830 | 3 serles #5 R40 | 3 merles #4 G40
* SEPARACION DE LOS ESTRIBOS
SE REDUCE EN LCS EXTREMOS.
TABLA 2.1 ARMADO* Y TIPO DE COLUMNAS. EDIFICIO STC.
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E®2.5 ¢ 20 E8Z.% ¢ 18] ERI.S @ 0 E8X.S @ Zu ERZ » 1%
40 ¥ 70 30 x & ¥ 70 A0 . 40
3 ABE NS ARGIINET ELERN-1 1 EREAERE
E®3 Q 18 ER: ¢ 13 ESZ.5 ¢ 20 €Ru @ 20
3% x 70 3% % 70 30 x €5 <l BRI
2 GSBE+1 285 1588 1énd SRz ARS
E®3 @ 13 E®3 ¢ 0 E¥3 B 16 EsZ.% B 2
BS < 70 36 < 70 30 i €9 w6 x 70
1 ABRE 1 EWT 2088 208D AREIBRD
€83 @ 16 ERy ¢ 20 E®3 o 18 Es 3 @& 20

2O

= K-
LOCAL1ZACIOH
* ESTRIBOS A LA MITAD LN
EXTREMOS

TABLA 2.3 ARMADO Y TIPO DE COLUMNAS, EDIFICIO XOCHICALCO.




Condiciédn de apoyo
Mo- Empotramiento en Empotramiento en Interaccién suelo-
do P.B. Cimentacién estructura. (RDF-87)
1 1.67 1.69 1.84
0.585 0.56 0.63
3 0.33 0.33 0.42

Notas: 1) Ti1 medido = 2.1 seg.
2) Ty = ( To2+ Tx%+ Tr2)'/% - 1,91 seg. (apéndice RDF-87).

TABLA 7.1 PERIODOS DE VIBRACION, DIRECCION LONGITUDINAL,
EDIFICIO STC.

Condici dn de apoyo
Empotramiento Empotramiento Tnteracclén segun
en P.B. en Cim. (RDF-87)
Modo (Bi) (Tri) (Bi) (Tri) (B1) (Tri)
1 1.00 1.00 1.02 1.01 1,29 1.31
2 0.26 0.27 0.27 0.27 0.48 0.51
3 0.20 0.21 0.21 0.21 0.26 0.26

Notas: 1) T1 medido = 1.30 seg.
2) T1 = ( To®+ Tx?+ Tr2)'/2 = 1,70 seg. (apéndice ROF-87).
3) (Bi) = Marcos transversales alineados en un solo plano.
(Tri) = Estructura tridimensional.

TABLA 7.2 PERIODOS DE VIBRACION, DIRECCION TRANSVERSAL, EDIFICIO
STC.



Condicién de

apoyo

Interaccién suelo -
Emp.en P.B.| Empotramiento en C estructura (RDF-87)
Entrepiso Dinamico Din&amico} Estéatico Dinamico| Estatico
P.B.-1 369882, 4 61044.6 36028. 6 61151.4 43167.5
CcC -8 —_— 77478.3 56346.0 T77637.2 95347.1
0-C — 79897.5 113161.4 80477.2 97241.8
TABLA 7.3 MOMENTOS DE VOLTEO (T-M), DIRECCION TRANSVERSAL,

EDIFICIO STC.

Condicién de apoyo
Empotramiento Interaccién suelo-
Modo de Falla en Cim. estructura (RDF-87)
Cortante 0.25 0.20
Flexocompresion 0.22 0.15
TABLA 7.4 COEFICIENTES SISMICOS RESISTENTES EN MUROS DE

CONCRETO, DIRECCION TRANSVERSAL, EDIFICIO STC.




Direcciéon longitudinal (N-S)

Condicién de apoyo
mo-! Empotramlento o Empotramiento % Interaccion %
do: em "P.B." : en "C" * segan RDF-87 i
1 2,08 -30.78 2.10 -29.44 2.33 -13.14
2 0.70 —_ 0.71 — 0.79 —_
3 0.39 —_— 0.398 _ 0. 46 -_—
Notas: T1 (medido) = 2.50 seg.
T1(ROF-87) = (To=+ Tx>+ Tr2)'"2 = 2,17 seg.
Direccién transversal (E-W)
Condicioén de apoyo
mo-| Empotramiento v Empotramiento ” Interaccion %
do: em "P.B." * en “"C" ° segun RDF-87 *
1 2.00 -40.83 2.04 ~-38.44 2.22 -27.09
2 0.67 —_ 0.68 —_ 0.74 —_—
3 0.37 _ 0.37 _ 0.42 —
Notas: T1 (medido) = 2.60 seg.
T1(RDF-87) = (To2+ Tx2+ Tr2)'72 = 2.21 seg.

2
% =[ [ Ta ] -1 ] x 100 = Disminucién de la rigidez modal

T ! o
Tlmedtdo) debido al dafic con respecto al
disefio original (sin dafio).

TABLA 7.5 PERIODOS DE VIBRACION, EDIFICIO IZAZAGA.



Empotramiento Empotramiento Interacciéon segun
en P.B. en Cim. RDF-87
.| Mo-
Dirececion: | 4,1 (a) (B) (A) (B) (a) (B)
> & 1 1.201 0.837 1.203 0.843 1.299 0.972
transver- 2 0.324 0.252 0.322 0.254 0.371 0.308
sal, 3 0.227 0.201 0.227 0.202 0.234 0.214
"y 1 0.607 0. 606 0.625 0. 629 0.737 0.782
longitu- 2 0.187 0.177 0.189 0. 180 G.288 0.260
dinal. 3 0.131 0.131 0.131 0.131 0.129 0.138
Notas:

1.- Periodos medidos al edificio en su estado modificado:
T1(TRANSVERSAL, DIRECCION N-S) = 0.83 seg.
T1(LONGITUDINAL, DIRECCION E-W) = 0.57 seg.

2.- Periodos calculados segin formula del RDF-87: Ti = (Too+ Tx>+ Tr2)
2.1. Estado coriginal del edificio.

172

T1(TRANSVERSAL) = 1.378 seg.

TI1(LONGITUDNAL) = 0.765 seg.
2.2 Estado modificado.

T1(TRANSVERSAL) = 1.010 seg.

T1({LONGITUDINALY = 0,781 seg.
3.- (A) Edificio en su estado original.
(B) Edificio en estado modificado por el reforzamiento.

TABLA 7.6 PERIODOS DE VIBRACION EN EL EDIFICIO XOCHICALCO.



FOTOGRATIA 1. FACHADA NORTL. EDIFICIO STC.



FOTOGRAFIA 2. yISTA DE FALLASY
£y VIGAS DLL £3E 45 EDIFICEO :

sTC

FOTOGRAFIA 3, VISTA INTERLOR
DE FTALLA TIPLICH BN EXTREHO DE

VIGA, EDIFICIO $TC.




FOTOGRAFIA 4.VISTA INTERIOR DE FALLA TIPICA EN
EXTREMO DE VIGA, EDIFICIO STC.

FOTOGRAFIA 5. PAMNDEOC DE VARILLAS LONGITUDINALES, EXTRE-
MO0 INFERIOR DE COLUMNA EXTERIOR, EJE 4, EDIFICIO STC.






FOTOGRAFIA 7. FACHADA PRINCIPAL
DEL EDIFICIO XOCHICALCO.
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FOTOGRATFIA 8. FALLA DE COLUMNA 1l-A,
ENTREPISO P.B.-1. EDIFICIO XOCHICALCO.



FOTOGRAFIA 9. FALLA TIPICA EN
MUROS DE MAMPOSTERIA. EDIFICIO
XOCHICALCO.

FOTOGRAFIA 10. FALLA DE
MUROS DE MAMPOSTERIA SO
BRE EL EJE D, EDIFICIO
XOCHICALCO.
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FIG. 2.1 PLANTA TIPO, EDIFICIO STC.
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NOTAS:
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TURA SEGUN EL RDF-87.

2)LOS NUMEROS CON "*'" INDICAN LA -
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LO DE EMPOTRAMIENTO EN P.B.

3)"e " INDICA QUE SE REBASO O IGUA
LO LA RESISTENCIA; ES DECIR,
Va2Vvr.
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DE APOYO (EMP. EN P.B. E INTERA-
CCION SUELO-ESTRUCTURA) Va SIEM-
PRE FUE MENOR QUE Vr.

5)LOS VALORES DE Va SE OBTUVIERON
DEL ANALISIS INELASTICO PASO A
PASO.
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Figura 7.29 Historia de desplazamientos del eje 3 con interaccidn
suelo-estructura segfin RDF-87. Edificio Izazaga.
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Fig. 7.36 Deformaciones angulares de entrepiso. Edificio Xochi-
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Ejes 1, 2 (A-C) v 4 representativos de la direcci6n longitudinal
Ejes A, D, F y G representativos de la direccidn transversal.

Simbologia para las figuras 7.36

{'p = Deformacion angular permisible = 0.008 para NEDF-85 y
PDF-76.

RDF-76.
NEDF-85, Estado original.
— -— —— — NEDF-85, Estado modificado.

Interaccién suelo-estructura en base al PDF-87, Esta-
————-— do original.

Interaccién suelo-estrucutra en base al pDF-87, Esta-
—t—e——r— do modificado.
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Simbologia para las figuras 7.37

RDF-76
=——————— NEDF-85, Estado original.
————— NEDF-85, Estado modificado.

Interaccion suelo-estructura seglin criterios del RDF-87,
condicién original.

Interaccidn suelo-estructura segiin criterios del RDF-87,
—r——x—x—  estado modificado del edificio.
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