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1. INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES

Generalmente los avances de la ingenierfa sismica se han realizado cuando ocurren
grandes sismos, en donde las consecuencias han sido la mayoria de las veces nefastas,
poniendo de manifiesto diferencias importantes entre el comportamiento real de las

estructuras y el teéricamente calculado.

‘Los macrosismos de septiembre de 1985 en México fueron, por sus caracteristicas,
unicos en el mundo, debido a la diferencia de espesores y caracteristicas de los estratos
del suelo vy a la arcilla lacustre que se encuentra en una amplia zona de la ciudad de
México, en funcién de los cuales se presenté un movimiento casi arménico del suelo, y
que hizo oscilar de forma importante a los edificios construidos en esa &rea; la gran-
duracién de los mismos resulté un efecto adicional. Al coincidir las vibraciones de la
estructura con las del subsuelo, se presentaron amplificaciones importantes en las

aceleraciones, conocido este problema como de resonacia dindmica.

Los daiios causados en las estructuras por el fendmeno de resonancia dindmica, fueron
importantes debido a las solicitaciones y esfuerzos a que se vieron sometidas; estuvieron
por encima de los méximos esperados (para los cuales fueron disefiadas segun lo
establecian los Reglamentos y Normas de construccidn vigentes hasta entonces), aunque
algunas de las estructuras solamente sufrieron grandes deformaciones y dafios sin llegar

al colapso.

En la mayoria de las fallas de edificios a base de marcos, el colapso fue originado por

problemas por flexocompresién, cortante o una combinacién de ambos efectos en las



columnas. El daiio observado en ios miembros estructurales {vigas y columnas) de
edificios a base de losas reticulares hizo pensar que no tuvieron una suficiente capacidad
de deformacién en estos elementos y que, por tanto, no se pudo desarroliar el
comportamiento ductil que se requeria para que fueran vélidos los grandes factores de

reduccidn por ductilidad que permitfa adoptar el reglamento vigente en esos afios.

A pesar de los darios causados, el comportamiento de las estructuras mostré que éstas
cuentan con un cierto margen de sobre-resistencia que implicitamente se les ha
proporcionado y que fue posiblemente la causa de que un gran numero, adicional al

observado, de edificios no haya colapsado, aunque presentaban severos dafios.

En el disefio sismico de elementos estructurales es necesario evaluar los limites posibles
(superior e inferior) de su resistencia probable. Una caracteristica especial del disefio
sismico es la de evitar todos los tipos de falla frégil, por lo que es importante conocer

la variacién posible de la resistencia de los miembros estructurales.

En estructuras reales siempre existen variaciones en las resistencias del concreto y de!
acero con respecto a los valores especificados. Es dificil calcular con exactitud la
resistencia real de una estructura, debido a las muchas incertidumbres existentes, tales
como las suposiciones que se hacen en la deduccién de las ecuaciones de resistencia.
Sin embargo, es posible definir niveles de resistencias probables de los miembros, los
que se pueden utilizar en distintos tipos de disefio.

La sobre-resistencia de un elemento estructural toma en cuenta todos los factores
posibles que provocan aumento de resistencia, asf como también la aproximacién de las
ecuaciones de diseiio. Estos incluyen una resistencia del acero més elevada que la de
fluencia especificada mas la resistencia adicional del acero debido al endurecimiento por
deformacién; una resistencia del concreto més elevada que la especificada; tamafio més
grande que el supuesto; resistencia a compresién axial en los miembros a flexién debido
a restriccién lateral (confinamiento de estribos); refuerzos adicionales impuestos para

fines constructivos y que no se toman en cuenta en los célculos, entre otros factores.
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'1.2 OBJETIVOS Y ALCANCE

De lo mencionado anteriormente y a raiz de los dafios de los sismos de 1985, se
desprende la necesidad de estudiar con detalle la influencia de los efectos de sobre-
resistencia en las estructuras, con la finalidad de explicar y conocer las ventajas que

llega a tener ante sismos importantes.

El objetivo del siguiente trabajo es e! estudio del comportamiento sismico ineldstico de
tres estructuras irregulares en elevacién, tomando en cuenta los efectos de sobre-

resistencia.

Debido a que un analisis ineldstico tridimensional implica un enorme trabajo numérico,
para las estructuras en estudio se seleccionaron so6lo los ejes centrales como
representativos del comportamiento tridimensional, para la cual se apoyé en las

respuestas de los anélisis sismicos tridimensionales dindmicos modales espectraies.

Para cumplir el objetivo del trabajo, fue necesario seguir la metodologia que a

continuacién se enuncia:

a.-  Se realizé un andlisis dindmico modal espectral de cada uno de las tres estructuras,
procurando que los desplazamientos relativos de entrepiso cumplieran con el limite
de 0.012 veces la aitura de entrepiso permitido por el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal (RDF-87). En los andlisis se compararon las
respuestas con los efectos de base fija {empotramiento en cimentacién) y los

efectos de interaccién suelo-estructura (cimentacién flexible).

b.- Las cuantias de acero de los diferentes miembros estructurales se proporcionaron
segun los requisitos generales y de marcos ductiles requeridos por el RDF-87, para

lo que se considerd un factor de comportamiento sismico Q=4.
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C.-

Se calibraron los marcos interiores seleccionados y representativos del
comportamiento tridimensional, y se realizaron los andlisis ineldsticos paso a paso
con el programa DRAIN-2D (ref 9); se calcularon las respuestas no lineales a nivel
de demandas méximas de ductilidad global y localmente, para comparar con los

valores permisibles.

Para fines de efectos de las sobre-resistencias, se consideraron tres juegos de

resistencias, a saber:

1.- Resistencias nominales (disefio convencional).

2.- Sobre-resistencias en columnas y trabes, tomando en cuenta el efecto del
confinamiento del ndcleo del concreto, la zona de endurecimiento por deformacién
del acero de refuerzo, el acero de la losa para la resistencia negativa de las trabes,
y la ayuda de la losa para proporcionar mayor drea de compresién para la resistencia

a flexién positiva de las vigas (tensiones en la parte inferior).

3.- Sobre-resistencias en columnas vy trabes; se tomaron en cuenta los mismos
conceptos anteriores, pero ademds también la consideracién de los esfuerzos

promedio de los materiales.

* Por dltimo se compararon los resultados obtenidos y se dan las conclusiones y

recomendaciones pertinentes.



2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

El comportamiento de edificios de varios niveles durante los movimientos sismicos
depende de la distribucién existente de masas, rigidez y resistencias. De estudios
tedricos y pruebas experimentales realizados en estructuras irregulares en glevacidn, se
ha observado que el correcto disefio sismico requiere de fuerzas determinadas por un
andlisis del tipo dindmico, para que dichas irregularidades se tomen en cuenta de una

manera satisfactoria.

En el disefio por sismo, el Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RDF-87) supone que las estructuras, cuando excursionan en el rango ineldstico, tienen
comportamiento elasto-plastico; sin embargo, generalmente el comportamiento de una

estructura de varios niveles no resulta de este tipo. Las articulaciones plésticas
necesarias para formar el mecanismo de falla no aparecen simultdneamentse, los:
momentos resistentes Ultimos de las secciones en que se presentan las rétulas plasticas
son mayores que los momentos flexionantes de disefio, y aparecen interactuando otros

efectos que tienden a cambiar el comportamiento elasto-pléstico ideal.

A continuacion se describen los criterios que se utilizaron, asi como algunos conceptos

necesarios para entender y comprender mejor el trabajo.
2.1 FILOSOFIA DEL DISENO

Para desarrollar ductilidad en las estructuras se requiere de la formacién de articulaciones
pldsticas, que son parte del mecanismo de falla que se tiende a formar durante sismos
intensos. En edificios con marcos de varios niveles, dichas rétulas se farmaran por lo

general en los extremos de las vigas y columnas.



Aun cuando el disefador estructural pueda elegir cudles miembros deban fluir antes,
generalmente es deseable suministrar columnas fuertes y permitir que las vigas fluyan
a flexién primero. Las figs 2.1 y 2.2 muestran esquemaéaticamente los mecanismos de
falla conocidos de entrepiso y de viga, respectivamente, ante la accién del sismo. Lo
ideal es que, de llegar a presentarse, el mecanismo de colapso sea del tipo de viga. Entre
las razones mds importantes de que ocurra lo anterior, se tiene que:

1.- La falla de las columnas de un mismo entrepiso representan el colapso de todo el

edificio, debido a la funcién de dichos miembros estructurales.

2.- En una estructura con columnas débiles, la deformacién pléstica se concentra en un
cierto entrepiso, ver fig 2.1b, y consecuentemente para desarrollar un factor de
ductilidad global del orden de 4 6 5 se requierén giros plasticos extraordinariamente

" grandes a nivel local.

3.- Tanto en la falla de cortante como en la de flexocompresi6n de las columnas, la
degradacién de la resistencia es mayor que cuando fluyen las vigas. Lo anterior

resulta muy critico ante la presencia de fuerzas axiales altas en las columnas.

No obstante que un marco se diseiie segin la filosofia de columna fuerte-viga débil, ésté
implicito en el mecanismo de viga que se formen articulaciones pldsticas en la base de
las columnas del piso inferior, como se muestra en las figs 2.1c y 2.2; esto es, debe
tenerse mucho cuidado en suministrar suficiente ductilidad a las columnas de este
entrepiso, confinando adecuadamente con refuerzo transversal el nicleo de concreto de

dichos miembros verticales.
2.2 IMPORTANCIA DE LA RESPUESTA INELASTICA

A raiz de los efectos de los sismos severos, se ha observado que el comportamiento
ineldstico que llegan a tener las estructuras es muy importante, lo cual debe considerarse

durante la etapa del disefio sismorresistente. Entre otras razones, no debe olvidarse que:
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a.- La estructura de un edificio debe comportarse sin experimeantar dafios bajo sismes

pequeiios o medianos que puedan ocurrir durante su vida (til.
b.- No debe colapsar durante un fuerte movimiento sismico.

Durante los sismos intensos de 1985 se observé que las fuarzas actuantes fueron
mavyoras que las de disefio. Sin embargo, a pesar de elio, la mayorfa de las estructuras -
no colapsaron, pero si tuvieron dafos-importantes. Se cree que la disipacién de energla
que llegé a presentarse debido al amortiguamiento histerético por fluencia en los
diferentes miembros estructurales, resulté un margen adicional de seguridad que poseen
las estructuras. Disefiar estructuras que permanezcan en el rango eldstico bajo
movimientos sfsmicos importantes puede resultar muy costoso y tal vez poco realista;
lo anterior son parte de los conceptos basicos en que se apoya la filosoffa actual del
disefio sismico de los reglamentos modernos, con respecto de estructuras que son

capaces de desarroliar ductilidad,

2.3 METODOS DE ANALISIS

El RDF-87 propone tres métodos de andlisis sismico:

1.- El método simplificado: aplicable para edificios con una altura que no exceda de 13
m y que en cada planta al menos el 75 por ciento de las cargas verticales estén

soportadas por muros.

2.- El método estético equivalente: aplicable para edificios con altura menor de 60 m.
Para estructuras mds altas o irregulares en planta y elevacion, el método estético de
andlisis sismico no es suficientemente aproximado, por lo cual debe recurrirse a un

método dindmico.

3.- El método dindmico (modal espectral o integracién paso a paso): se emplean los
métodos dindmicos cuando no se saiisfacen las limitaciones que existen para aplicar

el método estético.



En este trabajo, para fines de los diserios, se empled el método dindmico modal espectral
y. para observar como varia la respuesta en el rango ineldstico, el anélisis paso a paso.

2.4 ANALISIS DINAMICO MODAL ESPECTRAL

En este tipo de anélisis se idealiza a la estructura como un sistema a base de masas y
resortes. El método lleva a cabo el andlisis modal con técnicas del espectro de respuesta.
Las respuestas modales S; (donde S; puede ser fuerza cortante, desplazamiento lateral,
momento de volteo, etc.), se puede combinar mediante diversos métodos de
superposicién para calcular las respuestas méximas totales S de los modos de vibracién

lateral que se consideran importantes en la respuesta.

La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sfsmico, &, expresada como

fraccion de la aceleracién de Ia gravedad, estd dada segun el cédigo RDF-87 por:

a = (1+3T/TJc/4 siT<T,
a=c siT,=sT=T,
a = gc SiT,<T

q = (TST/

: donde
T : Periodo natural de vibracién de interés;
T, T, : Periodos caracter{sticos del espectro de disefio;
¢ : Coeficiente sismico;

r : Exponente que depende de la zona sismica en que se halla la estructura.

Las ordenadas espectrales se podrdn reducir dividiéndolas entre el factor Q°, que se
calculard como sigue:

Q' =0 si se desconoce 7Tosi T=T,
Q' = 1+(T/TJIQ-1} si T<T,

8



donde
Q: Factor de comportamiento sfsmico.

En el disefio sismico de estructuras que no satisfagan ciertas condiciones de

irregularidad, se multiplicara Q’ por 0.8.

Al revisar el estado Iimite de servicio, los resultados desplazamientos laterales calculados

con el espectro reducido por Q' deberdn multiplicarse por Q.
2.5 ANALISIS SISMICO NO LINEAL

Hay dos tipos de andlisis no lineal; el primero comprende la no linealidad de los
materiales del elemento estructural y el segundo toma en cuenta la no linealidad

geométrica (ref 13).

a).-  La no linealidad de los materiales del elemento ocurre cuando las propiedades
bésicas cambian con la historia, o la magnitud de la fuerza aplicada o esfuerzo
asociado y deflexiones. Un ejemplo de este tipo de no linealidad seria aquel en
que la rigidez del material cambia ante la aplicacién de una carga; otro caso,

miembros que fluyen cuando la accién alcanza un cierto nivel de fuerza, etc.

b}.-- La no linealidad geométrica corresponde a la etapa del andlisis cuando ocurre un
cambio en la geométria bdsica de la estructura, de acuerdo con la fuerza aplicada.
El cambio en la geometria de la estructura puede modificar la orientacion,
direccién de la accidn o la posicién relativa de la fuerza interna del miembro

causando una deflexién adicional.

El cambio de la rigidez estructural ocurre cuando hay variaciones de la geometria de los
elementos en la estructura. La manera de tomar en cuenta los efectos de la no linealidad
geométrica se conoce como anélisis de segundo orden o también andlisis P-A. Los

momentos secundarios que se generan bajo dichos efectos, sobre todo en estructuras
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esbeitas, deben considerarse en las etapas del anélisis y disefio.
2.6 IDEALIZACION DE ESTRUCTURAS

Ante los sismos de intensidad pequeiia, 1a respuesta de las estructuras permanece
eldstica-lineal. Ante la accién de los sismos intensos el comportaiiento las estructuras
tienden a excursionar en el rango post-eléstico. Para fines anéliticos, el comportamiento
no lineal se incorpora por la modificacion en las propiedades estructurales al final de cada

intervalo de tiempo At, en que se discretizé el temblor.

La respuesta dindmica no lineal de estructuras ante movimientos sfsmicos se puede
modelar matemdticamente con diversos métodos; por ejemplo con la teorfa del elemento
finito en donde se divide al sistema continuo en series de segmentos discretos,
conectados por nudos. Lainterseccién de dos segmentos es definido como punto nodal.
-La configuracién deformada de la estructura se expresa en terminos de los
desplazamie.ntos nodales. Para cada tipo de estructura, las vigas y columnas se modelan
como segmentos interconectados por los nudos. Para cada At se calcula la respuesta
sismica de la estructura, sin perder la historia de lo que ocurrié en el At anterior; esto es,
la solucién en cada intervalo de tiempo es eldstica-lineal, cambiando para el siguiente

paso el estado de la estructura, segun el nivel de la accion.

En el andlisis dindmico eldstico se usa la técnica de superposicién modal, que no es

aplicable al anélisis ineldstico, ya que el principio de superposicion ya no resulta valido.

El método andlitico mds eficiente para modelar sistemas que excursionan en el rango
post-eléstico, es el de integracién directa paso a paso, donde el dominio del tiempo se
discretiza en intervalos pequefios At, y para cada uno de ellos la ecuaciones del
movimiento se resuelven con los desplazamientos y velocidades del paso anterior como
datos iniciales. Las caracteristicas de rigidez al principio de cada At, ss toman
constantes, hasta finalizar dicho At. Otro método con el cual se puede conocer el

comportamiento ineldstico es el método estdtico, con el cual se aplican las cargas
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laterales monotonicamente cresientes hasta llegar al mecanismo de falla; 1a forma de la

distribucion de las cargas laterales pueden manejarse segun las necesidades.
2.7 ECUACIONES DE EQUILIBRIO

Sea un sistema de un grado de libertad (ver fig 2.3a) con una fuerza aplicada p(t) y
propiedades m, k, ¢, que representan cantidades generalizadas {ref 15). La accién dela
fuerza en la masa del sistema se indica en la fig 2.3b, las caracteristicas generales de
la no linealidad del amortiguamiento vy del resorte se muestran en las figs 2.3c y 2.3d,

y la carga arbitraria aplicada al sistema en la fig 2.3e.

En un instante de tiempo ¢, el aquilibrio dindmico requiere que se cumpla la ecuacién de

movimiento:

filtt) + foft) + fsft) = pf) (1.a)
donde )
fift): Fuerzas de inercia en el tiempo ¢;
foft): Fuerzas de amortiguamiento en el tiempo t;
fsft): Fuerzas que resiste el resorte en el tiempo ¢;

pft) : Fuerzas aplicadas al sistema en el tiempo .
Para el tiempo £+ At, la ecuacién anterior es:
filt+At) + fo(t+At) + fs(t+Dt) = pft+At) (1.b}

Asl, la ecuacién del movimiento puesta en funcién de incrementos, resulta:
Afift) + Afoft] + Dfs(t) = dp(t) (2}

Las fuerzas incrementales en esta ecuacion se expresan de la siguiente rmanera;

Afiit) = filt+ Dt) - ift) = mAT(E)
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Afofy = oAy <o) = clBAV(E) T @)

Afsft) = Fs(t+At) - fsft) = k{t)Av(t)

bpft] = pit+At) - p(t)

“donde m es la masa que permanece constante, cft) y k(ti representan las propiedades
del amortiguamiento vy rigidez, definidos por la ec 4 respectivamente; la velocidad y
desplazamiento existentes durante un intervalo de tiempo, se indican en las figs 2.3c y
2.3d.

clE) = (dfy/dv), k(t) =(dfg/dv), (&)

Substituyendo las expresiones de las fuerzas de la ec 3 en la ec 2 se tiene le ecuacién

incremental de equilibrio para un tiempo ¢, la cual se define de la siguiente manera:

mAV(E) + c(E)AV(L) + k(t)Av(t) = Ap(¢t) (5)

En un ciclo histéretico las fuaerzas dependen de la historia Gltima de deformacién, asf .
como del valor correcto del desplazamiento. Ei otro requerimiento es la propiedad de la
rigidez, que queda definida completamente en el paso anterior, a partir de! estado de
deformacién. Se acepta implicitamente que la masa es constante, lo cual simplifica los

céleulos.
2.8 INTEGRACION PASO A PASO

Existen varios procedimientos para evaluar la integracién ndmerica de la ec 5. La
suposicién bésica del proceso utilizado en este trabajo es que la aceleracién varfa

linealmente durante cada incremento de tiempo, donde también las propiedades
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estructurales del sistema son constantes.

De acuerdo con la relacién entre aceleracién, velocidad y desplazamiento, la velocidad
y el desplazamiento varfan en una forma cuadrética y cubica, respectivamente (ref 15).
En la fig 2.4 se muestra la variacién del movimiento del sistema durante el incremento
de tiempo.

Al evaluar la expresion final para el intervalo At se llega a las siguientes ecuaciones en

funcién del incremento de velocidad y despiazamiento:

Av(t) = (L)AL + A\'}(t)—Az—t (6.a)
Av(E) = V(E)AE + AV(E) Az‘:z + AV(E) Aet-f (6.5)

Al despejar AV (t) de laec 6.b y substituirio en la ec 6.a se tiene:

y _ 8 L6 urey aw

Av(t) = AtzAV(t) —AcV(t) 3v(t) (7.a)
, _ 3 s _ Aty

Av(t) = —AtV(t) 3v(t) - v{t) (7.b)

Substituyendo la ec 7 en la ec 5, se llega a la siguiente forma de la ecuacién del

movimiento:
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n{AﬁtzAv(c)-—v(:)—w(c)]w(c)[—Av(c)-3v(c)-—-cv(c)]m(:)Av(c) =Ap(t) (8)

Finalmente, trasladando todos los términos asociados con las condiciones iniciales se

obtiene:

E(e)Avit) = AB(¢t) (9)

donde K(t) es larigidez efectiva, conocida y expresada como:

_ & 3 .
k(o) —I<(t:)+A m+-z—t-c(t:) (10.’a)

y AB(t) es:
AB(E) =Ap(t) +m[ﬂfr( £) #30( c)]+c( t)[:w( £) +%0( &) (10.b)

La ec 9 es equivalente a una relacién de equilibrio-incremental estético, y se resuelve
para el incremento de desplazamiento, como la divisién del incremento de carga entre
la rigidez.

Conocido elincremento de desplazamiento Avft), es posible calcular Av(t) y Av(t) ,
asf como también se pueden establecer las condiciones iniciales para el siguiente

incremento de tiempo [V{t) +Av(t) y v(t)+Av{(t)]. El proceso se repite

sucesivamente hasta terminar con el Ultimo A# en que se discretizé la accién sismica. El

procedimiento se puede extender a los sistemas de mdltiples grados de libertad.
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2.9 SISTEMAS INELASTICOS (CURVAS CARGA-DEFORMACION CON Y SIN
DEGRADACION DE RIGIDEZ)

Ante acciones dindmicas como las de los sismos, la mayor(a de los materiales y sistemas
estructurales se comportan linealmente hasta un cierto nivel de solicitacién. Al llegar a
su méaxima capacidad de carga, €l comportamiento se vuslve ineldstico; las estructuras
en este instante llegan a tener deformaciones mayores a la del estado de fluencia.

En las relaciones esfuerzo-deformacién (o-€) de los materiales, una propiedad importante
es el médulo de elasticidad, que viene a.ser la pendiente de la curva 0-¢ cuando el
comportamiento sigue siendo elastico-lineal. Cuando el comportamiento deja de ser
lineal, la rigidez cambia con el nivel de carga; puede llegar a ser nula o negativa,
dependiendo de la degradacién del material ante la accién ciclica presente. Desde el
punto de vista del disefio sismico, la rigidez es un factor determinante de las propiedades
dindmicas de la estructura, y en consecuencia de los efectos que generan las acciones
sismicas que sobre ella actdan.

La fig 2.5a muestra el modelo elasto-pldstico bilineal con histéresis més comfmmente.
utilizado. Cuando la linea AB en la figura tiene una pendiente positiva, el modelo es
bilineal positivo; es bilineal negativo si la linea AB tiene una pendiente naegativa. Si la
pendiente es cero, el modelo es elasto-plastico perfecto {fig 2.5b), sin deterioro de °

rigidez y resistencia.

La fig 2.5¢ muestra el modelo trilineal. Las lineas OABC constituyen la curva esqueletal;
en este caso los puntos A y B corresponden a los del agrietamiento y de fluencia,

respectivamente. En este modelo no se considera degradacidn de la rigidez.

Las figs 2.5d y 2.5e muestran cambios tipicos de |a rigidez ante cargas alternadas; llega
a ocurrir que en ciclos posteriores al primero, 1a rigidez disminuye notablemente sin
recuperar su valor inicial, o se recupera sélo en tramos pequefios de descarga; dicho

fenémeno se conoce como degradacién de rigidez, caracteristico de sistemas que tienen
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falla del tipo frégil, por ejemplo los que fallan por cortante.

La otra propiedad que pueade afectarse notablemenete por los ciclos alternados de carga
es la resistencia; excedido el limite de comportamiento elédstico, la resistencia que se
tiene al inicio de haberse aplicado la carga no siempre vuelve a recuperarse enlos ciclos
posteriores. En este caso, hay deterioro de rasistencia (fig 2.5e). Para otro ciclo se puede

volver a tener la resistencia inicial, pero con deformaciones permanentes importantes.

Enlas figs 2.5e y 2.5f se tiene el modelo que toma en cuenta el efecto de la degradacién

de la rigidez originada por las inversiones de la carga en el rango inélastico.
2,10 EFECTOS P-A

Al analizar una estructura bajo cargas laterales y verticales (ver fig 2.6) deben revisarse
los efectos adicionales que se originan a raiz de las cargas gravitacionales y los
desplazamientos, conocidos como efectos P-A. Estos serdn mds importantes en

estructuras esbeltas, y con cargas verticales de consideracién.

Los principales cambios que se llegan a tener cuando los efectos P-A son importantes,

son {ref 14):

a.- Menor disipacién de energfa (fig 2.7): la curva 1 ilustra una respuesta de
comportamiento elasto-pléstico, cuando no son importantes los efectos P-A. Ante
la presencia de las cargas ciclicas y de los P-A, puede llegar a presentarse un
deterioro importante en el ciclo de histéresis, tal como muestra la curva 2 de la fig
2.7. La parte sombreada presenta la pérdida en la capacidad de disipacién de energia,

a raiz de la presencia de los efectos P-A.

b.- Reduccién de la rigidez lateral: la rigidez lateral puede verse reducida, ante la
presencia de los efectos P-A. El periodo de la estructura cambia, se incrementa, y la

respuesta sismica puede variar. Este efecto se toma en cuenta en los andlisis
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ineldsticos a partir de la rigidez geométrica, que modifica la rigidez inicial de la

estructura.

c.- Mayores demandas de ductilidad: los niveles de deformacién ineldstica cambian, se
incrementan, ante la presencia de los efectos P-A; esto es, puede haber un
incremento enlas demandas de ductilidad desarrolladas en las articulaciones plésticas
de los miembros estructurales, ya que los giros inelasticos estan directamente

relacionados con las demandas de ductilidad.

2.11 CURVATURA EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO

Cuando un elemento estructural se encuentra bajo un sistema de cargas, presenta una
configuracién deformada. Al considerar en una viga deformada de concreto reforzada
dos secciones transversales consecutivas, separadas por una diferencial d, {ver fig 2.8),

la relacién de la rotacién entre ambos extremos, serd (ref 4):

donde: ¢ es la profundidad del eje neutro; ¢_. es la deformacién dltima del concreto
a compresidn, y R es el radio de curvatura instantaneo.

Si se define la curvatura ¢ como 7/R, se obtiene ¢ = €./, que representa la rotacién por

unidad de longitud que el elemento estructural puede desarrollar.
2.12 DUCTILIDAD DE CURVATURA
El término ductilidad se define como la habilidad de la estructura o componentes de la

estructura (vigas y columnas) de deformarse més allg del limite elastico, sin excesivo

deterioro de resistencia y degradacién de rigidez.
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Las rotaciones o giros que se prasentan en las articulaciones plésticas (zonas del
elemento estructural en que se alcanza el nivel de fluencia), nos sirve para medir el nivel
de deformaciones ineldsticas alcanzado en las estructuras. Esto es, para medir el grado
de darios es importante relacionar las rotaciones por unidad de longitud que causan los
momaentos, debido a que la fluencia ocurre gradualmente en un tramo del elemento, y

no de forma concentrada en una séla seccién transversal.

A raiz de lo anterior, se define la ductilidad de curvatura en funcién de las rotaciones

plasticas que ocurren en una longitud plastica equivalente:
He = ¢n/¢y

@., 85 la curvatura méxima capaz de desarrollarse, y ¢, es la curvatura de fluencia, que

se presenta en el instante en que el acero de refuerzo de tensién alcanza su fluencia.
2.13 CURVATURA DE FLUENCIA

Para estimar la ductilidad disponible en un miembro estructural de concreto reforzado,
se hacen aproximaciones con base a las relaciones de comportamiento fuerza-

deformacién del tipo elasto-plédstico y bilineal, como se muestra en la fig 2.9.

La pendiente de Ia curva elasto-pldstica idealizada estd definido por (ref 4):

b=
¥ A{d-c,)

¢, es la profundidad del eje neutro para el instante en que se tiene €,

e, es la deformacién unitaria de fluencia del acero
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2.14 CURVATURA MAXIMA

La curvatura méxima que se llega alcanzar en la seccién transversal de un miembro de
concreto reforzado queda controlada normalmente por la deformacién méxima en
compresién del concreto, €.,,. Asi, la curvatura méxima viene a ser {ref 4):

D= ecm/cu

donde ¢, es la profundidad del eje neutro para el instante en que se alcanza la curvatura

ultima.

Con el propésito de estimar la curvatura, la deformacién unitaria méxima del concreto
para secciones transversales de vigas, columnas o muros sin confinamiento, se toma
como ¢.,=0.0035; para aquéllos casos de concreto con confinamiento se toma el

mismo valor; esto es, en pruebas experimentales se obtienen valores aproximados.
2.15 DEMANDAS DE DUCTILIDAD ILOCAL

Para fines de este estudio, las demandas de ductilidad local (en vigas y columnas)

desarrolladas durante los andlisis paso a paso se calculan con la siguiente expresién:

- Omax _ Bty %,

b, 6, b

L

donde

&, =0/, v @, =M/El

;. Factor de ductilidad local
@, Curvatura pléstica

6,:

L .

P

Rotacidn pléstica
Longitud equivalente de articulacién pléstica, igual a un peralte efaectivo
@,: Curvatura de fluencia

M,:Momento de fluencia
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£: Mddulo de elésticidad del concrato

/: Momento de inercia de la secci6n transversal

2.16 FACTORES QUE AFECTAN LA DUCTILIDAD DE CURVATURA

Entre los factores mds importantes que participan y afectan la ductilidad de curvatura

de un miembro de concreto reforzado, se tienen la deformacién dltima del concrato a

compresién €, la fuerza axial, la resistencia a la compresién del concreto y el esfuerzo

de fluencia del acero de refuerzo (ref 4).

a.- Fuerza axial: la presencia de la fuerza axial de compresién {figs 2.9b y 2.9¢)

incrementa la profundidad de la zona de compresién en la primera fluencia {c,,) y en
la dltima (c,,). Al comparar con los resultados de la condicién sin fuerza axial (c,, ¥
C.;), se observa que la fuerza axial incrementa la curvatura de fluencia, D, Y hace
disminuir la curvatura Ultima, @, por tanto la fuerza axial de compresién puede
reducir considerablemente la ductilidad de la seccidn. Inversamente, la presencia de

fuerza axial de tensién incrementa la ductilidad.

Resistencia a la compresién del concreto: el incremento de la resistencia a la
compresién del concreto produce exactamente el efecto opuesto de la presencia de

la fuerza axial de compresién. Con un aumento de la resistencia, la profundidad del -

‘eje neutro de la condicién de fluencia y Gitima se reducen, la curvatura de fluencia

se reduce, y se incrementa la curvatura Ultima. El incremento de la resistencia a la
compresién del concreto resulta muy efectiva para tener un aumento en ia curvatura

titima.
Esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo: un aumento en la resistencia de cedencia

del acero disminuye la ductilidad debido a que aumenta ¢,, por lo que se incrementa
la curvatura de fluencia y disminuye la curvatura Ultima.
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2.17 DUCTILIDAD EN ELEMENTOS DE CONCRETO REFORZADO

Por lo general se requiere que en los miembros estructurales las caracteristicas de la
curva carga-deformacién tenga un comportamiento ddctil y no fragil (ver fig 2.10),
debido a los factores que a continuacién se mencionan (ref 4):

1.- Deben evitarse las fallas frigiles en los miembros estructurales de concreto
reforzado, y de esa manera no llegar a desarrollar grandes deflexiones debidos a
fallas locales, con lo que se puede impedir hasta el desplome total.

2.- La redistribucién de las fuerzas en zonas que han llegado a su resistencia hacia zonas
menos esforzadas, durante el disefio de estructuras estdticamente indeterminadas,
depende de la ductilidad de los miembros en dichas zonas criticas. Algunas secciones
alcanzardn su resistancia antes que otras, pero debe haber la suficiente capacidad de

giro en la rotacién pléstica, mientras se mantiene el momento Ultimo.
1

3.- En regiones en que los efectos sfsmicos son importantes, la ductilidad con que
cuenta la estructura viene a ser un factor importante en el disefio; la filosofia del
disefio sfsmico moderno se apoya en la absorcién y disipacién de energfa, mediante

la deformacidn ineldstica.

La capacidad de deformacién (ductilidad) es una propiedad esencial de la estructura en

la respuesta ineldstica durante sismos intensos.

La ductilidad de desplazamiento se define como la relacién de desplazamiento lateral
méximo, A,.s. entre el desplazamiento en el instante en que se presenta la primera
fluencia A,.

B = B/,
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2.18 LONGITUD DE ARTICULACION PLASTICA

Hay varias taorias para definir la longitud equivalente de la articulacion pléstica, /,, a
saber (ref 4):

a.- Corley y Mattock: con base en resultados obtenidos de pruebas en vigas

simplemente apoyadas, Corley propuso la siguiente exprasidn:

1, =0.5d + 0.2/d (z/d)

donde d es el peralte efectivo del miembro, y z es la distancia desde la seccién critica
al punto de inflexién.

Posteriormente, Mattock sugirié la siguiente expresién que ajustaba razonablemente la

tendencia de los datos de Corley:
/, = 0.5d + 0.05z
b.- Sawyer: propuso una expresion para la longitud equivalente de la articulacién pléstica .
que se basa en la consideracidn de que el momento méximo resistido por el miembro
es el momento dltimo, que M, /M, =0.85, y que |a zona de cedencia se extiende a d/4
m4s alla de la seccién en que el momento flexionante se reduce a M,
I, = 0.25d + 0.075z
c.- Baker: propone dos expresiones:

c.1 Miembros con concreto no confinado

1, = kkfz/d)"d
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donde

k,=0.7 para acero estructural o 0.9 para acero rolado en frlo
ky=1+0.5P/P,

P,: Fuerza axial de compresién en el miembro

P,: Resistencia axial a compresién del miembro, sin momento flexionante
k3=0.6 cuando £’,=0.85 veces la resistencia del cubo o cilindro del concreto

Para el intervalo de relaciones claro/d y z/d que se utilizan en la préctica, /, toma valores
entre 0.4d y 2.4d.

c.2 Para miembros confinados por acero transversal:
1,= 0.8k ky(z/djc

¢ es la profundidad del eje neutro para condicién del momento dltimo; el significado de

las otras variables es similar al anterior,

En este trabajo se emplea una longitud equivalente de articulacién pléstica /,=d; dicho
valor proporciona resultados adecuados segun los estudios realizados enlaref 10 y se

encuentra dentro de los lfimites propuestos por Baker.
2.19 FUENTES DE SOBRE-RESISTENCIA

A raiz de la experiencia obtenida de los dafios en edificios a partir de sismos intensos,
asf como de estudios experimentales y analiticos se ha observado que las estructuras
cuentan con reservas adicionales de resistencia que no se contemplan en los disefios
convencionales; posiblemente muchas de estas fuentes de sobre-resistencia ayudaron

a que un buen numero de edificios permanecieran de pie durante los sismos de 1985,

Para este estudio se consideraron los célculos con y sin los efectos de las posibles sobre-

resistencias; en seguida se presentan cudles son cada una de ellas {ref 10).
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1.-

N
'

4.-

Efectos de endurecimiento por deformacién del acerg: generalmente en la obtencién
de la resistencia de elementos estructurales (vigas y columnas), se emplea la curva
og-¢ del acero de refuerzo del tipo elasto-pldstico perfecto (EPP, fig 2.11a),
despreciando asi la etapa de endurscimiento por deformacién (EDP, fig 2.11b) que
se presanta en el acero y que puede ser de gran importancia. Para el caso EDP se
utilizaron los valores siguientes: €,, =0.070, €,,=0.080, f,=4200kg/cm’yf,, = 6300
kg/em® (ref 10).

.- Resistencia promedio en acero y concreto: Una fuente de sobre-resistencia adicional

se refiere a los valores probables de los esfuerzos de los materiales (concreto y
acero}, que son superiores a los especificados para disefio; los valores de disefio
utilizados son las resistencias nominales. En el caso del acero, de estudios
estadlsticos, el valor real promedio del esfuerzo de fluencia excede aproximadamente
en un 19 por ciento al especificado (ref 10); esto es, ademds de 4200 kg/cm?,
también se tomé en el presente estudio un valor de 5000 kg/cm?. Para el concreto
la resistencia nominal a la compresién fue de 250 kg/cm’, y de acuerdo al valor real
promedi(; se considerd un incremento del 20 por ciento (ref 10); por lo tanto, el valor
ultilizado no nominal fue de 300 kg/cm?.

.- Acerg de la losa (adicional al de la viga) en la resistencia neaativa de la viga: La

contibucién del acero de refuerzo de una franja adyacente de la losa de piso

participa con un incremento adicional en la resistencia negativa de las vigas (ver fig
2.12a). La cantidad de acero con que ayuda la losa dependerd de la cantidad de
varillas con que esté armado dicho elemento, y el refuerzo de fluencia del acero (f,}.
Para fines de este trabajo las losas tuvieron el armado necesario para resistir las
cargas verticales, de acuerdo al cédigo RDF-87; el ancho considerado de la ayuda de
la losa se obtuvo segun lo especifica el mismo cédigo. Cabe sefalar que se estéd
partiendo de que las losas y vigas serdn coladas monoliticamente. En el caso de las

resistencias negativas, las vigas se tomardn como rectangulares.

Participacidn de la |osa (patines) en |a resistencia positiva de la viga: cuando las losas
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y vigas de concreto reforzado se construyen monoliticamente, ambos elementos
‘actlan fntegramente (ref 16, 17). Cuando la viga estd bajo momento flexionante
positivo (tensién en la parte inferior), parte de la losa adyacente actia como el patin
de la viga, que hace aumentar el 4rea de compresién del concreto (ver fig 2.12b).
Para el caso del célculo de las resistencias positivas de las vigas, éstas se tomaron
como secciones "T". El ancho considerado con que contribuye la losa, se tomé en

cuenta de acuerdo al criterio que marca el RDF-87 (ver fig 2.13).

5.- Confinamiento del nicleo de concreto: Es comin que en la obtencién de las
resistencias de elementos de concreto reforzado se desprecie la ayuda del
confinamiento proporcionado por el acero de refuerzo transversal. Hay estudios que
muestran que la resistencia del elemento bien confinado puede ser superior con
respecto al caso en que no tiene suficiente acero transversal (ref 14, 18 a 21); en
estos estudios se reporta que un efecto todavia mas importante debido al
confinamiento del nicleo de concreto, es la capacidad adicional de deformacién que
se logra contra el caso mal confinado. Esto es, un refuerzo transversal adecuado
proporciona confinamiento al nucleo del concreto que se encuentra dentro de la
region central para que ante efectos ciclicos {sismo) no se agriete y pierda capacidad

de seguir resistiendo los efectos de las cargas verticales y del sismo.

El acero transversal colocado por confinamiento ayudard a la resistencia al cortants,
asi como también para evitar problemas de pandeo del refuerzo fongitudinal de los

miembros con cargas axiales importantes.

Los estribos circulares continuos o espirales son més eficientes, porque proporcionan
un confinamiento alrededoer de la circunferencia, como se ilustra en la fig 2.14a. Los
estribos rectangulares sélo pueden aplicar confinamiento en las esquinas en donde
se encuentran las varillas longitudinales; la accién del concreto que se encuentra
dentro de los estribos hace que estos se doblen hacia afuera como se ilustra en la fig
2.14b. El confinamiento, en este Uitimo caso, puede ser més efectivo si se agregan

grapas o mas estribos como se observa en las figs 2.15b y 2.15c.
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La presencia de un numero adecuado de barras longitudinales distribuidas alrededor
de la seccién tienden a proporcionar mayor confinamiento al nicleo del concreto;
ademds de lo anterior, con refuerzo transversal adecuado, se obtienen una

distribucién uniforme de esfuerzos (ver figs 2.15d y 2.15e).

La fig 2.16 muestra cémo varia el comportamiento de cilindros de concreto, bajo
accionas de compresién, con y sin confinamiento. El efecto del confinamiento
incrementa la resistencia de compresién y la deformacién ultima del concreto
(ductilidad).

Una vez descritos los conceptos bésicos de las posibles fuentes de sobre-resistencia
consideradas en este trabajo, se presentan los modelos esfuerzo-deformacion utilizados

para el concreto y el acero.
2.20 DIAGRAMA ESFUERZO-DEFORMACION DEL CONCRETO

Para el diagrama o-¢ del concreto se empled el modelo de Kent y Park modificado, que

a continuacién se describe (ref 19, 20).

Seconsidera a la curva esfuerzo-deformacién del concreto dividido principalmente endos
regiones (fig 2.17). Uno de los elementos que define a estas zonas es el pardmetro K,
que toma en cuenta el confinamiento del nicleo del concreto, proporcionado por el
refuerzo transversal. El pardmetro K se define de la siguiente manera:

= Lyn
K—1+ps?§-

c

donde
p,: Relacidn del volumen del acero del refuerzo transversal y el volumen del concreto
medido fuera del perimetro de los estribos

f,4: Esfuerzo de fluencia del acero del refuerzo transversal
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f’.: Resistencia a la compresién dei cilindro del concreto, a los 28 dias de edad
Las caracteristicas de la curva /¢, son (ver fig 2.17):

REGION AB: Aplicable para €, = 0.002K. La parte ascendente de la curva se representa
por una pardbola de segundo grado, y supone que el acero transversal del confinamiento
no afecta el patrén de comportamiento. El esfuerzo méximo que aicanza el concreto
confinado tiene un valor Kf’.. La curva estd definida por:

2e €
£ =KF' £ _ - <
¢ E[0.0021( (0.0021(

)2

REGION BC: Aplicable en el intervalo 0.002k <¢.< €,,. Y definida por:

f, = Kf']1-2,(€,~0.002K)] 2 0.2Kf/,

El parametro Z,, define la pendiente de la rama descendente recta con que se introduce

la disminucién lineal gradual del esfuerzo del concreto por efecto del confinamiento, a

saber:
z, = — 0.5
3 + 0.028 77
2130220 43, 1A o002k
14.23f/, - 1000 4 Sy,
donde

€.: Deformacién unitaria longitudinal en el concreto;
f': Resistencia a compresioén del concreto, en kg/em?;

h*: Ancho del elemento estructural, medido fuera del refuerzo transversal, en cm;
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s,: Espaciamiento centro a centro de estribos, en cm.

La resistencia a la compresién del concreto es funcién del confinamiento proporcionado
por e! acero de refuerzo transvarsal; asto es, la sobre-resistencia debido a este efecto
puede ser minima en elementos con peguerios porcentajes de acero transversal (grandes
separaciones de estribos), pero en cambio resulta importante para porcentajes elevados

{pequenas separaciones de estribos).
REGION CD: Aplicable al intervalo €, = €4, segtin:
f, = 0.2Kf’,

Esta ecuacién toma en cuenta la habilidad del concreto para seguir soportando cierto

nivel de esfuerzos bajo niveles de deformaciones muy altos.
2.21 DIAGRAMA ESFUERZO-DEFORMACION DEL ACERO DE REFUERZO

Actualmente el acero sigue siendo el metal mds importante utilizado con fines
estructurales porque combina una alta resistencia, tanto en tensién como en compresion,
con gran rigidez (mdédulo de elasticidad elevado), buena ductilidad y facilidad de
fabricacién. El modelo utilizado en el trabajo es el que se recomienda en la ref 4, pero
con valores representativos de los aceros comunes en nuestro mercado. Dicho modelo
es similar a los planteados en estudios posteriores. Para los fines de este trabajo, el
comportamiento seleccionado para el acero se muestra en la fig 2.18, en la que se

aprecian tres tramos distintos, a saber (ref 4):

INTERVALOQO AB: Se conoce como intervalo eldstico, donde el material cumple con la ley
de Hooke entre el esfuerzo y la deformacioén, y en el que al descargar el material no se
presentan deformaciones permanentes; es aplicable para deformaciones ¢, =< ¢, y le
corresponde un esfuerzo:

f, = ek
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INTERVALO BC: Conocido como intervalo plastico, donde el material se deforma
grandemente bajo esfuaerzo constante, tal que al descargar el material se presentan
deformaciones permanentes; es aplicable para deformaciones ¢, < €, < €, vy el esfuerzo

correspondiente es:

INTERVALO CD: Definido como intervalo de la etapa de endurecimiento por deformacién,
donde los esfuerzos y deformaciones en el material presentan un nuevo incremento; el
material adquiere una capacidad adicional de resistencia antes de fracturarse, es

aplicable al intervalo de deformaciones ¢,, < €, =< €, y se define como:

£ = y[m(es-esh) +2 - (Es—esh) (60-m)

60 (e,-€,,) +2 2(307+1)2
donde
(fsu}fy) (30r +1)2 -60r - 1
1512
r=€,-¢€,

f,: Esfuerzo en el acero

f.,: Esfuerzo Uitimo del acero

f Esfuerzo de fluencia del acero

€. Deformacién unitéria del acero

€,: Deformacién unitaria de fluencia en el acero

€,,. Deformacién que marca el inicio de la zona de endurecimiento por deformacion en
el acero

€,,: Deformacién méxima a considerar en el acero

29



2.22 PARAMETROS UTILUZADOS Y CASOS DE RESISTENCIAS CONSIDERADOS EN
EL TRABAJO

De acuerdo a los conceptos anteriormente presentados y segun los fines de este estudio,
a continuacién se describen los valores y pardmetros que se tomaron en cuenta para los
efectos de sobre-resistencia. Para los valores del acero se consideraron los propuestos

por la Asociacién Mexicana del Acero (AMA).

1.- CASQ 1: RESISTENCIAS NOMINALES (DISENO CONVENCIONAL)

- No se toma en cuenta el efecto del confinamiento

- Diagrama esfuerzo-deformacién del acero: elasto-pléstico perfecto (EPP)

- Secciones transversales de las vigas rectangulares

- No se considera la ayuda de la losa de piso

- Valores de esfuerzos y deformaciones nominales considerados para el concreto vy el

acero:
¥, = 250 kg/em?
€, = 0.003

f, = 4200 kg/cm?
¢, = 0.0021

2.- CASQ 2: SOBRE-RESISTENCIAS

- Se toma en cuenta el efecto de confinamiento del nicleo del concreto

- En el diagrama esfuerzo-deformaci6n del acero se considera ia etapa del endurecimiento
por deformacién (EPD)

- Ayuda de los patines de la losa de concreto para el M,* de vigas

- Contribucién del acero de la losa para el M, de vigas

- Valores de esfuerzos y deformaciones (nominales) considerados para el concreto vy el

acero:
f, = 250 kg/em?
e, = 0.0035

f, = 4200 kg/cm®
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¢, = 0.0021

T f, = 6300 kg/cm?
€, = 0.010
€, = 0.080

3.- CASQ 3: SOBRE-RESISTENCIAS

- Se considera el efecto de confinamiento del nicleo de concreto

- En la.gréfica esfuerzo-deformacién del acero se considera la etapa del endurecimiento
por deformacién (EPD)

- Ayuda de los patines de la losa para e! M,* de vigas

- Contribucién del acero de la losa para el My de vigas

- Se toman en cuenta los esfuerzos promedio para el concreto y el acero:

', = 300 kg/cm?®
€. = 0.0035

f, = 5000 kg/cm®
¢ = 0.0024

f,, = 7500 kg/cm®
€4 = 0.070

€, = 0.080

Cabe aclarar que con estos tres juegos de-resistencias (casos 1 a 3) se obtuvieron las
respuestas sismicas ineldsticas paso a paso de cada una de las tres estructuras
astudiadas, para fines comparativos.

Al comparar las diferentes resistencias de los casos 1, 2 y 3, en el caso 1 se consideran
las resistencias de los materiales que se utilizan en un disefio convencional, el caso 2 se
toma en cuenta aspectos que incrementan la resistencia de los elementos con excepcién
de las resistencias promedio del concreto v del acero de refuerzo, y para el caso 3 las
capacidades se ven afactadas ademas los materiales, segun los resultados obtenidos
estadisticamente en laboratorio.
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2.23 REQUISITOS Y FACTORES PARA EL DISENO DE LAS ESTRUCTURAS

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, en vigor desde julio de 1987 (RDF-
87), establece que toda estructura y cada una de sus partes deberd disefiarse para
cumplir con los requisitos de seguridad adecuada contra la aparicién de todo estado

limite de falla posible ante las combinaciones de acciones méas desfavorables que puedan

presentarse durante su vida esperada; y no rebasar ningin estado limite de servicio ante

la combinacién de acciones que correspondan a condiciones normales de operacion,

En el disefio de toda estructura deberdn tomarse en cuenta los efectos de las cargas
muertas (CM), de las cargas vivas (CV), del sismo (S) o viento (V), cuando éste tiltimo
sea significativo. Los factores de carga considerados para el disefio de las estructuras
son los siguientes: de 1.4 para la combinacién de las cargas gravitacionales {(CM + CV);
cuando se tomen en cuenta los efectos de sismo (CM+ CV +8), se toma un factor de
carga de 1.1. En la combinaciéon de carga muerta, carga viva y sismo (acciones
permanente.s., variables y accidentales) se toma en cuenta un 30 por ciento del efecto

del sismo en la direccién ortogonal.

Para fines del disefio de los edificios de este trabajo, se tomaron en cuenta las
consideraciones anteriores y se hicieron andlisis sismicos dindmicos modales espectrales;

el coeficiente sismico sin reducir fue de 0.4 para la zona Ill (terreno compresible).

Las estructuras se dimensionaron con un factor de comportamiento sismico Q=4; la
resistencia en todos los entrepisos fue suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de concreto reforzado, teniéndose que cumplir los requisitos para marco
dictil que fijan las Normas Técnicas Complementarias correspondientes {ref 3}. A
continuacién se hace una presentacién breve de los principales requerimientos que se
deben cumplir para estructuras disefiadas con Q=3 y 4, ademds de satisfacer los

requisitos generales.
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2.23.1 REQUISITOS PARA EL DIMENSIONAMIENTO Y DETALLADO DE LAS
ESTRUCTURAS '

2.23.1.1 Requisitos para vigas

Los requisitos descritos se aplican a elementos que trabajan esencialmente en flexién:
vigas y columnas con cargas axiales pequefias, que no excedan de 0.7A,f",, donde A,

es el drea de la seccién bruta y £, es-la resistencia a la compresién del concreto.
a.- Requisitos geométricos

La fig 2.19 ilustra los requisitos que se deben cumplir para evitar que fa ductilidad de la
viga se vea limitada por problemas de pandeo lateral, por la excesiva esbeltez de su
alma, y para asegurar que la transmisién de momentos entre viga y columna pueda
realizarse sin la aparicién de esfuerzos importantes por cortante y torsién (se limita la
excentricidad que puede tener el eje de la viga con respecto a la columna, y se prohibe

que la viga tenga un ancho superior al lado de la columna en que se conecta).
b.- Requisitos para el refuerzo longitudinal

Los requisitos se ilustran en la fig 2.20. En toda seccidn, a lo largo de la longitud de la -
viga, se dispondréd de refuerzo minimo tanto en el lecho inferior como en el superior,

independientemente de los resultados del anélisis.
c.- Requisitos para el refuerzo transversal

La fig 2.21 presenta los requisitos necesarios para la disposicién del refuerzo transversal
(estribos). Cuando se disefia para Q =4, enlos extremos de las vigas los estribos deben
- proporcionar confinamiento al concreto y evitar el pandeo del refuerzo de compresién
para permitir el desarrollo de grandes ductilidades, y es por ello que se limita més la

separacion de estribos. Se debera proporcionar, ademas, la resistencia por cortante
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suficiente para que pueda alcanzarse en los extremos de la viga los momentos méximos
resistentes, con la finalidad de evitar falla por cortante (frégil), antes que se pusdan

formarse las articulaciones plasticas en los extremos de la viga {disefio por capacidad).
2.23.1.2 Requisitos para columnas

Los requisitos cubren elementos sujetos a cargas axiales (ltimas de compresién, que
excedan de 0.7f A,.

a.- Requisitos geométricos

Los requisitos geométricos se muestran en la fig 2.22; tienden a eliminar problemas de
pandeo para deformaciones ineldsticas grandes, y asegurar que las columnas tengan
dimensiones y proporciones tales que trabajen eficientemente en la accién del marco
junto con las vigas que las conectan. Se pretende evitar fallas prematuras en dichos

miembros estructurales verticales.
b.- Requisistos para el refuerzo longitudinal

La resistencia a fiexién de las columnas en un nudo debe satisfacer la condicidn
siguiente:
IM, = 1.55M,

¥ M. esla suma de los momentos resistentes de diseio de las columnas que llegan a ese
nudo, ¥ M, es la suma de los momentos resistentes de disefio de las vigas que llegan al
nudo; los resultados anteriores estdn referidos al centro del nudo. Este método pretende

garantizar que se cumpla con la filosofia de disefio de columna fuerte-viga débil.

Como opcién, en lugar del criterio anterior, las columnas podrén dimensionarse con los
momentos y fuerzas de disefio obtenidos del andlisis, si al factor de resistencia por

flexocompresién se le asigna un valor igual a 0.6.
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Para que el refuerzo longitudinal cumpla sus funciones de resistir esfuerzos iongitudinales
y de contener el concreto del nlcleo, deberd estar restringido contra el pandeo y contra

movimientos laterales antes del colado (ver fig 2.23).
c.- Requisitos para refuerzo transversal

Para reducir el cardcter fragil de la falla por flexocompresién, en los extremos de las
columnas se requiere proporcionar suficiente refuerzo por confinamiento. Los requisitos
para el refurerzo transversal se muestran en la fig 2.23b; en la fig 2.24 se ilustran los
requisitos para los arreglos de estribos por confinamiento. En las columnas el refuerzo
transversal ayuda a confinar el nicleo del concreto, evita posibles problemas de pandec

en el refuerzo longitudinal, y proporciona la resistencia necesaria al cortante.
2.23.1.3 Requisitos para uniones viga-columna

Una unién viga-columna o nudo se define como aquella parte de la columna comprendida
en el peralté de las vigas que Illegan a ella. Las uniones viga-columna presentan un
comportamiento generalmente fragil; para evitarlo es necesario disefiar estas uniones
para que tengan una resistencia superior a 1os miembros que conectan, de manera que
éstos puedan desarrollar toda su capacidad. Tres aspectos pueden llegar a ser criticos

en una unién viga-columna.

a.- El confinamiento del concreto en la zona de unién
b.- E! anclaje de refuerzo {(especialmente en columnas extremas)

c.- La resistencia en cortante de la conexién
a.- Requisitos generales

El refuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la unién debe pasar dentro del niicleo
de la columna (el acero longitudinal de las columnas debe continuarse también a través

del nudo).
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-~ La revisién de fuarza cortante actuante en la unién se haré suponiendo que el esfuerzo
" de tensién en las barras longitudinales de las vigas que llegan ala unién sean de 7.257,;
donde f, es el esfuerzo nominal de fluencia.

b.- Requisitos para refuerzo transversal

Al nudo debe suministrarse el refuerzo transversal minimo especificado anteriormente

para las columnas.

Si el nudo estéd confinado por cuatro trabes que Hegan a él y el ancho de cada una es
menor o igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna, puede usarse la mitad del

refuerzo transversal minimo.
2.24 CONKER: POST-PROCESADOR DE DISENO DE ESTRUCTURAS DE CONCRETO

El CONKER es un post-pracesador para disefiar elementos de concreto tomando en
cuenta un andlisis tridimensional estético y/o dindmico realizado con el programa ETABS
(ref 8).

Toma en cuenta las diferentes condiciones de carga, y disefia para la combinacién
critica; permite disefiar los elementos de concreto de acuerdo a tres diferentes tipos de
reglamentos (ACI 318-89, CAN3-A23.2-M84, UBC91). Los tipos de unidades que
maneja son: sistema ingles (pulgada-kip-segundo), sistema métrico MKS (metro-

kilogramo-segundo), v el sistema internacional (metro-kiloNewton-segundo).

Las secciones transversales de disefio pueden ser cuadradas, rectangulares y circulares.
Es posible manejar tres tipos de diseiio, segun el drea de riesgo sfsmico: cuando se
quiere disefiar en una zona de alto riesgo sismico, se deben satisfacer requisitos
especiales; para el caso de estructuras desplantadas en zona de riesgo sfsmico
moderado, se cumple con requisitos que garantizan el trabajo adecuado de los marcos

resistentes; y por Ultimo, se usan los requisitos generales normales para aquellas
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estructuras donde el riesgo sfsmico no existe o es minimo.

El post-procesador permite considerar los factores de reduccién de resistencia del
cédigo, asl como tomarlos igual a la unidad. Para el diseio de columnas, el programa
calcula el acero longitudinal requerido o cuando el acero longitudinal es especificado
como dato, se revisa su idoneidad. Para verificar la capacidad biaxial de la columna, el
programa genera para cada miembro una superficie de interaccién. Los efectos de
asbeltez son tomados en cuenta durante el proceso, considerando los factores de

amplificacién de los momentos flexionantes segun lo especifica el cédigo.

Los elemantos tipo viga son disefiados para flexién y cortante a lo largo de su claro, en
cinco partes de toda su longitud {L/4 partes iguales). Se pueden considerar secciones T

o rectangulares. Las uniones viga-columna son revisadas por cortante.

El disefio de los marcos ductiles, y el de cortante de columnas, vigas y uniones viga-
columna estd basado en la capacidad probable del momento en la seccién. El progréma
revisa la relacién de la capacidad del momento en la viga con respecto a la capacidad del
momento en la columna y en la interseccién viga-columna, para fines de evitar fallas

indeseables (frégiles).

La presentacién de la informacién bésica de esta herramienta se hace con fines de
mostrar que actualmente el disefio puede llevarse a cabo de una forma més répida y
precisa con respecto al metodo usual convencional. En este trabajo dicho post-
procesador sirvi6 de base para los disefios llevados a cabo; lo anterior se hizo
comparando con célculos llevados a cabo manualmente, para verificar que se estaba
aplicando correctamente el RDF-87 y sus Normas Técnicas Complementarias para Diseiio

y Construccién de Estructuras de Concreto.
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3. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENO

3.1 DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS

Se presenta la descripcién general de los tres edificios (modelos 1 , 2 y 3) seleccionados
para este trabajo. Son estructuras representativas de construcciones tipicas de la ciudad
de México, a base de marcos con slementos sismorresistentes (columnas y trabes). Sus
caracteristicas fueron planteadas de acuerdo a criterios practicos. Son edificios que

corresponden al grupo de construcciones maés dafiadas durante los sismos de 1985.
3.1.1 CONSIDERACIONES GENERALES

En los tres modelos se consideré el mismo espesor de las losas de cada nivel: 10 cm,
considerando la existencia de vigas secundarias; concreto clase 1 con resistencia a la

compresién 7%, = 250 kg/cm?, y un médulo de elasticidad

E = 14,000,/1."‘. (kg/cm?)

El a‘cero de refuerzo supuesto fue con £, = 4200 kg/cm?. Las estructuras son del grupo
B, ubicadas en la zona compresible (zona (). Se utilizé un factor de comportamiento
sfsmico Q=4, para los tres edificios. La revisién del estado fmite de servicio se hizo de
modo que el desplazamiento relativo no excediera el valor permisible de 0.012 veces la
altura de entrepiso. Para el disefio de cada estructura se utiliz6 el método dindmico
modal espectral mas los efectos de las cargas gravitacionales, considerando la

interaccién suelo-estructura y los efectos P-A.
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3.1.2 Modelo 1

® Es un edificio de 10 niveles més planta baja y un sétano. Las caracterfsticas
estructurales principales se observan en la fig 3.1. La estructura es irregular en
elevacién, con una reduccién de dos crujias en los niveles 6 a 10 en la direccién

longitudinal (Y). Ademas del cajén de cimentacién se tienen pilotes de friccién.

® Planta rectangular con cuatro claros de 8 m, ambas direcciones. Las figs 3.2 a 3.5

muestran las plantas tipo de la estructura.

® Su relacién dimensién larga a dimensién corta de la planta es de 1 para los niveles de
cimentacién al nivel 5, y de 2 para los niveles 6 al 10.

© Su relacién altura a la dimensién menor de la base es de 1.35.

® E| sistema sismorresistente empleado es a base de marcos en las dos direcciones. La
altura de los entrepisos son de 5 m en el nivel 1, y de 3.5 m en el nivel 2 a 10; para
la planta baja y el s6tano de 3.75 y 3.0 m, respectivamente. Las figs 3.6 y 3.7

muestran en elevacién a cada marco interior, base del estudio de este trabajo.

® Las columnas son de seccién cuadrada: la tabla 3.1 muestra la distribucién de

secciones en los entrepisos.

® Las trabes son de seccién rectanguiar; las dimensiones y distribucién de éstas se
tienen en la tabla 3.2.

® Del nivel de calle (PB) al de cimentacién se tienen los muros de contencién de
concreto reforzado de un espesor de 50 cm en toda la periferia del edificio; en los ejes
centrales, de nivel s6tano al de cimentacién, estdn las contratrabes de 30 cm de

ancho, y que forman parte del cajén de cimentacion.
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® Se considera que la masa de cada nivel estd uniformemente distribuida tal que las
coordenadas de los centros de masa son (16 , 16 m) desde cimentacién hasta el nivel
5,y de (8 , 16 m) para los niveles 6 al 10. A

® Para la obtencién de las cargas y pesos de hicieron consideraciones précticas de
acuerdo al uso del edificio (oficinas); la tabla 3.3 muestra las cargas muertas y vivas
por unidad de superficie supuestas actuando en los sistemas de piso. La tabla 3.4
tiene los pesos totales por nivel, incluyendo el sistema de piso, trabes, columnas, y

cimentacion.
3.1.3 Modelo 2

® Es también un edificio de 10 niveles mas planta baja y un sétano. Las caracterfsticas
estructurales principales se muestran en la fig 3.8. En una de Ias crujias exteriores, de
los dos primeros pisos en la direccidn longitudinal, no hay sistema de piso, y por lo
tanto no se encuentran conectadas las trabes; la anterior irregularidad obedece a
requerimientos de la ubicacién de la rampa de estacionamiento, la cual se supone

desligada de la estructura.

® Planta rectangular con tres claros en la direccién longitudinal y cuatro claros en la
direccién transversal, todos de 8 m de longitud, como se muestra en las figs 3.9 a
3.12.

® Su relacién dimension larga a dimensién corta en planta es de 1.3.
® Su relacién altura a la dimensién menor de la base es de 1.8.

® El sistema sismorresistente empleado es a base de marcos en las dos direcciones. La
altura de los entrepisos son de 3 m en el s6tano, 3.75 m en la planta baja, 5 m en el
nivel 1, y 3.6 m desde el 2 hasta el 10. Para fines de estudiar el comportamiento

sismico ineldstico de la estructura del modelo 2, se estudif un eje interior de cada
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direccién que fuera representativo del comportamiento tridimensional. Las figs 3.13

y 3.14 muestran en elevacién cada uno de los marcos de interés.
® Las columnas son de seccién cuadrada; sus dimensiones se tienen en la tabla 3.5.

® Las trabes son de seccién transversal rectangular; en la tabla 3.6 se presentan sus

dimensiones.

® Los espesores de los muros de contencién y contratrabes del cajén de cimentacién son

similares a los del modelo 1.

© Las coordenadas de los centros de masa de cada nivel del edificio corresponden con
los centros geométricos: de {12, 16 m) para los niveles cimentacién, sétanoc y planta
baja; (8 , 16 m) para los niveles 1 y 2; y {12, 16 m)} para los niveles 3' al 10.
Nuevamente se estd considerando que |a masa estd uniformemente distribuida en cada

nivel.

® E| célculo de cargas por metro cuadrado se tiene en la tabla 3.7. La tabla 3.8 presenta
los pesos totales y parciales por cada nivel; incluye el peso del sistema de piso, trabes,
columnas, y cimentacién. La irregularidad existente en los dos primeros niveles est4

considerada en estos célculos.

3.1.4 Modelo 3

® Es un edificio de 9 niveles mds planta baja y un sétano. Las caracteristicas
estructurales principales se muestran en la fig 3.15. Cuenta con un entrepiso (PB) de

doble altura, con respecto del resto de los entrepisos superiores.

® La planta es rectangular con tres claros de 8 m en la direccién longitudinal y cuatro

claros de 8 m en la direccidn transversal (ver figs 3.16 a 3.18).
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- ® Su relacién dimensidn larga a dimensién corta en planta es de 1.33.
® Su relacién altura a la dimensién menor de la base es de 1.76.

® E| sistema sismorresistente es 8 base de marcos en las dos direcciones. Las alturas
de los entrepisos son: 3 m en el sé6tano, 3.75 m en planta baja, 7.5 mennivel 1, y
del nivel 2 al 9 de 3.5 m. Las figs 3.19 y 3.20 muestran en elevacién los dos marcos
interiores de interés para este trabajo, para fines de determinar su comportamiento

sfsmico ineldstico.
® La tabla 3.9 tiene los tamarios de las secciones de las columnas, todas cuadradas.
® Las trabes son de seccidn rectangular y la tabla 3.10 presenta sus dimensiones.

@ Los tamarios de los muros y contratrabas del cajén de cimentacién son similares a los

otros modelos.

® Bajo la consideracién de que las masas estdn uniformemente distribuidos en cada
nivel, las coordenadas de los centros de masa son (12, 16 m), igual en todas las

plantas.

"® La tabla 3.11 presenta los valores calculados y supuestos de las cargas muertas y
vivas del sistema de piso.'La tabla 3.12 muestra los pesos que se tienen en cada nivel

de la estructura, incluye el sistema de piso, trabes, coil;:lrh'ﬁﬁs, y cimentacién.
3.2 ANALISIS ELASTICO

Para disefiar cada uno de los edificios de este estudio se utilizaron los criterios y
principios que convencionalmente se siguen en un despacho de ingenieria; esto es,
andlisis estructural (por sismo y cargas verticales) bajo comportamiento elédstico y

tridimensional. Con base a dichos andlisis se obtuvieron las propiedades dindmicas
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eldsticas y se revisé la seguridad ante el estado limite de servicio para que las
distorsiones de entrepiso no excedieran el nivel permisible de 0.012; como s8 utilizé el
espectro reducido por Q, segun lo espacifica el c6digo, los desplazamientos horizontales
méximos totales ya son el resultado de haber multiplicado los valores del anélisis por el
factor de comportamiento sismico Q=4

Se analizé también cada edificio bajo la condicién de base fija (empotramiento a nivel de
cimentacién), para fines comparativos. Los disefios, utilizados para hacer los andlisis
sismicos ineldsticos paso a paso resultaron de la consideracién de base flexible. Los
andlisis eldsticos realizados en esta etapa fueron ejecutados con el ETABS.

3.2.1 Modelo 1

Las figs 3.21 a 3.23 muestran el modelo matemaético tridimensional, asf como los
marcos de los ejes C y 2, respectivamente. Se presentan los cortes de dichos ejes

porque sobre ellos se calculard posteriormente la respuesta sismica ineldstica.

3.2.1.1 Periodos de vibracion

La tabla 3.13 muestra los periodos de vibracién del modelo 1 tridimensional para las
condiciones de apoyo fijo y flexible, para fines comparativos. La estructura presenta
periodos fundamentales cercanos a 1.40 s para el caso de interacién suelo-estructura
y 1.28 s para la condicién de empotramiento a nivel de cimentacién; la estructura es
maés flexible en la direccién Y. El incremento del periodo al tomar en cuenta los efectos
de la flexibilidad de la base es de 9.4 por ciento. Las figs 3.24 y 3.25 tienen las
configuraciones de les modos fundamentales, tanto en vista tridimensional como en
planta; para la direccion X el modo es de traslacién pura, y para la direccion Y hay ligero
efecto de la torsidén debido al cambio de estructuracién existente en el edificio. Los
resultados mostrados corresponden al caso del edificio 1 con la influencia de los efectos

de la interaccién suelo-estructura.
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3.2.1.2 Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, Ar/h;

La fig 3.26 muestra las relaciones Ar/h; de la estructura con y sin los efectos de la
interaccién suelo-estructura, para el sismo actuando en las direcciones X y Y. Los
resultados ya estdn multiplicados por el factor de comportamiento sismico Q =4, debido
a que en el andlisis sismico dindmico modal se hablfa utilizado el espectro reducido por
dichd factor, segun lo especifica el RDF-87. El dimensionamiento de! edificio se hizo
procurando que la relacién mayor de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso
no excediera el nivel permisible de 0.012 que estipula el RDF-87, para aquellos edificios
en que se garantice que los elementos no-estructurales vayan desligados. La direccién
en X resulta méas flexible; al comparar los resultados con y sin base flexible, el modelo
en que se permite que haya traslacion horizontal y giro en la cimentacidn presenta mayor

ﬂexiBiIidad, como era de esperarse.
3.2.1.3 Desplazamientos horizontales maximos totales

La fig 3.27 .tiene los desplazamientos horizontales méximos totales obtenidos de los
andlisis dindmicos modales, para las condiciones de empotramiento en cimentacién e
interaccién suelo-estructura, sismo en las direcciones X y Y. A partir del nivel 5,
direccién X, se tiene un mayor incremento de desplazamiento, debido al cambio de
rigidez existente desde dicho nivel. Nétese la importancia de la flexibilidad de la base, -

conrespecto del caso empotrado, supuesto normalmente en los andlisis convencionales.

Las figs 3.28 y 3.29 muestran las configuraciones deformadas en planta para los niveles
5y 10, sismo en X y Y, respectivamente. Se observa claramente que cuando el sismo
actia en la direccién X se presenta traslacién pura; en cambio, cuando el sismo se
presenta en la direccién Y, hay efectos de traslacién combinados con los de torsién. En
este trabajo dichos efectos fueron considerados durante el diseno de la estructura,

tomando en cuenta las excentricidades de disefio que recomienda el cédigo.
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3.2.1.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 3.30 tiene las distribuciones en elevacién de las fuerzas cortantes de entrepiso,
para el sismo actuando en las direcciones X y Y, con y sin los efectos de la interacién
sueio-estructura. En la direccién X se tienen resultados ligeramente mayores. Las
respuestas bajo la condicién de base flexible son superiores, con respecto a los del

empotramiento a nivel de {a cimentacién.

La no consideracién de la influencia de los efectos de la interacién suelo-estructura
puede resultar en disefios del lado de la inseguridad, tanto a nivel de rigidez como de

resistencia lateral.
3.2.2 Modelo 2

Las figs 3.31 a 3.33 muestran una vista del modelo matemético tridimensional, asf como
también un corte transversal {eje C) y otro longitudinal {eje 2); ambos ejes interiores son

los que posteriormente se analizardn paso a paso.
3.2.2.1 Periodos de vibracion

La tabla 3.14 tiene los periodos de vibracién del modelo 2 tridimensional tomando en
cuenta las condiciones de apoyo: interaccién suelo-estructura y empotramiento en
cimentacién. La estructura resulta més flexible al tomar en cuenta la interacidn suelo-
estructura, con un incremento de 10 por ciento con respecto al caso empotrado. La
direccién mds flexible es en X, para ambas condiciones de apoyo. Las figs 3.34 a 3.35
presentan en elevacién y planta las configuraciones modales de los modos
fundamentales de vibracién de este edificio. El modo 1 tridimensional corresponde a
traslacién pura en la direcciébn X; el modo 2 tridimensional, en que gobierna
principalmente la trastacién en Y, tieneligeros efectos de torsién, originados por el hueco
existente en los dos primeros niveles para la rampa de estacionamiento.
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3.2.2.2 Relaciones desplazamientc relativo entre altura de entrepiso, Ar/h;

La fig 3.36 muestra las relaciones Ar/h; del modelo para las dos condiciones de apoyo
y sismo actuando en las direcciones X y Y. En este edificio, al igual que en el anterior,
se procurd cumplir con ¥;s50.012. La direccién X es mds flexible con respecto a la
direccién Y. Bajo los efectos de la base flexible se tienen respuestas ligeramente
mavyores, al comparar contra los resultados de la condicién de empotramiento, como era

de esperarse.
3.2.2.3 Desplazamientos horizontales méximos totales

La fig 3.37 presenta los desplazamientos horizontales méximos totales por nivel,
obtenidos del andlisis dindmico modal espectral para las dos condiciones de apoyo, con
el sismo actuando en ambas direcciones. La direccién X es més flexible; la influencia de
la irregularidad creada por el hueco de la rampa es mds importante para dicha direccién.
Las figs 3.38 y 3.39 muestran las configuraciones deformadas en planta para los niveles
2y 10, como resultado de los anélisis sfsmicos modales espectrales con base flexibie.
Cuando el sismo actua en la direccién X solo se presentan efectos de traslacion; en
cambio, cuando el sismo se tiene en la direccién Y, existe un poco da torsién, pero

dominando la traslacién. Estos resultados ya estdn multiplicados por el Q=4.

3.2.2.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 3.40 muestra la distribucién de fuerzas cortantes de entrepiso de! modelo 2
tridimensional, para ambas condiciones de apoyo y sismo actuando en las direcciones
Xy Y. No hay grandes diferencias entre una direccién y otra, pero si entre una condicién
de apoyo y otra, con valores mayores para base flexible.

3.2.3 Modelo 3

Las figs 3.41 a 3.43 muestran una vista del modelo matematico tridimensional, asi como
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también un corte interior transversal (eje C) y otro longitudinal (eje 2); dichos ejes

interiores son los utilizados posteriormente en los andlisis sismicos inelasticos,
3.2.3.1 Periodos de vibracién

La tabla 3.15 tiene los periodos de vibracién para el modelo 3 para las condiciones de
apoyo: empotramiento en cimentacién e interaccién suelo-estructura. La influencia de
la flexibilidad de la base contribuye en un incremento de periodos del orden de 9 por
ciento. El edificio en la direccién X (corta) resulta ligeramente més flexible. Los modos
de vibrar de traslacién son limpios, sin torsién, debido a la simetria de la estructura,

ambas direcciones.

Las figs 3.44 y 3.45 muestran en elevacién y planta las configuraciones de los modos
fundamentales de vibracién; nétese que no hay efectos de torsién, debido a la simetrfa

en planta que existe en todos los niveles.
3.2.3.2 Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, Ar/h;

La fig 3.46 presenta las relaciones Ary/h, tomando en cuenta el empotramiento en
cimentacién e interaccién suelo-estructura, para el sismo actuando en las direcciones X
y Y. Cabe recordar que en este edificio se considera a la PB con doble altura, con
respecto del resto de los entrepisos. El entrepiso maés flexible es el sexto (arriba del nivel
de calle); la relacién Ar,/h, del entrepiso mas alto presenta valores del orden de la mitad
del nivel permisible establecido (0.012), seglin el codigo RDF-87. La direccién X es la
mds flexible, y la influencia de la condicién de apoyo es poco significativo; lo anterior
concuerda con lo observado en los periodos de vibracion. Estos resultados ya estdn
muiltiplicados por Q =4, que fue el factor de comportamiento sismico con que se redujo

el espectro de disefio utilizado en los andlisis.
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3.2.3.3 Desplazamientos horizontales maximos totales

Nuevamente vuelve a confirmarse que la condicién transversal (X) es la més flexible, asf
como también que la condicién de apoyo no es muy importante (ver fig 3.47). Las
respuestas mostradas en esta parte ya estan afectadas por el Q =4, y fueron obtenidas
mediante un anélisis dindmico modal espectral. Nétese, sin embargo, que si hay un
incremento considerable de desplazamiento relativo entre el nivel 1 y PB, debido a la

doble altura que se tiene en esta parte de la estructura.

Las figs 3.48 y 3.49 muestran las configuraciones deformadas en planta para los niveles
1y 9, a raiz de los andlisis dindmicos en X y Y, respectivamente, con los efectos de
interaccién suelo-estructura. Cuando el sismo actua en las direcciones X y Y, solamente

se presentan efectos de traslacién, debido a la simetria en planta de la estructura.

3.2.3.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 3.50 tiene las fuerzas cortantes de entrepiso de la estructura para el sismo
actuando en las direcciones X y Y, para las condiciones de apoyo: empotramiento en
cimentacién e interaccién suelo-estructura. Las fuerzas cortantes de entrepiso con base
fija son ligeramente menores; las respuestas para el sismo actuando en ambas

direcciones son similares, lo que concuerda con los periodos de vibracién.

3.3 DISENO DE LOS MODELOS 1,2Y 3

- Una vez realizado el andlisis estructural (cargas verticales y sismo) como lo indica el
RDF-87, se procedié a disefiar manualmente los elementos estructurales (vigas y
columnas) de un eje interior para cada direccion de los edificios 1, 2 y 3, segun lo
indican las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de
Estructuras de Concreto aplicando lo especificado en el capitulo de marcos ductiles. Se
compararon estos disefios con los obtenidos con el post-procesador CONKER (ACI-89).

Las diferencias fueron muy pequefias y algunas veces casi nulas; esto es, se concluye
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que el RDF-87 y el ACI-89 son practicamente similares, en el disefio de marcos ductiles.
Las figs 3.51 a 3.61 muestran los armados obtenidos en vigas y columnas, asfcomo la
separacién del refuerzo transversal, de acuerdo al RDF-87 y sus Normas Técnicas
Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras de Concrato.

En las columnas fue frecuente que rigiera la cuantia minima de refuerzo longitudinal; por
ello, la disposicién y cantidad de refuerzo varfa, s6lo cuando cambian las dimensiones
de la seccién transversal. Para la separacion del refuerzo transversal rigieron los efectos
por confinamiento; esto es, la resistencia al cortante siempre quedd por arriba de la

necesaria.

Para fines de revisar qué pasaba con aquellas columnas en que rigié el acero minimo (1
por ciento de la seccién transversal bruta), en cuanto a la reserva de resistencia
disponible contra la accién del sismo y carga vertical, se encontré que habfa suficiente
reserva adicional de resistencia, principalmente en las columnas de los pisos superiores.
Cabe aclara_r que lo anterior se permitié para cumplir con los requisitos de marcos
ddctiles de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de
Estructuras de Concreto del RDF-87.
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4. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

En este capitulo se presentan las respuestas obtenidas de los anélisis sismicos insldsticos
paso a paso, tomando en cuenta solamente los efectos de interaccién suelo-estructura;
el registro de aceleraciones utilizado fue el de la estacién SCT, componente E-W, del 19
de septiembre de 1985 (fig 4.1). En los andlisis ineldsticos se consideré el
comportamiento histéretico elasto-pléstico bilineal (EPB). Sélo se utilizé un marco interior
de cada direccidén de los tres edificios.

A fin de que los marcos analizados representaran la respuesta tridimensional de los
edificios, se obligé a que los tres primeros periodos de vibracién, los desplazamientos
laterales dindmicos y la distribucién de fuerzas cortantes de entrepiso de cada marco por
separado, correspondieran con los resultados de la estructura en conjunto vy con los del
eje respectivo del edificio tridimensional. Para esto, la masa asociada a cada marco se
escogié de manera que, para una rigidez dada, se conservara el periodo del edificio. En
los andlisis, los marcos incluyen las respectivas cargas muertas y vivas, asi como las

cargas que llegan a las columnas debido al efecto del marco perpendicular.
4.1' CARACTERISTICAS GENERALES DEL PROGRAMA DRAIN-2D

El programa empleado para realizar los andlisis ineldsticos fue el DRAIN-2D (ref 9}, que
sirve para el andlisis de respuestas dindmicas eldsticas e ineldsticas de cualquier
estructura plana. La estructura se idealiza como un sistema plano de elementos discretos
y sa analiza por el método directo de las rigideces, considerando los desplazamientos y

giros de los nudos como incégnitas. Cada nudo tiene un total de tres grados de libertad.

La masa de la estructura se supone concentrada en los nudos, de modo que la matriz de

masas resulta diagonal. La excitacién sismica es definida por historias de aceleraciones
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en el tiempo, las cuales pueden ser diferentes en las direcciones horizontal y vertical;
para este trabajo sélo se considera la componente horizontal del sismo. Se acepta que

los apoyos se mueven en fase.

Pueden aplicarse cargas estdticas previamente a las cargas dindmicas, pero no se

permite la fluencia bajo la accién de las primeras.

Los elementos estructurales pueden ser: viga, viga-columna, armadura y paneies. En este
trabajo las columnas se modelaron como elementos "viga-columna”, en las que se
permite tomar en cuenta la reduccién de la resistencia a |la flexién ante la accién de las
cargas axiales; la resistencia de estos miembros se define con una superficie de fluencia

en que se hace interactuar la flexién y carga axial, como se muestra en la fig 4.2.

Para las vigas se usé el elemento "viga", que tiene las mismas caracteristicas que el
miembro "viga-columna", excepto porgue no incluye la influencia de la carga axial; su
superficie de fluencia queda definida por los momentos positivo y negativo de cada
extramo de.la seccién. Durante el andlisis, cualquier combinacién de carga axial y
momento flexionante {P, M) que cae dentro de la curva de la fig 4.2a, significa
comportamiento eldstico; si el punto (P, M) de la respuesta se encuentra sobre o fuera
de la curva significa que se ha formado una articulacién pléstica. Para cuando en un paso
determinado la combinacién (P, M) cae fuera del diagrama, en el siguente paso se corrige -

mediante un momento que obliga el equilibrio.

Los efectos P-A se incluyen modificando la rigidez eldstica de las columnas en funcién

de las fuerzas axiales originadas por las cargas gravitacionales.

La respuesta dinamica se determina por la integracién numérica paso a paso de las
scuaciones de movimiento con el método de aceleracién constante, descrito en el
segundo capitulo. El amortiguamiento viscoso disponible en la estructura se toma en
cuenta a partir de la matriz de amortiguamiento, formada por la suma de una parte que

es proporcional a la matriz de masas {aM) y otra a la de rigideces iniciales B,(K)) (ver fig
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4.3); el criterio anterior es el propuesto por Rayleigh, que proporciona buenos resultados,
~segun otros estudios {ref 9, 23). Esto es,

[C] = alM] + Eo[K,]

donde a vy B, son factores de proporcionalidad, M y K,, las matrices de masa y rigidez
eldstica generalizadas del sistema respectivo; los valores de a y B, son (ref 9):

4anh
T1+T2

T, T,A
T (T +T,)

B, =

donde 4 es el porcentaje de amortiguamiento critico, correspondiente al primero y
segundo modo de vibracién, supuesto igual paraambos. En el presente trabajo se empleé
un valor de amortiguamiento viscoso del & por ciento del critico; los valores de a y 8,
para los tres modelos se muestran en la tabla 4.1. El incremento de tiempo para la
integracién de las ecuaciones del movimiento se tomd igual a 0.02 s, igual al intervalo

de digitizacién de la sefal utilizada.

4.2 EFECTOS DE SOBRE-RESISTENCIA EN ELEMENTOS VIGA Y COLUMNA, CASOS
DE ANALISIS INELASTICOS

Para fines de este trabajo se consideraron tres casos diferentes de resistencias por cada
miembro, de acuerdo a los tipos diferentes de sobre-resistencias utilizadas. En cada
andlisis paso a paso el comportamiento histéretico de los elementos estructurales se
supone elasto-pléstico bilineal {EPB). La tabla siguiente muestra los conceptos de disefio
supuestos en los diferentes casos de resistencias considerados y analizados

ineldsticamente paso a paso:
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CASO CONSIDERACIONES

Sin confinamiento del nucleo del concreto; modslo EPB; vigas rectangulares;
1 V3%; C1.5%; resistencias nominales en el concreto y acero; acero de

refuerzo con comportamiento elasto-pléstico perfecto

Con confinamiento del ndcleo del concreto; modelo EPB; vigas "T" para
2 Mg*; V3%; C1.5%:; resistancias nominales; zona de endurecimiento por

deformacién en el acero de refuerzo; acero de la losa para el Mg

Con confinamiento del nicleo del concreto; moedelo EPB; vigas "T" para
Mgp*; V3%; C1.5%; resistencias promedio del concreto y acero; zona de
endurecimiento por deformacién en el acero de refuerzo; acero de la losa
para el My

donde

EPB Modelo de histéresis elasto-plastico bilineal;

V3% Pendiente de 3 por ciento que se proporciond para tomar en cuenta el efecto de
endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo, en vigas;

C1.5% Pendiente de 1.5 por ciento que se proporciond para tomar en cuenta el efecto

de endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo, en columnas.

Los casos de andlisis anteriores se denominaron INEL.{CASO 1), INEL.{CASO 2) e
INEL.(CASO 3). Para fines de comparacion, se realizaron también andlisis elasticos
(resistencias infinitas) tomando en cuenta el empotramiento en cimentacion y el efecto
de la interaccién suelo-estructura, denominados ELAS. EMP y ELAS. INTER,
respectivamente. Por tanto, en cada marco estructural de interés se realizaron en total

cinco andlisis dindmicos paso a paso.

La tabla 4.2 presenta una comparacién de resistencias calculadas en la forma usual
{disefio convencional) y con las consideraciones anteriores de sobre-resistencia; dicha

comparacion se hace para las resistencias a flexién de un elemento viga tipo, de los ejes
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C y 2 del modelo 3. Para apreciar las diferencias entre los valores, se tomé el caso 1
como base; es este el disefio que se realiza en todos los despachos de célculo y no
considera ningin efecto de sobre-resistencia.

Al comparar las resistencias de los casos 1 y 2, se aprecia que con la contribucién del
confinamiento del nicleo de concreto, del endurecimiento por deformacién del acero y
la participacién de la losa, se tiene un incremento de 58 por ciento en la resistencia

positiva y un 19 por ciento para la negativa.

Para el célculo de las resistencias positivas |a participacién de la zona de EPD del acero
de refuerzo en tension es bastante significativo. Lo anterior no ocurrié al calcular la
resistencia negativa, debido a que la cantidad de acero trabajando a tensién no permitié
que el acero lo hiciera més alla de la zona de fluencia. Al tomar en cuenta la participacién
del acero de la losa, el momento resistente negativo de la viga aumentd con respecto al
caso de la seccién rectangular sin dicha ayuda. Las resistencias a flexién calculadas de
forma convencional resultan por abajo de las correspondientes cuando se incluyen los

efectos de sobre-resistencia.

Por otro lado, al tomar en cuenta la participacion de los esfuerzos promedio del concreto
y acero, y comparar contra los casos 1y 2, se tiene lo siguiente: el caso 3 contra caso
1, tiene un incremento del 89 por ciento para la resistencia positiva y 42 por ciento para
la resistencia negativa, lo que indica que al tomar en cuenta las sobre-resistencias
mencionadas anteriormente y la ayuda de los esfuerzos promedios, resulta en

incrementos importantes.

Si comparamos los casos 2 y 3, para este ultimo se tiene un incremento del 19 por
ciento en ambos tipos de resistencia; el aumento que se tiene en el caso 3 se atribuye

a la magnitud de los esfuerzos promedio del concreto y acero.

Las tablas 4.3 a 4.8 muestran las resistencias calculadas para cada elemento estructural

tipo viga de los tres edificios estudiados; las figs 4.4 a 4.6 presentan su localizacién.
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Todas las resistencias estan sin reducir por el factor de reduccién de resistencia. Los
miembros pertenecientes al cajén de cimentacién tuvieron asignados una resistencia
grande, al que no se permitié que hubiera fluencia en algunos de ellos. Sélo se acepté
que hubiera fluencias en la super-estructura. Lo anterior obedecid al tipo de dafios,
observados durante los sismos de 1985.

Este tipo de comparaciones también se realizaron en columnas, donde las diferencias
obtenidas presentaron un patrén similar al observado en vigas. Las tablas 4.9 a 4.14
muestran los valores de resistencia que se proporcionan al programa DRAIN-2D, que
definen los diagramas de interaccién P-M, para evaluar el comportamiento ineldstico en

dichos miembros estructurales.

Las diferencias encontradas entre las resistencias calculadas con y sin sobre-resistencias
se muestran en la fig 4.7, donde se tienen los diagramas de interaccién de una columna
tipo del eje C del modelo 3. Se apracia que cuando se hace la consideracién de los
esfuerzos pfomedio se tienen valores por arriba de los obtenidos en la forma
convencional. Este tipo de comparaciones se hizo para todas las columnas de los tres
edificios en estudio, lo cual se consideré en los diferentes anélisis inelasticos paso a paso

llevados a cabo.

4.3 RESPUESTAS INELASTICAS
4.3.1 MODELO 1

4.3.1.1 EJEC

4.3.1.1.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en

azotea

La fig 4.8 presenta las envolventes de los desplazamientos del eje C, de los cinco casos

en los que se realizaron los andlisis paso a paso. Las respuestas del edificio con base fija
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resultan por abajo con respecto de aquellas de los casos con interaccién con y sin
comportamiento ineldstico. Nétese que el modelo ineldstico con base flexible tiende a
presentar mayores desplazamientos que el caso similar eléstico, a medida de que el nivel
de la fluencia resulta mayor; esto es, el caso 1 tiene mayor excursionamiento en el rango
ineldstico, y el caso 3 lo hace en menor cantidad.

Se observa un claro comportamiento asimétrico en las envolventes de desplazamientos
laterales, en particular el caso 1 que tiene mayores deformaciones fuera del rango
eldstico-lineal. Esto puede ser debido al cambio de rigidez por la disminucién de crujias.

Las figs 4.9 y 4.10 presentan y comparan las historias de desplazamientos en azotea del
andlisis paso a paso eldstico e ineldstico de los casos 1 y 3, respectivaments; el modelo
que mayor comportamiento ineldstico presenta (caso 1) es el que tiene diferencias més
importantes que el caso eldstico, lo que coincide con lo observado en la fig 4.8.

Las figs 4.11 a 4.13 comparan las historias de desplazamientos ineldsticos en azotea de
los casos an.alizados. La fig 4.11 compara los casos 1y 2, y se confirma que el modelo
con resistencias nominales tiene mayores respuestas. La fig 4.12 muestra la
comparacién de los casos 1 y 3, teniéndose mayores diferencias entre ambos, con
respecto a la comparacién anterior. El caso 1, debido a su excursionamiento severo en
el rango no lineal, presenta ciclos de respuesta defasados por la flexibilizacién que ocurre
en la estructura a raiz de que se van formando las rétulas plasticas en la historia del
tiempo. Las diferencias entre los casos 2 y 3 (fig 4.13) son mas pequefias que las que

resultan de la comparacién entre los casos 1 y 3.
4.3.1.1.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A,/h;

Para fines de observar qué pasa con las respuestas ineldsticas a nivei de entrepiso y de
esa manera verificar cémo se comporta el edificio del modelo 1 con y sin sobre-
resistencias con respecto al estado limite de servicio permisible establecido por el cédigo
RDF-87, en esta parte se calculan las relaciones 4A,/h; a partir de los valores maximos
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absolutos de los desplazamientos laterales del andlisis paso a paso (ver fig 4.14). Esta
comparacion no aes estrictamente vélida por no corresponder al mismo tismpo cada uno
de los desplazamientos, pero sirve para darnos una idea del comportamiento sismico

inelastico de la estructura en la direccién del eje C.

Los resultados del caso con base fija tiene valores A,/h; maximos cercanos a 0.006. Se
confirma que el caso més flexible, con relaciones A,/h; del orden de 0.012, es el que
tiene resistencias segun un disefio convencional; cabe recordar que la estructura se
dimensioné para el limite permisible de 0.012 veces la altura de entrepiso. Al comparar
las relaciones A,/h; de los casos 1 y 3, éste Gltimo presenta valores maximos del orden

del 60 por ciento, lo que demuestra el efecto importante de las sobre-resistencias.
4.3.1.1.3 Historias de coeficientes sismicos

La historia en el tiempo de los coeficientes sismicos presentados son el cociente de la
suma algebraica de las fuerzas cortantes actuantes en todas las columnas de planta baja

registradas en un tiempo t;, entre el peso total de la estructura por arriba de dicho nivel.

La fig 4.15 muestra la comparacién para este tipo de respuesta sismica entre un anélisis
eldstico y el ineldstico para el caso 1, ambos tomando en cuenta los efectos de la
interaccién suelo-estructura; al presentarse comportamiento inelastico los valores
méximos disminuyen aproximadamente una tercera parte, con respecto al caso en que
no se limita el comportamiento eldstico. Al revisar las respuestas del caso 3 y comparar
contra la respuesta eldstica (ver fig 4.16) se nota que las diferencias entre ambos casos
es menos fuerte que lo que ocurre en la fig 4.15; esto es, el modelo del eje C con las

resistencias del caso 3 excursionan menos en ¢l rango post-eldstico.
En la fig 4.17 se comparan los casos 1 y 2; la estructura con resistencias nominales

presenta respuestas mayores, pero con diferencias menores entre si que lo que ocurre

al comparar el caso 1 contra el caso 3 (ver fig 4.18).
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La fig 4.19 muestra las diferencias entre los casos 2 y 3, menores que las observadas

_'entre el caso 1 y 3, como era de esperarse.
4.3.1.1.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

Se grafican las relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea,
para fines de observar que tanto excursiona en el rango inelastico el eje C modelado con
diferentes niveles de resistencias (ver figs 4.20 a 4.23). En el caso eldstico (resistencias
grandes), debido al efecto del amortiguamiento viscoso supuesto (5 por ciento), la
respuesta no resulta ser una linea recta. La estructura permanece en €l rango eldstico
para desplazamientos de +15 cm y fuerzas de 300 t. El caso 1 ({resistencias
nominales), es el que presenta mayor comportamiento ineldstico, con desplazamientos
maximos del orden de 2.5 veces el del nivel en que se presenta la primera fluencia. En
cambio, el caso 3 presenta un comportamiento que tiende a ser eldstico, debido a la

influencia importante de los efectos de las sobre-resistencias consideradas.

4.3.1.1.5 Seleccion de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

inelastico

Para fines de mostrar qué pasaba en la estructura del eje C del modelo 1, a rafz de los
andlisis sismicos dindmicos ineldsticos, se seleccionaron algunos elementos estructurales
tipo; para ello se utilizaron los resuitados de los extremos de las vigas 13 y 48 que se
muestran en la fig 4.24 de los niveles 1 y 5; asimismo, también se seleccionaron los
extremos inferiores de las columnas 4 y 51, localizados en el primer entrepiso. La
seleccion previa se hizo con fines de poder observar qué pasa en los miembros

estructurales cuando se tienen este tipo de irregularidades, similares a los del eje C.
4.3.1.1.6 Historia de elementos mecanicos en vigas y columnas

Para revisar cémo se comportaban los miembros estructurales, seleccionados

anteriormente, con las resistencias proporcionadas seglin los casos 1 a 3, en esta parte
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del trabajo se presentan algunas gréaficas en la historia del tiempo del elementc mecénico
actuante contra la resistencia disponible correspondiente. En el caso de las vigas lo
anterior se hace para momantos flexionantes y fuerzas cortantes, y en el caso de las
columnas para las combinaciones carga axial-momento flexionante (P-M), asl como
también para fuerza cortante. La comparacién de la resistencia disponible ante la fuerza
cortante actuante se hace para verificar qus en los modos de falla calculados se
garantiza la presencia de articulaciones plésticas; esto es, que no habré fallas de tipo
fragil. Cabe recordar que el DRAIN-2D (ref 9) considera que las estructuras tendrdn
capacidad de deformacién; esto es, el modo de falla que la estructura debe presentar en
la historia del tiempo debe ser deictil, debido al tipo de modelos de los ciclos de histéresis

utilizados en el mismo programa.
a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas
1.- COLUMNA 4

La fig 4.25 compara la historia P-M de la columna 4 contra la resistencia disponible para
el caso 1; el niimero de ciclos en que se alcanza la fluencia y se presenta la articulacién
pléstica no deja de ser despreciable. El patrén de comportamiento observado es que
gobierna la flexién, con pocos cambios en la carga axial y siempre por abajo de la
condicién balanceada. Al revisar ahora los resultados con las resistencias de los casos
2 y 3 (figs 4.26 y 4.27, respectivamente), nétese que la columna tiende a comportarse
eldsticamente para cuantio se consideran todas las sobre-resistencias supuestas en este

trabajo.
2.- COLUMNA 51

Las figs 4.28 a 4.30 tienen las historias P-M de la columna 51 (extremo inferior), las
cuales se comparan contra los diagramas de interaccién que resultaron a partir de las
resistencias supuestas (casos 1, 2 y 3). Al igual que la columna 4, se llega a tener

combinaciones P-M del anélisis sfsmico ineldstico que hacen que el miembro fluya; con
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las resistencias del caso 3 la columna presenta ligera fluencia, précticamente ante cargas
axiales nulas. En general, independientemente dei tipo de resistencia, la columna 51
trabaja bajo una condicién de cargas axiales mas pequefias que en la condicién
balanceada, lo que demuestra que la falla que llegaria a tener este miembro estructural

es del tipo de tensién.

b).- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

1.- COLUMNA 4

Las figs 4.31 y 4.32 presentan la historia de fuerzas cortantes de la columna 4 y las
comparaciones contra la respuesta eldstica y la resistencia disponible de los casos 1y
3, respectivamente. Ndtese que en ambos casos la columna dispone de una reserva
adecuada de resistencia al cortante, y de esa forma sin posibilidad de una falla fragil.

La fig 4.33 compara los casos 1 y 2, observdndose que para éste Ultimo la fuerza
cortante excede ligeramente en dos ciclos la resistencia de la columna. La fig 4.34

presenta la comparacién de los casos 1y 3, sin superar la resistencia disponible.

Al comparar los casos 2 y 3 (ver fig 4.35), las respuestas muestran similitudes entre s,
con excepcién de que el caso 2 alcanza ligeramente su resistencia, como se habia

observado anteriormente.
2.- COLUMNA 51

Las respuestas de la columna 51 muestran una reserva de resistencia al cortante
suficientemente buena para evitar una falla fragil (ver figs 4.36 a 4.40). El caso 2 no
alcanza su resistencia, al revisar las fuerzas cortantes que actUan en la historia del
tiempo. Aparentemente esta columna estd bajo mejores condiciones, ante la fuerza
cortante del andlisis sismico, con respecto a la columna 4 del otro extremo del eje C.
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Cabe recordar que el buen comportamiento que ante ia fuerza cortante presentan las
columnas se debe a la reserva de resistencia que se logra cuando se disefia el refuerzo
transversal para cumplir con el requisito de confinamiento que especifican las Normas
Técnicas Complementarias para Diserio y Construccién de Estructuras de Concreto para

marcos ductiles.
c).- Historias de momentos flexionantes en vigas

1.- VIGA 13

Las figs 4.41 y 4.42 presentan la comparacién de los momentos flexionantes del andlisis
elastico contra el andlisis ineldstico de los casos 1 (disefo convencional) y 3,
respectivamente; el nimero de ciclos en que se alcanza la resistencia para el modelo con
resistencias de diseiio sin sobre-resistencias es mucho mayor, lo que indicé que el
nimero de veces que excursiona en el rango plastico fue superior; lo anterior se

corrobora al comparar la respuesta eldstica contra la resistencia proporcionada.

La fig 4.43 muestra la comparacién de los casos 1 y 2; éste Ultimo presenta
comportamiento ineldstico ligeramente menor, debido a que el nimero de ciclos en que

se alcanza el momento resistente de la seccién, es mayor para el caso 1.

Al comparar los casos 1 y 3 (fig 4.44), se observa una disminucién de ciclos que llegan
a la resistencia de la seccidn; esto es, la influencia de los efectos de sobre-resistencia
son muy favorables para la estructura, en cuanto a tener menor comportamiento
ineldstico. En la fig 4.45 se tiene la respuestas de los casos 2 y 3, con resultados
similares.

2.- VIGA 48

Las figs 4.46 y 4.47 presentan la comparacion del andlisis eldstico con el andlisis
ineldstico de los casos 1 (disefio convencional) y 3, respectivamente; el niimero de ciclos
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en que la viga fluye para el caso 1 resulta mas importante. En el modelo con resistencias
del caso 3, la viga tiende a comportarse practicamente en el rango eléstico, debido a los
efectos de las sobre-resistencias consideradas. La fig 4.48 muestra la comparacién de
las historias de momentos flexionantes del caso 1 contra el caso 2; como era de
esperarse, la viga del caso 2 presenta comportamiento ineldstico ligeramente menor. Al
comparar los casos 1 y 3 (fig 4.49), se observa que existen diferencias mayores entra
ambos; para el caso 3 solamente en dos ciclos se alcanza el momento resistente de la
seccién, lo cual indica que al tomar en cuenta los efectos de sobre-resistencia supuestos
en dicho modelo, los elementos casi se comportan elésticamente. La fig 4.50 tiene la
comparacién de los casos 2 y 3, y la diferencia entre uno y otro resulta menor que
cuando se comparan los casos 1 y 3, como era de esperarse.

De acuerdo a los resultados previos de las vigas 13 y 48, la viga del primer nivel resulta
la més esforzada, como era de esperarse segln su posicién en el marco del eje C del

edificio 1.
d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas
1.- VIGA 13

Las figs 4.51 y 4.52 tienen la comparacion de las historias de fuerza cortante del caso
eldstico con el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; de acuerdo a las
resistencias proporcionadas, aun para los resultados del anélisis eldstico, se observa que
hay una pequefia reserva de resistencia para garantizar que no se presente una falla
fragil. Al comparar los casos 1 y 2 (fig 4.53), no se tienen diferencias importantes en el
comportamiento de ambas historias; en los dos casos se cuenta con la resistencia

suficiente para evitar una falla por cortante.

La fig 4.54 compara las respuestas de los casos 1 y 3; la resistencia proporcionada es
adecuada. Similar comportamiento se observa al comparar los casos 2 y 3 (fig 4.55);

esto es, no hay indicios de que pueda ocurrir una falla fragil por cortante.
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2.- VIGA 48

Al revisar y hacer las comparaciones pertinentes de las respuestas y resistencias de
fuerza cortante (figs 4.56 a 4.60), se vuelven a observar diferencias similares a las
detectadas en la viga 13, asf como también que la viga 48 cuenta con la reserva de
resistencia suficiente para evitar una falla por cortante, lo cual habla bien del criterio de

disefio utilizado.
4.3.1.1.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas

Es necesario que los elementos estructurales al articularse tengan suficiente capacidad
de deformacién para permitir la redistribucién de esfuerzos hacia otras zonas, sin
colapsarse; en esta parte se presentan los resultados de las demandas de ductilidad local
desarrolladas, de las mismas vigas presentadas anteriormente, para fines de m.ostrar
cémo responden segun se vayan plastificando ante flexién positiva o flexién negativa,
y de esa forma ver la influencia de los efectos de sobre-resistencia supuestos en este
trabajo. Se calcularon las curvas momento-curvatura (M-¢) de cada elemento, y con
base a dichos resultados se fijé en el DRAIN-2D el porcentaje de la segunda pendiente

para definir el modelo histerético de los andlisis inelésticos.
1.- VIGA 13

La fig 4.61 presenta las historias de demandas de ductilidad local de los casos 1y 2,
con valores méximos de hasta 11.8 para el primer caso ante flexién positiva; para el
caso 2 el comportamiento tiende a ser eldstico, con demandas maximas del orden de 4.

En estudios de pruebas experimentales (ref 24) llegan hasta valores de 20.

La fig 4.62 tiene la comparacién de los casos 1 y 3; nétese que resulta muy eficiente
tomar en cuenta todos los efectos de sobre-resistencia, debido a que la viga
précticamente excursiona muy poco en el rango ineldstico, con pequerias demandas de
ductilidad. - '
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La fig 4.63 compara los casos 2 y 3, notdndose mejor comportamiento para el caso 3,
como era de esperarse. Cabe mencionar, a rafz de estos resultados, que las mayores
demandas de ductilidad local se presentan ante flexién positiva, independientemante dei

caso de resistencias utilizadas.
2.- VIGA 48

La fig 4.64 presenta las historias de demandas de ductilidad local para el extremo
izquierdo de la viga 48, casos 1 y 2; el caso 2 excursiona en menor nimero de ciclos en
el rango ineléstico, y sus valores se reducen considerablemente. Si se comparan los
casos 1 y 3 (fig 4.65), el caso 3 practicamente presenta un comportamiento eldstico,
excursionando solo dos veces en el rango ineldstico con amplitudes maximas del orden
de 1.5. La fig 4.66 compara ahora los casos 2 y 3; el nivel de fluencia que presenta esta
viga, sobre todo para el tercer caso, précticamente es nulo, con un comportamiento casi

eldstico.

Estos resultados muestran la bondad de los efectos de las sobre-resistencias supuestas
en este estudio. N6tese que en la viga 13 las demandas méximas son mas del doble de

las desarrolladas en la viga 48, debido a la ubicacién de las mismas.

4.3.1.1.8 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas méximas de -

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

Con fines de observar cémo se presenta el comportamiento ineléstico en la estructura
del eje C del modelo 1, la fig 4.67 muestra la distribucién global de las rétulas pldsticas
de los casos 1, 2 y 3, a raiz de los anélisis dindmicos inel4sticos paso a paso con el
registro SCT-EW; sagin se aumenta la resistencia de los miembros estructurales (por
medio de los efectos de sobre-resistencia), las rétulas plésticas disminuyen. Sin
embargo, cabe aclarar que en los tres casos la tendencia del mecanismo de falla es al
tipo "viga", en que todas las vigas se articulan asi como también los extremos inferiores

de las columnas de planta baja.
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Para observar con més detalle los resultados del caso 3, se procedié a revisar el
comportamiento y la aparicién de rétulas plasticas en intervalos de tiempo, cada uno de
ellos con el sismo en una y otra direccién (ver fig 4.68). La parte mas intensa, con
mayor aparicién de articulaciones plasticas, se presenta en el intervalo de tiempo 28.64
a 29.76 s, para el sismo actuando en la direccién negativa; lo anterior concuerda con la
historia de aceleraciones, debido que dicho intervalo se presenta en la parte en que las

aceleraciones del terreno tienen su mayor amplitud.

La fig 4.69 presenta las envolventes de demandas mdéximas de ductilidad local
desarrolladas por las vigas y columnas de cada nivel, Para estos célculos se emples una
longitud plédstica equivalente |,=d {un peralte efectivo), de acuerdo a lo mencionado en
el capitulo segundo.

La fig 4.69a tiene las demandas méximas de ductilidad local en vigas; las méximas
ductilidades desarrolladas se concentran en las vigas de los primeros tres niveles,
mayores para flexién positiva. El caso 3 muestra respuestas mucho més favorables,

debido a la influencia importante de los efectos de las sobre-resistencias supuestas.

En las columnas las demandas méximas de ductilidad desarrolladas se concentran
practicamente en la base del primer entrepiso (fig 4.69b); en el caso 1 se presentan,

también, deformaciones inelésticas en los entrepisos superiores 7, 8 y 9.
4.3.1.2 EJE2

4.3.1.2.1 Desplazamientos horizontales méximos e historias de desplazamientos en

azotea

La fig 4.70 presenta las envolventes de desplazamientos de los diferentes anélisis
sfsmicos dindmicos paso a paso realizados: dos andlisis eldsticos con los efectos de
empotramiento en cimentacidn e interaccién suelo-estructura; vy, tres anélisis ineldsticos

con diferentes niveles de resistencia (casos 1, 2 y 3), y con interaccién suelo-estructura.
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Las respuestas bajo la condicién de base fija (empotramiento en cimentacién) son méas
pequefias, con respecto da los resultados bajo la condicién de base flexible. Al comparar
las respuestas de los anélisis inelésticos, nétese que el caso 1 (resistencias segun disefio

convencional) es el que tiene valores mayores.

Para fines de corroborar los resultados anteriores, se procedi6 a graficar y comparar las
historias de desplazamientos en el tiempo para el nivel de azotea. Las figs 4.71y 4.72
prasentan la comparacién dei andlisis elastico con el andlisis ineldstico de los casos 1y
3, respectivamente. A medida que la estructura excursiona mds en el rango ineldstico
(caso 1), las diferencias contra la respuesta eldstica son mayores, con amplitudes
inferiores en el caso eléstico. El caso 3 tiende a comportarse eldsticamente.

Al comparar los casos 1y 2 (fig 4.73), se tienen respuestas méximas inferiores para el
modelo con sobre-resistencias. Lo anterior es mds notorio cuando se comparan los casos
1y 3 (fig 4.74); el caso 1 resulta muy desfavorable. Las diferencias entre los casos 2

y 3 (fig 4.75_) no son muy apreciables.
4.3.1.2.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A /h;

La fig 4.76 muestra las relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso
para cada uno de los andlisis llevados a cabo en el eje 2 del modelo 1: anélisis eldstico
empotrado en cimentacién, eldstico con interaccién suelo-estructura, y anélisis
inelasticos de los casos 1, 2 y 3. Los resultados del andlisis eldstico con base fija son
los que tienen valores mas pequefios. E! anélisis inelastico del caso 1 resulta ser més
desfavorable, con valores méximos del orden de 0.016, superior al nivel de disefio de
0.012; la respuesta se reduce gradualmente, segin se aumentan los efectos de sobre-

resistencia considerados.
4.3.1.2.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.77 y 4.78 presentan las historias de coeficientes sfsmicos del andlisis eléstico
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contra los casos 1y 3, respectivamente; el coeficiente sfsmico es mayor para el caso
eldstico, reduciéndose considerablemente para el caso 1, debido al mayor
excursionamiento en el rango ineldstico. El caso 3 presenta reducciones menos
importantes. Al comparar los casos 1 y 2 (fig 4.79), se tienen valores mayores del
coeficiente sismico para el caso 2, lo que indica que este Ultimo caso no presenta

deformaciones inelésticas tan importantes como ocurre en el caso 1.

La fig 4.80 tiene la comparacién de los casos 1 {resistencias segun disefio convencional)
y 3; se corrobora que en el caso 1 hubo comportamiento ineldstico mas severo, por lo
que la reduccién de la fuerza cortante basal es mas importante. Al comparar {0s casos
2y 3 (fig 4.81), las diferencias no son muy notables, pero con valores ligeramente
inferiores en aquel modelo que fluyé mas (caso 2).

4.3.1.2.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

La fig 4.82 presenta los resultados del anélisis eldstico, con desplazamientos miximos
de +20y ~25 cm, y fuerzas cortantes basales médximas de +620 y 740 t; la gréfica
corresponde a un ciclo de histéresis eldstico, nétandose ligeramente los efectos del
porcentaje de amortiguamiento critico viscoso supuesto (5 por ciento). La fig 4.83 tiene
los resultados del caso 1, con gran disipacidn de energfa. Para el caso 2 (ver fig 4.84),
la disipacién de energia disminuye, tendiendo a reducirse alin més la disipacién de
energia para el caso 3 (fig 4.85); esto es, 2 medida que hubo menor comportamisnto
ineléstico (caso 3), el 4rea de las curvas mostradas disminuyd. Las fuerzas cortantes
basales méximas fueron de 400, 500 y del orden de 600 t para los casos 1, 2y 3,
respectivamente; las diferencias anteriores muestran el nivel de reduccién de fuerzas

ocurrido en cada caso, segin el comportamiento ineldstico desarroliado.

4.3.1.2.5 Seleccién de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

ineldstico

Dado la forma del marco del eje 2 del modelo 1, sélo se selecciond la viga 13 y columna
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4, mostradas en [a fig 4.86; el marco es regular y los esfuerzos méximos se presentan
en los niveles infariores.

4.3.1.2.6 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas

Para revisar que las columnas y vigas no presentan falla fragil y garantizar la
redistribucién de efectos mediante el comportamiento ineidstico conlas rétulas plésticas,
se graficaron las historias de momento flexionante y fuerza cortante para la viga tipo,
asf como las historias de momento flexionante-carga axial y fuerza cortante para la
columna 4.

a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas

Las figs 4.87 a 4.89 presentan las historias de las relaciones carga axial-momento
flexionante de los casos 1, 2 y 3, respectivamente, a raiz del analisis inel4stico; se
compara con el diagrama de resistencias P-M calculado con el acero disponible en la
seccién transversal. La columna con resistencias segun el caso 3 muestra una cantidad
menor de ciclos en que dicho miembro alcanzé la fluencia. La columna 4,
independientemente del nivel de resistencias proporcionado, presenta un patrén de
comportamiento en que domina la flexién; las cargas axiales maximas en compresién son

inferiores a las de la condicién balanceada.
b}.- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

Las figs 4.90 y 4.91 muestran las historias de fuerzas cortantes de ia columna 4 para
los casos 1y 3, respectivamente; se presentan las resistencias y la respuesta eléstica,
para fines comparativos. La columna tiene suficiente reserva de resistencia, para evitar
que llegue a fallar por cortante. La respuesta del anélisis eléstico presenta valores
ligeramente superiores, con respecto a los del caso 1, y similares a los del caso 3. La fig
4.92 tiene la comparacion de los casos 1 y 2, con valores ligeramente superiores en el

caso con sobre-resistencia, pero por abajo del nivel de resistencia proporcionado a la
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seccién. Al comparar los casos 1y 3 (fig 4.93), se tienen mayores diferencias de fuerza
cortante, pero sin liegar a presentarse falla fragil. La fig 4.94 compara los casos 2y 3,
y las diferencias que se presentan son muy pequefias; si acaso la respuesta del caso 3

es ligeramente mayor, pero también su resistencia presenta un ligero incremento.
c).- Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.95 y 4.96 prasentan las respuestas de la viga 13 para las resistencias de los
casos 1y 3, respectivamente; se tienen también los resultados del anélisis elastico y las
resistencias proporcionadas, para fines comparativos. E! andlisis eldstico presenta
momentos flexionantes superiores a los de ambos casos. El caso 1 excursiona en el
rango ineldstico de forma més severa, de acuerdo al nimero mayor de ciclos en que la
viga llega a su fluencia. Lo anterior indica un mayor ndmero de formacién de rétulas
plasticas en el marco del eje 2 del modelo 1, para cuando las resistencias resuitan de un

diseno convencional.

La fig 4.97 presenta la comparacidn entre los casos 1 y 2; el nimero de ciclos que entra
en el rango ineldstico es menor para el caso 2. La fig 4.98 tiene la comparacién de los
casos 1 y 3; al tomar en cuenta los efectos de las sobre-resistencias, se disminuye la
excursion en el rango ineldstico. Al comparar los casos 2 y 3 (ver fig 4.99), se tienen
comportamientos similares, en cuanto al nimero de ciclos en que se alcanza la fluencia

del elemento.
d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas

Para verificar que. el comportamiento ineldstico observado se desarrolla sin que antes se
tuvieran fallas del tipo fréagil, en esta parte se revisa la historia en el tiempo de fuerzas
cortantes y se compara con la resistencia proporcionada. Las figs 4.100y 4.101 tienen
las historias de fuerzas cortantes de la viga 13 de los casos 1y 3, respectivamente, a
partir de los andlisis e_léstico e ineldstico; la viga tiene suficiente resistencia por cortante.

Los cortantes del andlisis eldstico son superiores a los del anélisis ineldstico; esto es, de
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no haber habido fluencias por fiexién, la fuerza cortante actuante eldstica excederfa la

resistencia disponible.

La fig 4.102 tiene la comparacién de los casos 1 y 2; segln aumentan las resistencias
por los efectos de sobre-resistencia, se incrementan las fuerzas cortantes que se
introducen en la seccién, pero sin Hegar a tener falla fragil. Al comparar los casos 1y 3,
la viga sigue mostrando buen comportamiento, con la suficiente reserva de resistencia
para evitar una falla fragil (fig 4.103). La fig 4.104 muestra la comparacién de las
respuestas de los casos 2 y 3, llegandose a conclusiones similares a las anteriores. Esto
es, se garantiza que en el comportamiento sismico calculado dominen los modos de falla
ductil, contandose con la suficiente reserva de resistencia para que no ocurran fallas

fragiles por cortante.
4.3.1.2.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas

Las figs 4.195 a 4.107 presentan las comparaciones de y_ de la viga 13 entre los tres
casos 1, 2 y 3, a raiz de los andlisis sismicos ineldsticos llevados a cabo. Las demandas
méximas de ductilidad local tienen amplitudes mayores ante la accién del momento
positivo; el nimero de ciclos en que se demanda mayor ductilidad local ocurre para el
caso 1, con valores mdaximos superiores a 15. En el caso 2 se tiene un comportamiento
ineldstico menos severo. El caso 3 resuita con el menor nimero de ciclos en que se
desarrolla la demanda de ductilidad, como era de esperarse. Esto es, la influencia de los
efectos de las sobre-resistencias supuestas contribuyen a que el comportamiento

ineldstico predicho no sea sobre-estimado.

4.3.1.2.8 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas méximas de

ductilidad local desarroliadas en vigas y columnas

La fig 4.108 muestra [a distribucién global de las rétulas pldsticas presentadas en las
vigas y columnas con y sin los efectos de las sobre-resistencias (casos 1, 2 y 3). Para

el caso 1 se tiene una distribucién casi generalizada de articulaciones plésticas en los
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extremos de cada una de las vigas, ademds de los extremos inferiores de las columnas
de planta baja; esto es, la tendencia del mecanismo de falla es del tipo de "viga". Sin
embargo, nétese que, para el caso 1, las columnas del entrepiso N5-N6 también llegaron
a plastificarse, ante la accién de! sismo de SCT-EW. Por otro lado, a medida que se
consideraron las diferentes sobre-resistencias supuestas {casos 2 y 3), el
comportamiento ineldstico observado present6 una cantidad menor de elementos
estructurales en que se llegé a la fluencia. El caso 3 es el que presenta menor nimero

de rétulas plasticas.

Para observar y corroborar la aparicién de fluencias en el marco del eje 2 del modelo 1,
caso 3, se llevé a cabo la revision por intervalos de tiempo de cémo se presentan cada
una de las articulaciones pl4sticas ante el sismo actuando hacia el mismo lado (ver fig
4,109). Lamayorfa de las rétulas aparecen en la fase intensa del temblor, en el intervalo
de 28.72 a 29.88 s.

También se graficaron las envolventes de demandas méximas de ductilidad loca!l "u."
desarrolladaé en vigas y columnas por cada nivel, como se observa en la fig 4.110. Se
hicieron las mismas consideraciones de célculo que en el eje C del modelo 1, presentadas

anteriormente, para la determinacién de los valores méximos mostrados en esta figura.

La figura 4.110a presenta las demandas maximas de ductilidad local en vigas, con
valores méximos para momento positivo; la zona critica se presenta en los tres o cuatro
pisos inferiores, y el caso 3 tiene los valores menores de demandas de ductilidad

desarrolladas.

La fig 4.110b muestra las demandas maximas de ductilidad desarrolladas en columnas;
el caso 1 tiene los mayores requerimientos de ductilidad, tanto en el nivel 6 como en
planta baja. Con la ayuda de las sobre-resistencias (sobre todo, para el caso 3), las

demandas méximas de ductilidad local disminuyen favorablemente.
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4.3.2. MODELO 2

4.3.2.1 EJEC

4.3.2.1.1 Desplazamientos horizontales méximos e historias de desplazamientos en

azotea

La fig 4.11 1 muestra las envolventes de los desplazamientos laterales calculados a partir
de los cinco tipos de andlisis realizados: dos anélisis eldsticos con y sin efectos de la
interaccién suelo-estructura, y los tres anélisis ineldsticos INEL. (CASO 1), INEL. (CASO
2), e INEL. (CASO 3), considerando la base flexible. Los desplazamientos del anélisis
eldstico con base fija resultan por abajo, en comparacién con los valores de los otros
andélisis. El caso 1 tiene los valores mayores de hasta 40 ¢cm, con signo positivo. Con
base a estos resultados no es posible obtener conclusiones, lo que concuerda con otros

estudios.

Las figs 4.112y 4.113 presentan las comparaciones de las historias de desplazamientos
del andlisis eldstico con el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; a partir de los
diez primeros segundos la estructura con resistencias del caso 1 excursiona en el rango
ineldstico, lo cual no ocurre sino hasta el tiempo igual @ 20 s para el caso 3, de forma
ya notoria. Al comparar los casos 1y 2 (ver fig 4.114), la respuesta maxima observada
se tiene para el modelo con resistencias del caso 1. Lo anterior todavia es més notorio

al comparar los casos 1 y 3 (fig 4.115).

4.3.2.1.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, Ay/h;

Se comparan las relaciones méximas desplazamiento relativo entre altura de entrepiso
calculadas con los diferentes analisis realizados (ver fig 4.116); los resultados del an4lisis
eldstico con empotramiento en cimentacién son los de amplitud més pequefia, y los del
anélisis ineldstico del caso 1 {resistencias obtenidas con un disefio convencional) son los

més desfavorables. Al comparar estas respuestas méximas contra el nivel permisible
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utilizado en el disedo para fines de cumplir con el estado ifmite de servicio

(7,<0.012) , nétese que son ligeramente mayores; 10 anterior ocurre precisamente
para el caso 1, que viene a ser el que mayor excursionamiento tiene en el rango
ineldstico.

4.3.2.1.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.117 y 4.118 presentan la comparacién de las historias de coeficientes
sfsmicos del anélisis eldstico con el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente;
debido al comportamiento ineldstico mas severo que se tiene en el modelo con las
rasistencias del caso 1, la reduccidn de los coeficientes sismicos, con respecto a la
respuesta eldstica, es mds importante. La fig 4.119 tiene los resuitados de los casos 1
y 2, con valores maximos del orden de 0.20 y 0.25 para unoc y otro caso,
respectivamente. Al comparar los casos 1 y 3 (fig 4.120), se observan coeficientes
sfsmicos de hasta casi 0.30 para el caso 3, por los efectos de las sobre-resistencias; la
estructura se vuelve mas resistente y por lo tanto disipa menos energla del sismo por
comportamiénto ineldstico.

4.3.2.1.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

Las figs 4.121 a 4.124 pretenden mostrar cémo se comporta globalmente el eje C del
modelo 2 ante la accién del sismo de SCT-EW, a medida que cambia su nivel de
resistencia. El caso 1 (disefio convencional) presenta los ciclos de histéresis con mayor
cantidad de energla disipada, con mayor deformacién laterai, y con menor fuerza

cortante basal.

Para el caso 2 {a resistencia de la estructura se incrementa en comparacién con el caso
1, y el comportamiento tiene menor cantidad de drea de histéresis. En el caso 3 lo
anterior es més relevante, con menor disipacion de energia por deformaciones ineldsticas
con respecto al caso 1.
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4.3.2.1.5 Seleccién de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

ineldstico

La fig 4.1 25 muestra los extremos de los elementos viga y columna tipo, para observar
los efectos locales del comportamiento sismico ineldstico ante el registro SCT-EW; los
miembros son las vigas 13 y 22 de los niveles 1 y 3, y las columnas 4, 30 y 43,
localizadas en el primer entrepiso. La seleccién previa se hizo con fines de poder
observar qué pasa en los mismbros estructurales cuando se tiene este tipo de

irregularidades.
4.3.2,1.6 Historia de elementos mecénicos en vigas y columnas

Como ya se ha mencionado anteriormente, para garantizar que en el cormportamiento
sismico observado en los elementos estructurales rigieran los modos de falla ductil y no
los frégiles, en esta parte se presentan las historias de momento flexionante y fuerza
cortante para las vigas, y para las columnas las historias de las relaciones P-M y
cortante; en éstas también se tienen sus resistencias correspondientes, para fines

comparativos.
a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas
1.- COLUMNA 4

Las figs 4.126 y 4.127 tienen las relaciones P-M de los casos 1 y 3, respectivamente,
las cuales se comparan con los diagramas de interaccién calculados a partir de los
armados disponibles; ndtese que la columna excursiona en varios ciclos en el rango
ineldstico, y que el nivel de las fuerzas axiales de compresién estd por abajo de la
condicién balanceada. Lo anterior muestra la bondad del disefio y del tipo de falla de
tensién (dtctil) que tienen las columnas de esta estructura. Con las resistencias del caso

3, la columna también excursiona en e! rango ineldstico, pero con giros inferiores a los
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del caso 1. Estos resultados comprueban la aparicién de rétulas plésticas en estos
miembros estructurales.

2.- COLUMNA 30

Las figs 4.128 y4.129 presenian ahora las historias de carga axial-momento flexionante
de la columna 30, a rafz de! anélisis ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; la
columna es un miembro interior. La columna trabaja esencialmente a flexién,
presentandose un gran nimero de ciclos en el que excursiona en el rango ineldstico, Los
resultados del andlisis ineldstico con resistencias del caso 3 muestran una ligera
disminucion de ciclos en que se presenta comportamiento inelastico.

3.- COLUMNA 43

La columna 43 corresponde a la zona del marco del eje C del modelo 2 en que se
encuentra la ir!'egularidad debido a la rampa para estacionamiento; es por esto que su
altura Hega hasta el nive!l 3. Las figs 4.130 y 4.131 presentan las historias carga axial-
momento flexionante para los casos 1 y 3, respectivamente; en ambos casos se
compara contra la resistencia disponible de la saccién. El nimero de ciclos en que la
columna excursiona en el rango ineldstico no es de consideracidn, independientemente
del tipo de resistencia. La columna trabaja principalmente a flexién, bajo cargas axiales
relativamente pequenias, por abajo de la condicién balanceada; esto es, no obstante la
altura de esta columna, sucomportamiento ingldstico resulta muy favorable. Al comparar
- las respuestas de ambos casos analizados, se observa que el nimero de ciclos en que
excursiona la estructura en el rango ineldstico disminuye segiin se toman en cuenta los
efectos de las sobre-resistencias. Cabe sefialar que este miembro estructural se disefi6é
»bajo los mismaos principios y criterios utilizados en el resto de la estructura, por lo que
los resultados mostrados en esta parte indican que dicha columna en ninglin momento

quedd con un margen de seguridad menor, a pesar de la irregularidad de la estructura.

75



b).- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

1.- COLUMNA 4

Para verificar que dominaron los modos de falla ductil y asf garantizar que no se presente
falla fragil, se obtuvieron historias de fuerza cortante y se comparé contra la resistencia
ante cortante. Las figs 4.132 y 4.133 presentan la comparacién de respuestas de un
anélisis eldstico con el andlisis ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; se tienen
reducciones més importantes de fuerza cortante para el caso 1, con respecto de la

raspuesta elistica. En ambos casos la resistencia de la columna es adecuada.

Al comparar los casos 1 y 3 (fig 4.134), se presentan respuestas mayores para el
modelo con las sobre-resistencias, pero, también con mayor resistencia, la cual nunca
llega a excederse. Cabe aclarar que la columna 4 est4 ubicada en el extremo opuesto de

la zona del hueco, por cuestionss de la rampa para estacionamiento.

2.- COLUMNA 30

Las figs 4.135 y 4.136 muestran las historias de fuerza cortante de una de las columnas
interiores, donde se compara la respuesta eldstica contra la inelédstica de los casos 1y
3, respectivamente; nétese la gran disminucién de fuerzas cortantes ineldsticas para el
caso 1, lo cual indica que excursion6 més an el rango post-eldstico. En ambos casos se
satisface la condicién de que el cortante resistente es mayor que la fuerza cortante
actuante.

Al comparar los casos 1 y 3 (fig 4.137), las fuerzas resultan mayores para el caso 3,
pero en ningln ciclo se excede la resistencia disponible. Cabe mencionar que la
respuesta de la columna 30 resulta mayor que para la columna 4, debido a la ubicacion

de uno y otro miembro.
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3.- COLUMNA 43

Las figs 4.138 y 4.139 presentan la comparacién de las historias de fuerza cortante del
andlisis eldstico con el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; el miembro 43
corresponde a la columna extrema del marco en estudio, con triple altura. Nétese que
la resistencia proporcionada al elemento resulté excasivamente grande contra la fuerza
cortante actuante, independientemente del comportamiento eldstico e inelastico. Esto
es, debido a que la columna es muy esbelta y trabaja principalmente a flexién, como ya
se habfa observado anteriormente al ravisar las historias P-M contra el diagrama de

interaccion de diserio, los efectos de cortante son poco significativos.

Al comparar las respuestas de los casos 1 y 3 (ver fig 4.140), se corrobora que la
seccién es, por mucho, adecuada ante la accién de la fuerza cortante. La diferencia en
comportamiento ante la accién de la fuerza cortante de las tres columnas mostradas es

muy importante, sobre todo al comparar contra la respuesta de la columna 43.
c).- Historias de momentos flexionantes en vigas
1.- VIGA 13

Las figs 4.141 y 4.142 presentan la comparacién de las historias de momento
flexionante del andlisis eldstico contra el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente.
Con las resistencias de!l caso 1 se tiene un gran nimero de ciclos en que se alcanza la
fluencia y se excursiona en el rango ineldstico. El momento flexionante actuante eléstico
resulta mas del doble de la resistencia proporcionada en el caso 1. Para el caso 3 se
tiene menos comportamiento ineldstico. La fig 4.143 tiene la comparacién de los casos

1 y 3; nétese claramente que con el efecto de las sobre-resistencias la viga 13 presenta
menos ciclos en que se alcanza su capacidad a |a flexién. Cabe aclarar que la viga 13
ests localizada en la crujia central del primer nivel, arriba de planta baja.
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2.- VIGA 22 (EXTREMO IZQUIERDQ)

Las figs 4.144 y 4,145 muestran la comparacién de las historias de momento
flexionante del extremo izquierdo de la viga 22, como resuitado del anélisis eldstico
contra el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; la viga con las resistencias del
caso 1 tiene més ciclos en los que se alcanza su resistencia, y la respuesta eléstica es
més de tres veces la capacidad proporcionada.

Al observar la fig 4.146, en donde se comparan los andlisis ineldsticos de los casos 1
y 3, se corrobora que Ia ayuda de los efectos de las sobre-resistencias resulta muy
significativo, al reducir de forma importante el comportamiento ineldstico en los

miembros.

La viga 22 pertenece a la crujfa extrema del tercer nivel, donde se localiza el husco por

la rampa para estacionamiento.

3.- VIGA 22 (EXTREMO DERECHO)

Las figs 4.147 y 4.148 presentan la comparacién de las historias de momento
flexionante del andlisis eldstico contra el andlisis ineldstico de los casos 1 y 3,
respectivamente; los efectos de las sobre-resistencias evitan que el ndmero de ciclos en -

que-se alcanza la fluencia sea menor, como ocurre con el caso 3.

En la fig 4.149 se tiene la comparacién del andlisis ineldstico de los casos 1 vy 3,
aprecidndose para el caso 3 un decremento en el nimero de los ciclos en que se
excursiona en el rango ineldstico. De acuerdo a estos resultados, se observa que el
criterio de disefio utilizado favorece para que esta viga no resulte en condiciones maés

severas de las que aparentemente pudiera estar, por la presencia del hueco.
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d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas

1.- VIGA 13

Las figs 4.150 y 4.151 presentan la comparacién de las historias de fuerza cortante del
andlisis eldstico contra el ineldsticode los casos 1 y 3, respectivamente; en ambos casos
no se excede la rasistencia disponible y se tiens una importante reduccién de las fuerzas
cortantes para el caso 1, debido al mayor excursionamiento en el rango no lineal. Esto

es, hay reserva suficiente de resistencia al cortante para evitar que ocurra una falla fragil.

La fig 4.152 muestra la comparacién de los casos 1 y 3, observandose un incremento
en las fuerzas cortantes para el modelo con las sobre-rasistencias; sin embargo, se

garantiza que la seccién no presentara falla fragil.

2.- VIGA 22 (EXTREMO IZQUIERDO)

Las figs 4.153 y 4.154 tienen la comparacién del andlisis el4stico contra el ineldstico de
los casos 1 y 3, respectivamente; el patrén de comportamiento es similar al de la viga
13, con una clara reserva de resistencia al cortante. Al comparar las respuestas de los
casos 1y 3 {fig 4.155), larespuesta del caso con sobre-resistencias resulta mayor, pero
sin exceder la capacidad disponible. Esto es, vuelve a corroborarse que el refuerzo
transversal por confinamiento logra que la resistencia al cortante sea mayor que la

solicitacion correspondiente.

3.- VIGA 22 (EXTREMO DERECHO)

Las figs 4.156 y 4.157 muestran la comparacién de las historias de fuerza cortante de
la viga 22, extremo derecho, entre el anélisis eldstico y el ineldstico de los casos 1y 3,
respectivamente, encontréndose practicamente un patrén similar de comportamiento al
observado anteriormente en las otras vigas. Sucede lo mismo al comparar las respuestas

inelasticas de los casos 1 y 3 (fig 4.158). Esto es, se vuelve a corroborar que la
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resistencia al cortante disponible resulta siempre mayor que fa fuerza actuante, lo cual

garantiza que el modo de falla fragil no controle el comportamiento.
4.3.2.1.7 Historias de demandas de ductilidad iocal desarrolladas en vigas

1.- VIGA 13

Enlasfigs 4.159 y 4.160 se comparan las historias de demandas de ductilidad local para
la viga 13 del caso 1 contra los casos 2 y 3, respectivamente. La viga con resistencias
nominales presenta respuestas mayores, con valores méximos del orden de 4, =5. El
caso 3, como era de esperarse es el que tiene menores demandas. Esta viga 13

pertenece al primer nivel.

2.- VIGA 22 (EXTREMO IZQUIERDO)

¥
La viga 22 presenta mayores demandas de ductilidad local con respecto de la viga 13,
debido a los.efectos locales del hueco por la rampa; hay diferencias, entre los valores
méximos de ambas vigas, del orden del doble. Las figs 4.161 y 4.162 comparan los
andlisis ineldsticos del caso 1 contra los casos 2 y 3, respectivamente. El modelo con
resistencias nominales excursiona en un nimero considerable de ciclos en el rango

ineldstico, mientras que en el caso 3 se reducs de forma importante.

3.- VIGA 22 (EXTREMO DERECHO)

Las figs 4.163 y 4.164 presentan las historias de demandas de ductilidad local para la
viga 22 en su extremo derecho, donde se compara la respuesta del caso 1 contra la de
los casos 2 y 3, respectivamente. Nuevamente el caso 1 tiene un considerable nimero
de ciclos en que excursiona en el rango ineldstico. En cambio, 1a viga con resistencias

del caso 3 presenta una notoria disminucién de ciclos que trabajan en el rango inelédstico.

Al comparar las demandas de ductilidad local desarrolladas por la viga 22, ambos
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extremos, se observa que el extremo derecho tiene valores mayores y adem4s en un
nimero de ciclos también superior. Sin embargo, cabe mencionar que las diferencias no
resultan ser mas grandes debido a la bondad del criterio de disefio utilizado. Conviene
de todas formas que en los miembros cercanos a la irregularidad, de acuerdo a estos
resultados, se tenga mayor cuidado durante el disefio {ver, por ejemplo, las diferencias

entre las vigas 13y 22).

4.3.2.1.8 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas méximas de

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

La fig 4.165 presenta la distribucién global de rétulas pldsticas que resulté de los
diferentes tipos de andlisis inelasticos realizados en la estructura del marco C del modelo
2, casos 1, 2 y 3. Nétese que a medida de que los efectos de las sobre-resistencias son
mayores (caso 3), hay una importante disminucién de vigas que alcanzan su fluencia. La
tendencia del mecanismo de falla, independientemente del caso de resistencias, es del
tipo "viga" (columna fuerte-viga débil}, con una distribucién précticamente generalizada
de rétulas plésticas en los extremos de las vigas; solo las columnas de planta baja,

extremos inferiores, son las que presentan comportamiento ineldstico.

Para entender mejor la formacidn de las rétulas plasticas, durante la historia del tiempo
y ante los efectos del sismo en una y otra direccion, se procedié a rastrear la aparicion
de éstas en intervalos de tiempo para cada direccién del sismo; esta tarea se realizé
solamente para los resultados del andlisis ineldstico con las resistencias del caso 3 (ver
fig 4.166). El mayor nimero de rétulas pldsticas se presentd para el intervalo de tiempo
de 28.76 a 29.88 s, que corresponde al tramo en que las aceleraciones del terreno son

maéximas.

La fig 4.167 tiene las gréficas de las envolventes de las demandas maéximas de ductilidad
local "y, " desarrolladas por nivel para vigas y columnas. En vigas se tiene las respuestas
mayores ante la accién del momento flexionante positivo (tensiones en la parte inferior);

el caso 1 es el que tiene valores superiores, y en el tercer nivel (vigas de la crujia del
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hueco) ocurren fas demandas maximas. Se considera una longitud pléstica efectiva de
l.=d. La fig 4.167b presenta las demandas méximas de ductilidad local desarrolladas por
las columnas; solamente se tiene en el extremo inferior de los miembros del nivel 1, con

los valores mayores para el caso 1.
4.3.2.2 EJE 2

4.3.2.2.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en

azotea

Las envolventes de los desplazamientos de los diferentes anélisis realizados (eldstico
empotrado en cimentacioén, elédstico coninteraccion suelo-estructura, inelastico para cada
uno de los casos 1, 2 y 3) se muestran en la fig 4.168; el m&ximo desplazamiento es
positivo y pertenece al andlisis ineldstico del caso 1. El andlisis eldstico con la base fija
presenta respuestas muy pequefias; esto es, la consideracién de empotramiento resulta
demasiado conservador, con respecto a los resultados de los andlisis con base flexible.
Las diferenc.ias entre los casos 2 y 3 son poco significativas; si acaso, es més flexible

el modelo con las resistencias del caso 2.

Para fines de observar la variacién en el tiempo de este tipo de respuesta sismica, se
determinaron también las historias de desplazamientos en azotea de cada uno de los
casos de andlisis anteriores, asi como las comparaciones respectivas. Las figs 4.169 y
4.170 comparan los desplazamientos elésticos e inelasticos de los casos 1 a 3,
respectivamente; a medida que la estructura excursiona més en el rango ineldstico (caso
1), mayores son las diferencias entre el comportamiento eldstico y el ineléstico. El eje

2 del modelo 2 con las sobre-resistencias del caso 3 tiende a la respuesta eldstica.

ta fig 4.171 muestra la comparacién de los andlisis ineldsticos de los casos 1 y 2; en
el andlisis con el caso 2 se tiene una reduccién de respuesta, pero al final de la
excitacién se tiene una deformacién permanente. La reduccién del desplazamiento y la
presencia de una deformacién permanente también se observa al comparar los casos 1

82



y 3 (ver fig 4.172). La fig 4.173 presenta los anélisis ineldsticos de los casos 2 y 3,
observandose que las diferencias entre ambos modselos no son muy apreciables.

4.3.2.2.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A,/h;

La fig 4.174 tiene las relaciones A,/h; méximas calculadas con cada uno de los andlisis
sfsmicos llevados a cabo; se muestran los niveles permisibles de deformacién angular de
entrepiso que especifica el c6digo, para fines comparativos. Cabe recordar que se
dimensioné para cumplir con el limite superior de 0.012. Los modelos eldsticos con y sin
efectos de interaccién presentan respuestas del orden del nivel permisible inferior
(0.006), con valores mayores para la condicién de base flexible. Al considerar el
comportamiento ineldstico, base no rigida, las respuestas A;/h;, se incrementan
significativamente, en particular para el modelo con las resistencias nominales (caso 1,
sin sobre-resistencia), pero con valores méximos cercanos al nivel de disefio de 0.012.
Esto es, el criterio de disefio utilizado parece congruente contra las respuestas ineldsticas

maéximas calculadas paso a paso.
4.3.2.2.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.175 y 4.176 presentan las historias de cosficientes sismicos de los anélisis
elésticos e ineldsticos de los casos 1 y 3, respectivamente; el caso 1 tiene mayor
comportamiento ineldstico, lo cual se refleja en las diferencias mayores del coeficiente
sismico, con respecto a la respuesta eléstica. Las figs 4.177 y 4.178 muestran ia
comparacion de los coeficientes sismicos inelésticos del caso 1 contra los casos 2 y 3,
respectivamente; se presentan mayores diferencias de los coeficientes sismicos entre
los casos 1y 3. Y, la fig 4.179 compara las respuestas de los casos 2 y 3, con valoras
ligeramente mayores para el modelo con sobra-resistencias completas, de acuerdo a lo

supuesto en este estudio.
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4.3.2.2.4 Relaclones fuerza cortarite basal-desplazamiento lateral de azotea

La fig 4.180 muestra las relaciones correspondientes para el andlisis con resistencias
grandes, observandose practicamente un comportamiento eldstico-lineal, con valores
maximos de 26 cmy 700 t, aproximadamente. La fig 4.181 presenta ahora la respuesta
para el andlisis ineldstico del caso 1, con una cantidad importante de area histerética
debido a la disipacién de energla por comportamiento ineldstico, con valores maximos
de 40 cm y 400 t. La disipacion de energla disminuye para el andlisis ineldstico del caso
2 {(ver fig 4.182). Y, para el caso 3 el comportamiento ineldstico observado tiende a
tener muy poca érea interna, debido a los efectos de las sobre-resistencias (fig 4.183);

los valores méaximos desarrollados son del orden de 30 cm y 600 t.

4.3.2.2.5 Seleccién de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

inelastico

Debido a la regularidad y simetria que presenta el eje 2 del modelo 2, para observar los
efectos locales del comportamiento sismico inelédstico ante el registro SCT-EW, s6lo se
consideraron la viga 13 y la columna 4, como se aprecia en la fig 4.184. Dichos

extremos son de los més esforzados.
4.3.2.2.6 Historia de elementos mecdénicos en vigas y columnas

Se obtienen las historias en el tiempo de la variacién del momento flexionante y cortante
para vigas, y las relaciones carga axial-momento flexionante e historias de fuerza
cortante de columnas. Se analizan las historias en el tiempo de la fuerza cortante para
revisar que dicho modo de falla no domina en el comportamiento, y asi garantizar la

distribucién de esfuerzos y la aparicién de rétulas plasticas.
a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas

La fig 4.185 presenta las relaciones P-M del extremo inferior de la columna 4, a raiz de!
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andlisis ineldstico con las resistencias del caso 1, observdndose que en un nimero
paquefio de ciclos se excursiona en el rango no lineal. Los resultados para el andlisis
ineldstico del caso 2 muestran que el nimero de ciclos en que se alcanza al
comportamiento ineldstico disminuye, con respecto de los resultados del caso 1. Y, la
fig 4.186 indica que las combinaciones carga axial-momento flexionante del anélisis
ineldstico del caso 3, nunca alcanzaron la resistencia proporcionada, lo que corrobora
que no hubo rétulas plésticas en este miembro estructural; nétese que las cargas axiales
astén por abajo de la condicién balanceada, y que debido a las fuerzas sfsmicas dichas

cargas verticales fluctian entre 0 y 500 t, aproximadamente.
b).- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

Las figs 4.187 y 4.188 muestran la comparacién del andlisis eldstico e ineldstico de los
casos 1 y 3, respectivamente; en ambos casos el disefio por cortante es adecuado. La
fig 4.189 indica la comparacién de fuerzas cortantes entre los casos 1 y 3, con
respuestas muy similares; si acaso, se presentan algunos ciclos con valores maximos
negativos para el modelo con sobre-resistencias. La seccién es adecuada ante posibles

dafios por fuerza cortante.
c).- Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.180 y 4.191 presentan las historias de momento flexionante del andlisis
eldstico contra el ineldstico de los casos 1 y 3, respectivamente; para la viga con
resistencias del caso 1 se tisne un numero extraordinario de ciclos en que se llega a la
fluencia, tanto para momento positivo como negativo. Los momentos flexionantes
negativos eldsticos llegan hasta 250 t-m, mientras que la resistencia disponible es del
orden de la mitad para el caso sin efectos de las sobre-resistencias. Con la participacién
de estas sobre-resistencias, el comportamiento de la viga muestra un ntimero menor de
ciclos en que la capacidad a flexi6bn se ve alcanzada. La respuesta de la viga con
resistencias del caso 3 tiende a parecerse a la del comportamiento eldstico, cuando se

obliga que no ocurran fluencias proporcionando resistencias muy grandes.
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Se realiza la comparacién de los andlisis inelésticos de los casos 1y 3 (fig 4.192),
teniendose una disminucién de ciclos en que se excursiona en el rango ineléstico para

el caso con los efectos de sobre-resistencias.
d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas

Las figs 4.193 y 4.194 presentan la comparacién del anélisis eldstico contra el inelastico
de los casos 1 y 3, respectivamente, con una reduccién importante en las fuerzas
cortantes para el caso 1, con respecto de la respuesta eldstica. Para el caso 3 las
diferencias entre ambos comportamientos resulta poco significativo, debido a que hay
poco excursionamiento en el rango post-eldstico. Lo anterior se corrobora al comparar
las respuestas de los casos 1 y 3 (fig 4.195). Con base este tipo de gréficas se

comprueba que la viga no sufrird falla por cortante.
4.3.2.2.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas

Las figs 4.196 y 4.197 presentan la comparacion de las historias de demandas de
ductilidad local desarrolladas en el extremo izquierdo de la viga 13 del primer nivel del
marco del eje 2 en el modelo 2, para los andlisis ineldsticos del caso 1 contra los casos
2 vy 3, respectivamente. Las méximas demandas de ductilidad (del orden de u4, =9) se
presentan ante la accién del momento positivo, con un nimero mayor de ciclos en que
se excursiona en el rango ineldstico para el caso 1. Los casos con los efectos de sobre-
resistencias, en particular el caso 3, tienen una reduccién importante en los valores
méximos de demanda de ductilidad local desarrollada, con resultados cercanos a la
unidad. Esto es, se comprueba la bondad de las sobre-resistencias, para disminuir

drasticamente las deformaciones ineldsticas en los miembros estructurales.

4.3.2,2.8 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas méximas de

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

La fig 4.198 muestra la distribucion global de rétulas plasticas obtenidas a partir de los
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tres andlisis inelésticos realizados con y sin los efectos de las sobre-resistencias;
independientemente del caso considerado, la tendencia del mecanismo de falla es del
tipo "viga", con una distribucién practicamente generalizada de rétulas plasticas en los

miembros horizontales. El caso 3 tiene un menor nimero de articulaciones plasticas.

Posteriormente, a rafz de los resultados del anélisis ineldstico del caso 3, se rastreé la
aparicién de las rétulas plasticas en intervalos de tiempo con la finalidad de observar el
comportamiento de éstas en la historia del tiempo (ver fig 4.199). En el intervalo de
tiempo 28.64 a 29.76 s se presenta la mayor aparicién de rétulas, ante el sismo en una
sola direccién; dicho intervalo corresponde con el tramo en que las aceleraciones del

terreno son méximas.

La fig 4.200 presenta las envolventes de las demandas méaximas de ductilidad local "u "
de vigas y columnas por cada nivel, para cada tipo de resistencias consideradas (casos
1 a 3); n6tese que hay una reduccién importante en las respuestas de este tipo al
considerar los efectos de las sobre-resistencias. En columnas sélo hay comportamiento
inelastico en los extremos inferiores de planta baja, con valores méximos de y, =4 para
el caso 1, y con g =1.1 para el caso 3; esto es, con la ayuda de las sobre-resistencias,
las columnas casi se comportan eldsticamente. En cambio, en vigas se llegan a .
desarrollar 4, maximas de hasta 16 para el caso 1, y de casi 4 para el caso 3; los valores

maximos corresponden a las vigas del nivel 4.
4.3.3 MODELO 3
4.3.3.1 EJEC

4.3.3.1.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en

azotea

Las envolventes de desplazamientos laterales de los diferentes anélisis se muestran en

la fig 4.201; en el nivel 1, por la doble altura que se tiene en el entrepiso PB-N1, se
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presenta un cambio de rigidez lateral, con respecto al resto de! edificio. Las respuestas
calculadas al considerar el empotramiento en cimentacién resultan por abajo, al
compararlos con los de la condicién de base flexible. En este trabajo solo se consideran
los efectos de la interaccién suelo-gstructura en los andlisis ineldsticos. Los resultados
de los andlisis ineldsticos {casos 1, 2 y 3 de resistencias) muestran patrones de
comportamiento y amplitudes muy similares entre si; esto es, con base a este tipo de
respuesta no se deduce como varfa el comportamiento ineldstico entre un caso y otro.

Las figs 4.202 y 4.203 comparan las historias de desplazamientos en azotea para el
anélisis eldstico con el ineldstico de los casos 1y 3, respectivamente; se tienen mayores
diferencias entre la respuesta eldstica e ineldstica para el caso 1, tanto en amplitudes
como en el "ablandamiento” que sufre el edificio segun va entrando en el rango no lineal.
Las figs 4.204 y 4.205 tienen la comparacién de desplazamientos de los anélisis
ineldsticos del caso 1 contra los casos 2 y 3, respectivamente; |las respuestas son
similares. Si acaso se nota que el modelo con las resistencias del caso 1 presenta mayor
comportamignto ineldstico, al tener deformaciones permanentes més grandes, asf como
también ciclos con respuesta ligeramente desfasada con respecto a la de los casos 2y
3.

4.3.3.1.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A,/h,

La fig 4.206 muestra las relaciones Ay/h; méaximas calculadas a partir de los diferentes
andlisis realizados. Las respuestas ineldsticas con las resistencias del caso 1 (nominales)
y con los efectos de interaccién suelo-estructura, son los que mayores valores
presentan, con amplitudes méximas del orden de 0.0138; los otros casos (2 y 3) tienen
resultados ligeramente inferiores al caso 1. La consideracién de que la base es rigida
proporciona respuestas que dejan mucho que desear, por suponer una condicién de
apoyo menos flexible. Cabe recordar que en este edificio el nivel permisible de
deformacién angular de entrepiso fue de 0.012. Esto es, las respuestas méximas
ineldsticas presentadas en esta parte muestran la bondad del disefio, ante un registro del
tipo de SCT-EW.
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4.3.3.1.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.207 y 4.208 comparan las historias de coeficientes sismicos del anélisis
elastico y del ineldstico de los casos 1y 3, respectivamente; para el caso 1 se tienen
reducciones de hasta 60 por ciento de la fuerza cortante basal, debido al
excursionamiento importante que esta estructura tiene en el rango no lineal. Para el caso
3 la disipacién de energia por comportamiento ineldstico es menor, debido a los efectos
de las sobre-resistencias. Al comparar-los resultados de los anélisis ineldsticos 1 y 2 (fig
4,209), 1y 3 (fig 4.210), se verifica que el caso con resistencias nominales es el que
mayor fluencia presenta, y por {o tanto mayor reduccién de los coeficientes sismicos.

4.3.3.1.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

Para fines de observar el comportamiento ineléstico global de la estructura del eje C del
modelo 3, se obtuvieron las curvas de las relaciones fuerza cortante basal contra
desplazamiento en azotea (ver figs 4.211 a 4.214). Cuando a la estructura se le obliga
a comportarse eldsticamente se presentan A, =44 cm y V., =800 t; al permitir que
ocurran fluencias se tiensn respuestas méximas de: caso 1 (39 cm, 310 t); caso 2(38
cm, 4001); caso 3 (38 cm, 480 t). Nbtese que a medida que las sobre-resistencias son
mayores (caso 3), el drea dentro de las curvas disminuye; esto es, se tiende a un

comportamiento eldstico.

4.3.3.1.5 Seleccion de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

ineldstico

La fig 4.215 muestra los extremos de los elementos viga y columna tipo, para los cuales
se obtienen y gréfican en la historia del tiempo sus deformaciones inelésticas; los
miembros son la viga 10 y la columna 4, localizados en la parte inferior del marco del eje
C del modelo 3.
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4.3.3.1.6 Historia de elementos macénicos en vigas y columnas

Se grafican las historias en el tiempo las relaciones carga axial-momento flexionante y
de fuerza cortante para la columna 4, asl como las historias de momento flexionante y
de fuerza cortante para la viga tipo. En cada una de las gréficas se proporcionan las
resistencias correspondientes, para fines de observar bajo qué condiciones quedé el
miembro estructural, y de esa manera confirmar qué modo de falla dominé en el

comportamiento desarrollado.
a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas

Las figs 4.216 y 4.217 comparan las relaciones P-M del anélisis sismico contra la
resistencia proporcionada de la columna 4 para los casos 1 y 3, respectivamente; hay
una disminucién de ciclos en que se alcanza la fluencia, para la columna con efectos de
las sobre-resistencias. Los niveles méximos de la carga axial de compresién estén por
abajo de la condicién balanceada, vy la variacién de dichas cargas verticales, debido al

sismo, es del orden de 500 t.
b).- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

Las figs 4.218 y 4.219 comparan las historias de fuerza cortante para la columna 4 con
comportamiento eldstico e ineldstico para los casos 1 y 3, respectivamente. Este tipo de
gréficas se obtienen para confirmar que las columnas no presentaran falla frégil; se
observa para el caso 1 (ineldstico) una gran disminucién de las fuerzas, debido a la
fluencia que presenta dicha estructura. En cambio, para el caso 3 la tendencia de
comportamiento es hacia el rango eldstico. La fig 4.220 compara las respuestas de los
andlisis ineldsticos de los casos 1 y 3; nétese que aparece un incremento importante de
fuerza cortante, seguin se incrementan los efectos de las sobre-resistencias. Cabe aclarar
que en estos miembros se cuenta con la reserva suficiente de resistencia, para garantizar

que no ocurrirdn fallas del tipo fragil por cortante.
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c).- Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.221 y 4.222 comparan las historias de momento flexionante del extremo
izquierdo de la viga 10 de los anélisis el&stico e ineldstico de los casos 1 y 3,
respectivamente; los resultados del caso 1 muestran una clara reduccién en los
momentos flexionantes, asi como también un nimero grande de ciclos en que se
excursiona en sl rango ineldstico al alcanzarse el momento resistente disponible en la
seccién. La viga para el caso 3 esté bajo condiciones de fluencia menos drésticas, como

se puede observar, también, en la fig 4.223.
d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas

Al revisar y comparar las fuerzas cortantes actuantes contra las resistencias disponibles
se verifica que el modo de falla que rige no es del tipo fragil; esto es, se cuenta con la
reserva suficiente de capacidad para evitar este tipo de falla, debido al refuerzo
transversal necesario por confinamiento. Las figs 4.224 a 4.226 corroboran lo

anteriormente explicado, independientemente del caso de resistencia utilizado.
4.3.3.1.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas

Al comparar las historias de demanda de ductilidad local del extremo izquierdo de la viga
de interés, se comprueba que los resultados con méxima amplitud se presentan para ei
caso 1 (resistencias nominales) con y_de hasta 9.5 para flexién positiva, mientras que
para el caso 3 (con todas las sobre-resistencias consideradas en este trabajo), los valores

méximos se reducen a 4 =4.5 (figs 4.227 y 4.228).

4.3.3.1.8 Distribucién global de articulaciones pldsticas y demandas méaximas de

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

La fig 4.229 tiene la distribucién global del comportamiento inelastico desarrollado en

la estructura del eje C del modelo 3, de acuerdo a los tres anélisis dindmicos paso a paso
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realizados; el patr6n de comportamiento es similar para los tres casos de resistencias,
con una distribucién generalizada de fluencias en las vigas y extremos inferiores de
columnas de planta baja, pero con un nimero menor de articulaciones plésticas al tomar

en cuenta los efectos de las sobre-resistencias.

La fig 4.230 muestra los efectos sfsmicos, por intervalos de tiempo y con la accién en
una misma direccién, de la aparicién de rétulas plasticas del caso 3. En el intervalo de
tiempo 27.76 a 28.88 s se presenta la maxima aparicién de articulaciones plasticas;
dicho intervalo coincide con la fase mads intensa del acelerograma SCT-EW utilizado en
este trabajo; como era de esperarse.

Finalmente, la fig 4.231 presenta las envolventes por nivel de demandas de ductilidad
local "y, " para las vigas y columnas. En las vigas las 4, méximas se presentan para
momento flexionante positivo, con los valores mayores en los miembros del nivel 2;
dichas respuestas se reducen significativamente al tomar en cuenta los efectos de las
sobre-resistencias. Las demandas méximas de ductilidad en columnas se tienen en el
extremo inferior del nivel 1. Cabe aclarar que en el nivel 2 hubo cambio de dimensiones
en vigas y columnas; lo anterior resulté que en dicha aitura se concentraron las
deformaciones inelésticas superiores. Por otro lado, el disefio de las vigas ante flexién
positiva, debido a los cambios de signo de la accidn, no resulta totalmente satisfactorio,

de acuerdo a las respuestas presentadas en esta parte.
4.3.3.2 EJE2

La estructura del modelo 3 en la direccién del eje 2 cuenta con una crujia adicional con

respecto de la direccion del eje C, anteriormente presentado.

4.3.3.2.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en

azotea

La fig 4.232 tiene las envolventes de los desplazamientos laterales, para los diferentes
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andlisis realizados: eldstico empotrado en cimentacién, eldstico con interaccién suelo-
estructura, y los tres anélisis ineldsticos (casos 1, 2 y 3). Las respuestas del anélisis
eléstico con base fija resulta muy por abajo de las de la condicién de base flexible; esto
es, resulta ser una condicién demasiado rigida. Al comparar los resultados de los tres
andlisis ineldsticos, nétese que no hay diferencias importantes, lo que hace diffcil

concluir al respecto, en cuanto a los efectos de las sobre-resistencias considerados.

Las figs 4.233 a 4.236 presentan las comparaciones de las historias de desplazamiento
en azotea para los diferentes anélisis realizados y corroboran que con base a este tipo
de respuesta no es facil llegar a conclusiones que sean importantes. Si acaso se cbserva
que hay un "ablandamiento" en la estructura cuando excursiona en el rango ineldstico,

y que para sl caso 1 se tiene mayor comportamiento en el rango no lineal.
4.3.3.2.2 Desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A,/h,

La fig 4.237 tiene las envolventes de las relaciones A./h; calculadas en tiempos
diferentes para cada uno de los andlisis sismicos dindmicos paso a paso realizados;
aunque este tipo de resultados no son rigurosamente vélidos, de todas formas ayudan
a mostrar la variacién de este pardmetro, y asf poder compararlo con el nivel permisible
de la deformaci6n angular de antrepiso de 0.012, utilizado en este trabajo. Para los
desplazamientos obtenidos con la condicién de empotramiento en cimentacién, se tienen
los A,/h; més pequenos, comparados con los de interaccién suelo-estructura. Los valores
maximos de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso son para el caso 1, y
ocurre en los entrepisas inferiores. Estos valores maximos son similares al nivel

permisible utilizado en el disefio de la estructura del modelo 3.
4.3.3.2.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.238 y 4.239 comparan las historias de coeficientes sismicos de! andlisis
eldstico contra el inelédstico de los casos 1 y 3, respectivamente; la respuesta eldstica

presenta valores de hasta 0.45, en el caso 1 se reduce a 0.2, y para el caso 3 el méximo
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as alrededor de 0.3. Esto es, a medida que hay mayor excursionamiento en el rango no
lineal (como ocurre en el caso 1), mayor es la disipacién de la energia sismica por
comportamiento histerético, y por tanto menores las fuerzas sismicas. Las figs 4.240
y 4.241 comparan ahora las respuestas del caso 1 contra los casos 2 y 3,
respectivamente; nétese el incremento en los coeficientes sismicos, al tomar en cuenta

los efectos de las sobre-resistencias, sobre todo para el caso 3.

4.3.3.2.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

Las figs 4.242 a 4.245 presentan los resultados de las relaciones fuerza cortante basal-
desplazamiento en azotea para los andlisis elstico y tres inelésticos (casos 1,2y 3). La
respuesta eldstica tiene maximos de 38 cmy 900 t, aproximadamente, mientras que las
delos casos 1, 2 y 3 son del orden de: 38 cm y 400 t; 37 cm y 500t; 35 ¢cm y 600 t.
Esto es, a mayor comportamiento ineldstico, menos fuerza cortante basal y mayor 4rea

histerética, como era de esperarse.

4.3.3.2.5 Seleccion de elementos estructurales tipo para observar su comportamiento

inelastico

La fig 4.246 indica los extremos de los miembros de interés, para fines de observar su
comportamiento sismico ineldstico en el transcurso de la excitacién, a nivel de elementos
mecanicos y de demandas de ductilidad local. La viga seleccionada esla 13y la columna

es la 4, localizados en el primer nivel.

4.3.3.2.6 Historia de elementos mecdnicos en vigas y columnas

A continuacion se muestran las relaciones carga axial-momento flexionante e historias
en el tiempo de la fuerza cortante para la columna, asi como las historias de momento
flexionante y cortante para la viga; se presentan las respectivas resistencias, para fines
comparativos. Con las historias de fuerza cortante se verifica que los miembros tienen

la suficiente capacidad para resistir dichas acciones, para evitar falla fragil.
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a).- Relaciones carga axial-momento flexionante en columnas

Las figs 4.247 y 4.248 comparan las relaciones P-M contra los diagramas de interacciéon
de la columna 4 para los casos 1 y 3, respectivamente. Ntese que es poca la excursién
en el rango ineldstico para el modelo con resistencias del caso 1, y nada para el caso 3.
Esto es, con la ayuda de las sobre-resistencias no hubo en esta columna ciclos en que

se alcanza la fluencia.
b).- Fuerza cortante actuante contra resistencia en columnas

Las figs 4.249 a 4.251 muestran diversas comparaciones de las fuerzas cortantes del
andlisis eldstico contra las de los casos 1 y 3, respectivamente, asl como entre ambos
casos. En todas estas gréficas se corrobora y se garantiza que no se presentara falla
fragil por cortante, por contar con la suficiente reserva de resistencia. Por otro lado se
hace ver que a mavyor fluencia en los miembros de la estructura, menores son las fuerzas

cortantes introducidas en las columnas (ver fig 4.251).
¢).- Historias de momentos flexionantes en vigas

Al comparar la respuesta eldstica contra la ineldstica (ver figs 4.252 y 4.253), nétese
que para el caso 1 hay un ndmero considerable de ciclos en que se alcanza la resistencia,
asi'como también hay diferencias de respuasta (principalmente ante flexién positiva) de
400 t-m a casi 100 t-m entre los anélisis eldstico e ineldstico para el caso 1; para el caso
3 lo anterior es menos drastico. Esto es, disminuyen los ciclos de excursionamiento en
el rango ineldstico al tomar en cuenta los efectos de las sobre-resistecias. Dicha

reduccidn se aprecia mejor en la fig 4.254, al comparar los anélisis de los casos 1 y 3.
d).- Historias de fuerzas cortantes en vigas

Las figs 4.255 y 4.256 comparan las respuestas de ios andlisis eldsticos e inelédsticos

de los casos 1 y 3, respectivamente; se tiene una clara disminucién en la accién para el
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anélisis del caso 1, debido al excursionamiento importante en el rango no lineal, con
respecto de la respuesta calculada con el anélisis eldstico (an4lisis realizado asignando
resistencias grandes). La fig 4.257 compara los casos 1 y 3. En todas estas gréficas se
corrobora que hay suficiente reserva de resistencia para que no lleguen a ocurrir fallas

fragiles por cortante.
4.3.3.2.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas

Las figs 4.258 y 4.259 comparan las historias de las demandas de ductilidad local del
caso 1 contra los casos 2 y 3, respectivamente; con la ayuda de las sobre-resistencias
se tiene una considerable reduccion de la ductilidad local, principalmente para el caso 3.
También, disminuye el numero de ciclos que excursiona en el rango ineldstico. El
comportamiento del andlisis ineldstico del caso 3 tiende a una respuesta elastica.

4.3.3.2.8 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas méaximas de

ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

La fig 4.260 tiene la distribucién global de rétulas plésticas que se presenta con los tres
anélisis ineldsticos realizados {(casos 1, 2 y 3). Para los tres resultados se tiene una
distribucidn generalizada de rétulas plédsticas en las vigas, de acuerdo a la filosofia del
diseiio; esto es, se tiende al mecanismo de falla tipo "viga" en el cual las articulaciones
plisticas se presentan en las vigas y en la parte inferior de las columnas del primer
entrepiso. Hay menos rétulas plasticas al tomar en cuenta los efectos de las sobre-

resistencias.

La fig 4.261 presenta por intervalos de tiempo, para el sismo actuando hacia el mismo
lado, el comportamiento observado para el caso 3; nétese que coincide el mayor ndmero

de rétulas pldsticas con los lapsos en que las aceleraciones del terreno son méximas.

En la fig 4.262 se grafican las envolventes de demandas maximas de ductilidad local

"u" por nivel de vigas y columnas para los tres andlisis estudiados (casos 1, 2y 3). En
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ol céleulo se emplea una longitud pldstica equivalente |,=d, donde d es el peralte
efectivo de la seccién transversal del miembro estructural. Las demandas méximas de
ductilidad para las vigas tienen una reduccién importante para el caso 3; las demandas
maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas se presentan para flexién positiva. En
columnas, las comparaciones de los andlisis ineldsticos de los casos 1, 2y 3 presentan

sus respuestas maximas en el extremo inferior del nivel 1.

Con base a este tipo de resultados, queda abierta la posibilidad de hacer comparaciones,
con las respuestas de estructuras similares calculados por otros autores. Asimismo,
tambidn se podra comparar contra resultados determinados con metodos més simples
a los de este trabajo. Lo anterior, sin embargo, esté fuera del alcance de los objetivos
principales de este estudio.
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5. COMPARACION DE RESPUESTAS

Los tres edificios irregulares en elevacién estudiados en este trabajo se disefiaron de
acuerdo a las normas del RDF-87, Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccién de Estructuras de Concreto, y las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo, y fueron sometidos al acelerograma SCT, componente EW, de los
sismos de 1985, para observar sucomportamiento eléstico e inelédstico, tanto local como
globaimente. Las estructuras son dei grupo B y se consideraron ubicadas en la zona
compresible del Valle de México, zona donde se concentraron los mayores dafos en
1985. Se tomaron en cuenta los efectos de las sobre-resistencias y se compararon las
respuestas de los andlisis ineldsticos con y sin sobre-resistencias. Los disefios sellevaron
a cabo cumpliendo con la seguridad necesaria, segun los estados limite de servicio y de
falla que especifica el RDF-87; las estructuras, durante la fase del proporcionamiento de
los refuerzos, se consideraron como marcos dictiles. Se uso un factor de
comportamiento sfsmico Q=4. La deformacién angular de entrepiso permisible fue de
0.012.

Los' analisis ineldsticos paso a paso fueron los siguientes: INEL. (CASO 1), con las
resistencias de un disefio convencional; con vigas rectangulares, esfuerzos nominales en
el acero y concreta, acero de refuerzo con comportamiento g-€ elasto-pléastico perfecto,
sin efectos de confinamiento del ndcleo del concreto, sin contribucién a la resistencia
del refuerzo de la losa; INEL. (CASO 2}, con las vigas como seccién T, con acero de losa
para momento negativo, esfuerzos nominales en los materiales, zona de endurecimiento
por deformacién en el diagrama del acero de refuerzo, los efectos del confinamiento del
nlcleo de concreto; INEL. (CASQO 3), con las mismas consideraciones del caso 2,
excepto que en las resistencias de los materiales (acero y concreto) se considerd los

valores promedio, de acuerdo a estudios experimentales. Se realizaron andlisis eldsticos
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paso a paso bajo la condicidn de empotramiento en cimentacién y con efectos de
interaccién suelo-estructura, para entender qué influencia tenfa la consideracion de base
rigida en las respuestas sismicas obtenidas, de acuerdo al tipo de suelo y cimentacién
supuestos en los tres edificios; en estos andlisis se consideraron resistencias grandes de
los elementos estructurales, para evitar que se presentaran fluencias.

5.1 Periodos de vibraci6on y respuestas eldsticas para diseiio

Se comprueba que, al comparar los periodos de vibracién de las tres estructuras con y
sin efectos de interaccién suelo-estructura, los resultados de los modelos con base rigida
resultan ser los mas pequeios; esto es, se tiene una condicién menos flexible, y por lo
tanto menos realista, seguin el tipo de suelo y cimentacién {pilotes de fricci6n)

supuestos.

De acuerdo a los valores de los periodos fundamentales de cada estructura, éstos caen
aproximadan:nente en el inicio de la parte ascendente del espectro de respuesta eldstica
de SCT, suponiendo un‘ amortiguamiento critico de 5 por ciento, por lo que es de
esperarse que al inicio de la respuesta ineldstica y segun vayan fluyendo en la historia
del tiempo, estaran bajo condiciones de excitacién muy considerables (ver fig 4.263).
Cabe aclarar que las caracteristicas estructurales de los edificios se consideraron para
que lo anterior ocurriera y de esa forma verificar qué pasaba ante condiciones més
adversas. Por tal motivo, durants la fase del disefio v en los andélisis inelésticos llevados
a cabo se consideraron los efectos de la interaccién suelo-estructura; lo anterior se hizo
segun lo recomienda el RDF-87. Los resultados de los periodos fundamentales de
vibracién, con base flexible, fueron los siguientes:

Modelo 1 Ti= 13858

Tyw=140s
Modelo2  T,,= 1.55s
Ty=1.44s
Modelo 3 Tix=1.57s
Ty=1562s
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Cabe racordar que el disefio de cada edificio se hizo de acuerdo a sus propiedades
dindmicas, segun las especificaciones del c6digo RDF-87, haciendo consideraciones
précticas comunes en los proysctos de este tipo de construcciones. Los resultados de
este trabajo ayudan arevisar y mejorar los criterios actuales de disefio sismorrasistente
de estructuraciones similares a los de este trabajo; lo anterior es vélido desde el punto
de vista del diseiio, asl como también de sus respuestas inelasticas y del nivel de dafios
que ocurre, debido que es necesario disipar la energia que el sismo le introduce al
inmueble. El nivel de dafios se mide de acuerdo al nimero de miembros que llegaron a
articularse, a raiz de la accién sismica; asimismo, también, segun la amplitud de las

demandas de ductilidad local desarroliadas.

Las consideraciones basicas del diserio llevado a cabo en los tres edificios (factor de
comportamiento sismico Q=4 y nivel permisible de deformaciones angulares de
entrepiso  y,£0.012) , Yy con base a las respuestas slsmicas inelésticas calculadas
hacen suponer que bajo dichas condiciones de disefio, ain tomando en cuenta los
efectos de las sobre-resistencias incluidas en el estudio, cada una de las estructuras
estara bajo condiciones severas de comportamiento en el rango no lineal; esto as, el nivel
de dafios, resulta significativo y por tanto seguramente con altos costos de
rehabilitacion. Con este tipo de estudios, vale la pena preguntarse si realmente es
necesario que la estructura excursione demasiado en el rango ineldstico para disipar la
energfa de un sismo intenso, o por otro lado mejor buscar menores reducciones de las -
fuerzas de diserio aunado a comportamientos ineldsticos menos severos, y por tanto a
costos inferiores de reparaciones. Sobre estas ideas se ampliard mas al respecto en la

parte de las recomendaciones.
5.2 Respuestas ineldsticas

Al incluir la infiuencia de los efectos de las sobre-resistencias se tienen cambios
importantes para cada caso; se recomienda tomar en cuenta dichos efectos al realizar
andlisis més refinados. De no hacerse lo anterior se estard sobre-estimando por mucho,

en la mayoria de los casos, las respuestas sismicas inelésticas de las estructuras que se
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revisen ante los efectos de los temblores severos.

Al comparar los desplazamientos horizontales méximos determinados con los diferentes
andlisis realizados, con y sin los efectos de las sobre-resistencias, se observan
diferencias apreciables en las respuestas de los modelos 1 y 2, y poco importantes en
el quelo 3. Las amplitudes maximas tienden a presentarse en aquellas estructuras que
excursionaron més en el rango ineldstico, lo que ocurrié siempre para los modelos con

las resistencias del caso 1.

Al revisar la variacién de los coeficientes slsmicos se tienen decrementos importantes
en los anélisis ineldsticos de las estructuras con las resistencias del caso 1 (disefio
convencional), con respecto de los del andlisis elastico; los resultados con las
resistencias de los casos 2 y 3 muestran valores mayores de coeficientes sismicos, con
respecto del caso 1, debido a los efectos de las sobre-resistencias en las vigas y
columnas, que son mds resistentes y con mayor capacidad. Los coeficientes sfsmicos
de las estructuras que excursionan en el rango no lineal con resistencias del caso 1
presentan valores del orden de 20 por ciento del peso del edificio; al incluir la influencia

de los efectos de las sobre-resistencias, dicho valor tiende a incrementarse.

Al revisar y comparar las curvas en que se tienen las relaciones desplazamiento lateral
de azotea contra fuerza cortante basal, se observa que a medida que la estructura
presenta’ mayor nidmero de rétulas pldsticas (como ocurre en los modelos con las
resistencias del caso 1, principalmente), dichas curvas encierran mayores éreas, y
presentan reducciones mds importantes de la fuerza cortante basal; en cuanto a los
desplazamientos, no se tienen cambios en su amplitud que sean significativos. Lo
anterior se corroboré al comparar las respuestas ineldsticas contra las calculadas de un
analisis eldstico; el tipo de estructuras de este trabajo corresponde a aquellas en que ios
modelos de comportamiento elastico e ineldstico llegan a tener dreas similares bajo las

curvas correspondientes.

Al revisar y comparar las respuestas de elementos mecénicos y deformaciones
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ineldsticas de los miembros estructurales, se observa que es practicamente generalizado
que en las vigas se alcance la resistencia proporcionada para !a accién de los momentos
flexionantes; lo anterior se presents, por lo general, en varios ciclos. El patrén de
comportamiento, independientemente del caso de resistencias, correspondié a que la
tendencia del mecanismo de falla fuera del tipo "viga".

Por otro lado, se verificé que efectivaments no rigieron los modos de falla fragiles (por
cortante, principalmente), para lo cual se graficaron algunas historias de fuerza cortante
para vigas y columnas tipo; la conclusién general es que se tiene un adecuado disefio y
se garantiza que se puedan desarrollar comportamientos duictiles. Lo anterior se debe a
que el refuerzo proporcionado por confinamiento de los nicleos de concreto, requerido
segun el capltulo de marcos ductiles, resulta con resistencias superiores a las exigidas
por cortante. Sin embargo, lo anterior no resulta general y deberd verificarse con cada

tipo de estructura.

Al revisar el comportamiento ineldstico de las columnas, por medio de las relaciones
carga axial-momento flexionante y para cada una de los andlisis realizados (casos 1, 2
y 3), se observa que los efectos de las sobre-resistencias favorecen a que el
excursionamiento en el rango no lineal se reduzca y algunas veces hasta desaparezca.
Las columnas siempre mostraron cargas axiales por abajo de la condicién balanceada;

esto es, en caso de fallar, ésto ocurriria por tensién y no por compresién.

Al calcular las demandas de ductilidad loca! desarroliadas en vigas y columnas, éstas
siempre tuvieron amplitudes mayores para los andlisis ingldsticos de los modelos con
resistencias del caso 1, con respecto de los casos 2 y 3; los resultados con las
resistencias del caso 3 tienden a un comportamiento eldstico, con pocos ciclos en que
se excursiona en el rango inel4stico, debido a la influencia de los efectos de las sobre-
resistencias proporcionadas en los disefios. Las demandas méaximas calculadas son, sin
embargo, controlables desde el punto de vista del disefio, segun resultados de otros
estudios (ref 11).
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La cantidad de secciones que llegan a fluir se reduce considerablements cuando se
“inéluyen los efectos de las sobre-resistencias, principalmente para el caso 3. Sin
embargo, la tendencia de los mecanismos de falla, para uno u otro caso de resistencia,
no cambia y siempre es hacia el tipo "viga". Se confirma, mediante la observacién por
intervalos de tiempo con el sismo actuando hacia el mismo lado, que el nimero mayor
de rétulas plésticas se presenta cuando las aceleraciones del terreno son méximas, como

era de esperarse.

Al revisar los valores méaximos de la ductilidad local desarrollada en las vigas y columnas,
de cada nivel y para todos los edificios del estudio, se tienen amplitudes que parecen
razonables. En las zonas cercanas en que se tienen las irregularidades no se presentan
demandas locales que sean excesivamente diferentes a las de los miembros estructurales
cercanos, Esto es, el criterio de disefio utilizado en que se proporciond las resistencias
necesarias de acuerdo a un andlisis sfsmico dindmico modal espectral, parece
suficientemente bueno en cuanto no dejar desprotegido dichas zonas. Lo anterior se
confirma con las respuestas sismicas ineldsticas calculadas en los tres edificios de este

trabajo.
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6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 CONCLUSIONES

El objetivo principal del trabajo consistié en calcular la respuesta sismica ineldstica de
tres estructuras con irregularidades en elevacién, disefiadas de acuerdo al cédigo RDF-
87, considerando los efectos de la interaccidn entre el suelo y la estructura y comparar
los resultados con y sin los efectos de las sobre-resistencias, ante la excitacién del
acelerograma SCT-EW, del sismo del 19 de septiembre de 1985. A continuacién se

presentan las conclusiones desarrolladas.

Al comparar los periodos fundamentales de vibracién de los tres modelos con y sin
efectos de la interaccién suelo-estructura se verifica que para la condicién de base fija
las estructuras resultantes son mds rigidas, con respecto a los resultados calculados para
la condicién de base flexiblé, como era de esperarse; la influencia de la interaccién suelo-
estructura no fue despreciable en los tres modelos. Al tomar en cuenta dichos efectos,
se tiene un incremento en los periodos de vibracién, asl como también en los
desplazamientos laterales originados por el sismo, debido a que se permite que haya en
la base una traslacién horizontal y ademds un giro.

Por otro lado, después de observar y revisar los resultados de los andlisis sismicos
inelasticos para los diferentes tipos de resistencias {casos 1, 2 y 3), los efectos de las
sobre-resistencias consideradas en este trabajo contribuyen a que las respuestas se
reduzcan significativamente, sobre todo para el caso 3. Esto es, al estimar las respuestas
sfsmicas ineldsticas con las resistencias del caso 1 se estéd sobre-estimando por mucho,
tanto global como localmente, el comportamiento no lineal de los edificios; por ejemplo,

las amplitudes de las demandas méximas locales de ductilidad desarrolladas en vigas y.
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columnas dal caso 1 llegan a ser hasta 60 y 100 por ciento mayores que las
desarrolladas en los casos 2 y 3, respectivamente. Lo anterior se debe a que las
resistencias de los elementos estructurales obtenidas en fa forma convencional, resultan

estar por abajo de los valores reales promedio.

En todos los andlisis dindmicos paso a paso se verificé que las fuerzas cortantes no
rigieran en el comportamiento de las vigas y columnas, para de esa forma garantizar que
la ocurrencia de las fluencias fueran por flexién en vigas y por flexocompresién en
columnas, y asi lograr que el comportamiento ineldstico quedara gobernado por la
presencia de rétulas plasticas. Esto es, con este tipo de comportamiento se asegurd que

hubiera disipacién de la energfa de!l sismo por histerédsis.

En el célculo de las demandas de ductilidad local "4" se observé que disminuyen para
el andlisis con las resistencias del caso 3 (se toman en cuenta todos los efectos de
sobre-resistencia estudiados en aste trabajo), de acuerdo a como se hizo ver
anteriormen‘te. Para el caso 1, en donde no se hizo ninguna consideracién de sobre-
resistencia {disefic convencional), se tuvo un mayor nimero de rétulas plasticas en
comparacion a la distribucién de los casos 2 y 3, ademds de tener giros pldsticas mucho

mds grandes.

El mecanismo de falla que tiende a formarse en cada estructura en estudio,
independientemente del tipo de resistencias utilizadas (casos 1, 2 y 3}, coincide con la
filosofia del disefio "columna fuerte-viga débil”, que proponen los cddigos modernos; la
mayor parte de las articulaciones plésticas se formé en vigas y no en columnas, con

excepcion de los extremos inferiores de los miembros de planta baja.

Todos los elementos que se encuentran cerca de la zona en que se tiene la irregularidad
en elavacidn, requieren de un espeacial interés en el andlisis y disefio, ya que en estos
elementos, tienden a3 concentrarse esfuerzos mavyores. Sin embargo, se llegan a

respuestas ineldsticas en dichas zonas que son controlables.
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Para el cdlculo de las resistencias de todas las vigas y columnas se emplearon las curvas
esfuerzo-deform'acién de! modelo modificado de Kent y Park para el concreto, y para el
acero el que propone la Asociacién Mexicana de Acero (AMA); éstos contemplan con
mejor aproximacién el comportamiento o-¢ de ambos materiales. Tal vez, en estudios
posteriores valdria la pena investigar qué pasa con otro tipo de modelos ya estudiados

a la fecha.
6.2 RECOMENDACIONES

Se recomienda que en todos los andlisis y disefios de estructuras aitas importantes, se
consideren los efectos de interaccion suelo-astructura, que la estructura sea analizada
tridimensionalmente, y quse se hagan participar todos aquellos elementos que participen
en la rigidez y resistencia lateral. Se llega a esta conclusién al comparar los resultados
obtenidos donde se observan diferencias apreciables al considerar el empotramiento y
la interaccién suelo-estructura. Lo anterior permite que se esté modelando a los edificios

bajo condiciones méas parecidos a las que habra durante la vida Gtil de los mismos.

Se debe proporcionar una adecuada seguridad y entender que los efectos de las sobre-
resistencias proporcionan una reserva adicional de resistencia con respecto a los que
comunmente se toman en cuenta. Se recomienda que en las estructuras importantes se
incluyan los efectos de las sobre-resistencias, para de esa forma determinar su -
comportamiento sismorresistente y asf lograr que lo predicho analiticamente y lo real

sean de! orden.

La resistencia al cortante que resulta de colocar el refuerzo transversal para cumplir con
el requisito de confinamiento, segun el capitulo de marcos dictiles, as lo suficientemente
adecuada para que no ocurran fallas fragiles, y de esa forma garantizar que rijan los
modos de fallas dictiles teniendo la suficiente capacidad de rotacién en los miembros

estructurales en que se presentan las articulaciones plésticas.

Se recomienda realizar andlisis sismicos ineldsticos en aquellas estructuras de suma
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importancia que tengan asimetrias e irregularidades en planta y elevacién, para asi poder
conocer mejor su posible comportamiento ante sismos intensos y representativos del
lugar de desplante de dichas estructuras. Con base a los resultados de este tipo de
trabajos convendria plantear posteriormente métodos de andlisis simplificados que

permiten conocer de forma mds répida los comportamientos ineldsticos.

Con respecto al nivel de daiio observado, después de utilizar en el disefio un factor de
comportamiento sismico elevado, valdria la pena investigar mas al respecto si es
necesario reducir las fuerzas sismicas de disefio con Q=4, o mejor optar por una menor
disminucién en las deformaciones ineldsticas de los miembros estructurales. Sobre lo
anterior deberian revisarse los resultados con base en las relaciones costo-beneficio,
tomando en cuenta el costo que habria que hacer al reparar la estructura; habrfa que
revisarse también, apoyandose en estudios adicionales similares, qué tan confiable
resulta todo este nuevo planteamiento que se propone, de acuerdo a los resultados

parciales de este estudio.

En cuanto a las diferentes irregularidades estudiadas en los tres edificios, y con base en
las respuestas del trabajo, se recomienda que en el andlisis y disefio sfsmico de este tipo
de estructuras, se tenga atencién especial. Al modelar se deben considerar las
condiciones de frontera adecuados a cada caso (por ejemplo, las columnas de la zona
de la rampa para estacionamiento en el edificio 2 se tomaron desligadas al sistema de
piso, contrario a lo que en un andlisis convencional se haria). Al proporcionar las cuantias
de acero longitudinal y transversal se debe cuidar que no queden por abajo ds lo
requerido, debido a que son zonas en que posiblemente haya concentraciones de

esfuerzos.
Se recomienda ampliar este tipo de estudios para aquellos edificios con problemas de

estructuracién, para fines de comprender mejor el comportamiento que éstos prasentan

ante los sismos intensos, y asi poder llegar a recomendaciones de uso més general.

107



ESTA TESIS MO DERE
SALIR DE La BIBLICTECA .

REFERENCIAS

"Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RDF-87)", D.D.F., México,
D.F. {1987)

"Normas Técnicas Complementarias para el Diseio por Sismo", D.D.F., México, D.F.
(1987)

"Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de
Concreto”, D.D.F., México, D.F. (1987)

Park R y Paulay T, "Estructuras de concreto reforzado”, Ed Limusa, México, D.F.
{1975)

Bazén E y Meli R, "Manual de disefio sfsmico de edificios", Ed Limusa, México, D.F.
(1986}

‘Meli R, "Disefio estructural”, Ed Limusa, México, D.F. (1987}

Wakabayashi M y Martinez E, "Disefio de estructuras sismorresistentes”, Ed Mc-
Graw-Hill, México, D.F. (1988)

Wilson E y Habibullah A, "ETABS: Extended Three-Dimensional Analysis of Building
System"”, Computer and Structures, Inc., California, E.E.U. (1990}

Kanaan A E y Powell G H, "Drain-2D: Inelastic dynamic response of plane
structures”, Universidad de California, Berkelsy (1973), adaptado a Computadoera
Parsonal por J N Dyer (Instituto de Ingenierfa, U.N.A.M.}



10.-

1.

12.-

13.-

14.-

15.-

16.-

17.-

18.-

19.-

Durdn H R, "La influencia de las sobre-resistencias en la respuesta sismica
ineldstica de dos edificios de concreto reforzado dafiados en 1985", tesis de
maestrfa en estructuras, Divisién de Estudios de Posgrado, Facultad de Ingenierfa,
U.N.A.M., México, D.F. (1991)

Castillo J C, "Influencia de criterios de disefio sfsmico en demandas de ductilidad
local", tesis de maestria en estructuras, Divisién de Estudios de Posgrado, Facultad
de ingenierfa, U.N.A.M., México D.F. (1993)

Loera S y Romero J E, "Momentos de volteo en edificios esbeltos ineldsticos”,
Series del Instituto de Ingenieria No. 550 (1992)

Gillies A G, "Post-elastic dynamic analysis of three-dimensional frame structures”,
Departament of Civil Enginieering, University of Auclkand, Auclkand, New Zeland

(1879)

Paulay T y Priestley M J N, "Seismic design of reinforced concrete and masonry
buildings”, Ed John Wiley & Sons, Inc. (1992)

Clough W R y Penzien J, "Dynamics of structures", Ed McGraw-Hill (1975)
Pantazopoulou S J y Moehle J P, "The effect of slabs on the flexural behavior of
beams", Earthquake Engineering Research Center, Report No. UCB/EERC-87/17

(1987}

French C W y Boroojerdi A, "Contribution of r/c floor slabs in resisting lateral
Iogds", Journal of Structural Engineering, ASCE, Vol. 115, No. 1 {1989)

Sheikh S A, "A comparative study of confinement models”, ACl-Journal Julio-
Agosto 1983, pp. 296-306

Scott B D, Park R y Priestley J N, "Strees-strain behavior of concrete confined by



20.-
21.-
22.-

23.-

24.-

overlapping hoops at low and high strain rates", ACl-Journal Enero-Febrero 1982,
pp. 13-25

Kent D C y Park R, "Flexural members with confined concrete", Journal of
Structural Engineering, ASCE, Vol. 97, No. ST7 (1971)

Park R, Priestley M J N y Gill W D, "Ductility of square-confined concrete

columns”, Journal of Structural-Engineering, ASCE, Vol. 108, No. ST4 (1982)

Wood S L, "Seismic response of r/c frames with irregular profiles”, Journal of
Structural Engineering, ASCE, Vol. 118, No. 2 (1992)

Avila, J A y Meli R, "Anélisis de |la respuesta de edificios tipicos ante el sismo del
19 de septiembre de 1985", Instituto de ingenieria, UNAM, Informe para’

CONACYT (julio-1987)

Montoya C, "Resistencia y ductilidad en elementos de concreto reforzado”, Tesis
de Licenciatura, Facultad de Ingenierfa, UNAM, México, D.F. (1989)




ENTREPISO SECCIONES (cm)
N-10 B5X65
N-9 65x65
N-8 75x75
N-7 75x75
N-6 75x75
N-5 85x85
N-4 85x85
N-3 95x95
N-2 95x95
N-1 95x95
N-PB 95x95
N-SOT 95x95
N-CIM FICTICIO

TABLA 3.1 SECCIONES TRANSVERSALES DE COLUMNAS, MODELO 1

NIVEL SECCIONES INTERIORES SECCIONES EXTERIORES
{cm) {em)

N-10 60x30 60x30
N-9 60x30 60x30
N-8 75x30 75x30
N-7 75x30 75x30
N-6 75x30 75x30
N-5 80x30 80x30
N-4 80x30 80x30
N-3 90x30 90x30
N-2 90x30 90x30
N-1 90x30 90x30
N-PB 90x30 t=50
N-SOT t=30 t=50
N-CIM t=30 t=50

t : ESPESOR DEL MURO DE CONCRETO EN CAJON DE CIMENTACION
TABLA 3.2 SECCIONES TRANSVERSALES DE TRABES, MODELO 1




NIVEL AREA (m?) CARGA CARGA VIVA® | CARGA TOTAL
MUERTA (t-m3) (t-m?) {t-m?)
N-10 512 0.672 0.070 0.642
N-9 512 0.591 0.180 0.771
N-8 512 0.591 0.180 0.771
N-7 512 0.591 0.180 0.771
N-6 512 0.591 0.180 0.7711
N-6 1024 0.591 0.180 0.771
N-4 1024 - 0.591 0.180 0.771
N-3 1024 0.591 0.180 0.771
N-2 1024 0.691 0.180 0.771
N-1 1024 0.591 0.180 0.771
N-PB 1024 0.639 0.250 0.889
N-SOT 1024 0.661 0.250 0.911
N-CM 1024 0.740 - 0.200 0.940

* VALOR REDUCIDO, PARA SISMO SEGUN EL RDF-87

‘

TABLA 3.3 CARGAS MUERTAS Y VIVAS REDUCIDAS DE SISTEMA DE PISO, MODELO 1

NIVEL AREA (m?) | SISTEWA DE TUMEN- | columnas | ToTALEs
TACION

N-10 512 328.70 103.68 26.62 459.00
N-9 512 394.75 103.68 52.85 551.29
N-8 521 394.75 116.35 61.67 572.78
N-7 512 394.75 116.35 70.88 681.98
N-6 512 394.75 116.35 70.37 581.98
N-5 1024 789.50 239.62 110.79 1139.91
N-4 1024 789.50 239.62 150.64 1179.76
N-3 1024 789.50 262.66 169.54 1221.70
N-2 1024 789.50 262.66 189,53 1241.69
N-1 1024 789.50 262.66 230.14 1282.30
N-PB 1024 910.34 467.71 236.91 1614.95

N-SOT 1024 932.86 781.06 182.76 1896.68

N-CIM 1024 962.56 437.76 81.23 1481.55

TABLA 3.4 PESOS POR NIVEL (t), MODELO 1




| - ENTREPISQ SECCIONES {em)

N-10 70x70
N-9 70x70
N-8 80x80
N-7 80x80
N-6 80x80
N-5 90x390
N-4 90x90
N-3 100x100
N-2 100x100
N-1 100x100
N-PB 100x100

N-SOT 100x100

N-CiM FICTICIO

TABLA 3.5 SECCIONES TRANSVERSALES DE COLUMNAS, MODELO 2

NIVEL SECCIONES INTERIORES SECCIONES EXTERIORES
{cm) {cm)
N-10 60x30 60x30
N-9 60x30 60x30
N-8 75x30 75x30
N-7 75x30 75x30
N-6 75x30 75x30
N-5 85x35 85x35
N-4 85x35 85x35
N-3 95x35 95x35
N-2 95x35 96x35
N-1 95x35 95x35
N-PB 95x35 t=50
N-SOT t=30 t=50
N-CiMm t=30 t=50

t : ESPESOR DEL MURO DE CONCRETO EN CAJON DE CIMENTACION
TABLA 3.6 SECCIONES TRANSVERSALES DE TRABES, MODELO 2




NIVEL AREA (m?) CARGA CARGA VIVA" | CARGA TOTAL
MUERTA (t-m?) {t-m?) {t-m?)
N-10 768 0.572 0.070 0.642
N-9 768 0,591 0.180 0.771
N-8 768 0.591 0.180 0.771
N-7 768 0.591 0.180 0.771
N-6 768 0.591 0.180 0.771
N-5 768 0.591 0.180 0.771
N-4 768 . 0.591 0.180 0.771
N-3 768 0.591 0.180 0.771
N-2 512 0.591 0.180 0.771
N-1 512 0.591 0.180 0.771
N-PB 768 0.639 0.250 0.889
N-SOT 768 0.661 0.250 0.911
N-CM 768 0.740 0.200 0.940

* VALORES REDUCIDOS, PARA SISMO SEGUN EL RDF-87

TABLA 3.7 CARGAS MUERTAS Y VIVAS DE SISTEMA DE PISO, MODELO 2

NIVEL AREA (m?) | SISTEMA DE TUMEN- | coLumnas | ToTALEs
TACION
N-10 768 493.06 148.61 41.16 682.82
N-9 768 592.13 148.61 81.73 822.47
N-8 768 592.13 175.39 94.33 861.85
N-7 768 592,13 175.39 107.52 875.04
N-6 768 592.13 175.39 106.75 874.27
N-5 768 592.13 218.54 121,03 931.70
N-4 768 592.13 218.54 135.11 945.78
N-3 768 592.13 239.38 151.07 982.57
N-2 512 394.75 193.63 168.00 756.38
N-1 512 394.75 193.63 204,00 792.38
N-PB 768 682.75 402.00 210.00 1294.75
N-SOT 768 699.65 641.95 162,00 1503.60
N-CIM 768 721.92 348.48 72.00 1142.40

TABLA 3.8 PESOS POR NIVEL (t}, MODELO 2




ENTREPISO

SECCIONES (cm})

N-9 70x70
N-8 70x70
N-7 80x80
N-6 80x80
N-5 80x80
N-4 90x90
N-3 90x90
N-2 100x100
N-1 100x100
N-PB 100x100
N-SOT 100x100
N-CIM FICTICIO

TABLA 3.9 SECCIONES TRANSVERSALES DE COLUMNAS, MODELO 3

NIVEL SECCIONES INTERIORES SECCIONES EXTERIORES
{em) {cm)
N-9 60x30 60x30
N-8 60x30 60x30
N-7 70x30 70x30
N-6 70x30 70x30
N-5 70x30 70x30
N-4 85x30 85x30
N-3 85x30 85x30
N-2 95x35 95x35
N-1 95x35 95x35
N-P8 95x35 t=50
N-SOT t=30 t=50
N-Cim t=30 t=50

t : ESPESOR DEL MURO DE CONCRETO EN CAJON DE CIMENTACION

TABLA 3.10 SECCIONES TRANSVERSALES DE TRABES, MODELO 3




NIVEL AREA (m?) CARGA CARGA VIVA' | CARGA TOTAL
MUERTA (t-m? {t-m?) it-m?)
N-9 768 0.572 0.070 0.642
N-8 768 0.591 0.180 0.771
N-7 768 0.591 0.180 0.771
N-6 768 0.591 0.180 0.771
N-5 768 0.591 0.180 0.771
N-4 768 0.591 0.180 0.771
N-3 768 _ 0.591 0.180 - 0.771
N-2 768 0.591 0.180 0.771
N-1 768 0.591 0.180 _0.771
N-PB 768 0.639 0.250 0.889
N-SOT 768 0.661 0.250 0.911
N-CM 768 0.740 0.200 0.940

* VALORES REDUCIDOS, PARA SISMO SEGUN EL RDF-87

TABLA 3.11 CARGAS MUERTAS Y VIVAS DE SISTEMA DE PISO, MODELO 3

NIVEL AREA (m? | SISTEMA DE TeMeR- | cotumnas | ToTaLes
TACION
N-9 768 493.06 148.61 41.16 682.82
N-8 768 592.13 148.61 81.73 822.47
N-7 768 592.13 166.46 94.33 852.92
N-6 768 592.13 166.46 107.52 866.11
N-5 768 592.13 166.46 106.75 865.34
N:4 768 592,13 193.25 121.03 906.41
N-3 768 592.13 193.25 135.11 920.48
N-2 768 592.13 239.38 151.07 982.57
N-1 768 592.13 239.38 264.00 1095.50
N-PB 768 682.75 402.00 270.00 1354.75
N-SOT 768 699.65 520.57 162.00 1382.22
N-CIM 768 737.28 348.48 72.00 1157.76

TABLA 3.12 PESOS POR NIVEL (t), MODELO 3




MODO T; {s) COMPONENTE MODO T (s} COMPONENTE
PRINCIPAL_ PR!NCIPA_I:__
1 1.285 Y 1 1.403 Y
2 1.248 X 2 1.377 X
3 0.893 (4 3 0.924 8
4 0.578 X 4 0.670 X
5 0.560 Y 5 0.643 Y
6 0.432 [} 6 0.441 ‘]
7 0.299 X 7 0.394 X
8 0.286 Y 8 0.387 Y
9 0.234 8 9 0.273 X
a) EMPOTRADO EN CIMENTACION b) INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURA

TABLA 3.13 PERIODQS DE VIBRACION CON Y SIN EFECTOS DE INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURA MODELO 1

MODO T {s) COMPONENTE MODO T, ts) COMPONENTE
PRINCIPAL PRINCIPAL
1 1.407 X 1 1.548 X
2 1.290 Y 2 1.438 Y
3 1.021 6 3 1.033 6
4 0.525 X 4 0.602 X
5 0.491 Y 5 0.585 Y
6 0.393 8 8 0.399 9
7 0.283 X 7 0.377 X
8 0.273 Y 8 0.361 Y
9 0.218 ) 9 0.260 X
a) EMPOTRADO EN CIMENTACION b) INTERACCION SUELO-
____ESTRUCTURA

TABLA 3.14 PERIODOS DE VIBRACION CON Y SIN LOS EFECTOS DE INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURA, MODELO 2



MODO T (s) COMPONENTE ‘ MODO T, {s) | COMPONENTE
PRINCIPAL PRINCIPAL
1 1.447 X 1 1.576 X
2 1.391 Y 2 1.522 Y
3 1.070 8 3 1.081 8
4 0.541 X 4 0.613 X
5 0.523 Y 5 0.588 Y
6 0.407 8 6 0.413 [}
7 0.287 X 7 0.369 X
8 0.279 Y 8 0.364 Y
9 0.220 [} 9 0.266 X
a) EMPOTRADO EN CIMENTACION b) INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURA

TABLA 3.15 PERIODOS DE VIBRACION CON Y SIN EFECTOS DE INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURA, MODELO 3



SN Jew— | PERIODOS NATURALES' (s ) COEFICIENTES DE
MODELO .| EJE AMORTIGUAMIENTO

e LT - - - .

R c 1.377 0.670 0.3069 0.007173

1 2 1,403 0.643 0.3071 0.007017

C 1.548 0.602 0.2922 0.006898

2 2 1,438 0.585 0.3106 0.006618

C 1,576 0.613 0.2869 0.007024

3 2 1.622 0.598 0.2963 0.006834

* Corresponden a los dos primeros modos de vibracién, segtin la direccién de andlisis

TABLA 4.1 VALORES DE o Y B, PARA EL ANALISIS SISMICO PASO A PASO CON EL

PROGRAMA DRAIN-2D, MODELOS 1,

ESTRUCTURA

2 Y 3 CON INTERACCION SUELO-




S/C SIN CONFINAMIENTO DEL NUCLEO DEL CONCRETO

C/C CON CONFINAMIENTO DEL NUCLEO DEL CONCRETO

EPP COMPORTAMIENTO DEL ACERO: ELASTO-PLASTICO PERFECTO

EPD ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION DEL ACERO DE REFUERZO
R/N RESISTENCIAS NOMINALES DEL ACERO Y CONCRETO
R/P RESISTENCIAS PROMEDIO DEL ACERO Y CONCRETO

TABLA 4.2

CASO CASO
1 2 3 1 2 3
M em) | 92.41 146.66 | 174.70 M (tm) | 92.12 | 145.03 | 172.72
M (t-m) | 174.65 | 208.19 | 248.35 M (t-m) | 146.58 | 183.06 | 215.69
a) EJEC b} EJE2
. CASO . CONSIDERACIONES
1 VIGA RECTANGULAR; SIN ACERO DE LOSA; S/C; EPP;R/N
VIGA "T"; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPD; RIN
3 VIGA "T"; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPD; R/P

RESISTENCIAS A FLEXION DE UNA VIGA TIPO DE LOS EJES C Y 2 DEL MODELO
3, CON DIFERENTES CONSIDERACIONES DE SOBRE-RESISTENCIA




RESIS- CASO 1 CASO 2 CASO 3
TENCIA

M* {t-m) M- (t-m) M* {t-m) M’ (t-m) M* {t-m) M’ {t-m)
1 25.60 48.88 42.43 64.18 50.49 74.93
2 24,76 44.38 . 41.13 61.65 49.01 71.89
3 31.56 63.42 51.09 75.86 60.96 89.87
4 28.93 58.96 47.29 71.85 56.38 84.80
5 53.95 62,25 84.25 82.28 100.44 95.08
6 48.45 100.70 78.40 116.68 93.47 138.72
7 43.26 80.60 70.56 103.15 84.04 121.73
8 51.23 105.48 82.90 121.47 98.79 144.88
9 43.47 93.37 70.54 111.18 84.09 132.63
10 46.66 100.82 75.36 120.18 89.77 143.40
11 59.98 83.90 95.54 117.16 113.84 136.37
12 46.55 96.87 75.34 119.40 89.71 142.46
13 46.30 89.66 74.69 115.17 88.94 136.41
14 46.45 86.98 95.35 116.47 113.60 135.75
15 53.06 116,73 75.01 117.86 89.33 140.73 .
16 52.83 99.76 75.63 112.84 90.10 133.46
17 52.94 111.11 85.73 143.34 102.04 171.01
18 85.65 132.68 102.02 158.28
19 85.31 140.51 101.60 167.63

TABLA 4.3 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CASOS 1, 2 Y 3, EJE C, MODELO 1




RESIS- CASO 1 CASO 2 CASO0 3
TENCIA

M* {t-m) M- (t-m} M* {t-m) M {t-m) M* {t-m) M- {t-m)
1 16.94 30.67 28,95 43.37 34.48 51.07
2 21.08 43.01 35.74 54.59 42.44 63.96
3 21.11 39.80 35.66 52.01 42.41 60.99
4 34,97 69.30 57.19 88.01 68.01 102.90
5 35.73 63.95 58,44 83.11 69,51 97.06
6 30.46 63.76 50.24 81.28 59,76 95,23
7 41.36 80.48 67.51 96.42 80.39 113.38
8 43.37 70.01 70.07 90.33 83.43 105.17
9 41.05 69.94 66.55 89.60 79.20 104.38
10 1118 83.02 66.70 99.32 79.43 116.91
1 47.89 77.14 76.69 95.17 92.04 112.34
12 44,40 86.88 72.48 105.19 86.31 125.04
13 51.55 83.19 82:57 103.02 98.32 122,16
14 46.67 83.50 75.20 104.27 83.54 122.77
15 52.94 11.11 85.31 134,04 101,60 159.89
16 69.38 100.30 110.98 132,24 132,19 153.93
17 52.86 104.10 85.34 129.14 101.57 152.81

TABLA 4.4 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CASOS 1, 2Y 3, EJE 2, MODELO 1




RESIS- CASO 1 CASO 2 CASO 3
TENCIA

M* (t-m) M* (t-m) M* {t-m) M- {t-m) M* (t-m) M {t-m)
1 22.11 44.31 37.24 60.68 44.29 70.96
2 22,12 43.04 37.22 59.75 43.64 69.89
3 28.93 58.96 47.30 71.85 56.38 84.80
4 26.27 53.29 43.42 68.23 51.72 79.80
5 27.11 53.32 44.67 67.58 53.14 79.22
6 43.35 89.75 69.91 107.75 83.32 128.56
7 37.41 80.22 61.61 100.48 73.32 119.14
8 48.70 93.82 78.30 112.85 93.30 134.64
9 48.95 105.13 70.22 109.10 83.65 130.17
10 43.47 93.37 79.49 120.78 94.70 143.92
11 65.85 124.75 70.54 111.18 84.09 132.63
12 66.14 138.46 104.51 155.38 124.72 185.36
13 74.65 157.62 104.47 154.39 124.49 184.17
14 92.08 142.51 105.68 163.49 125.91 195.06-
15 109.89 159.45 119.22 190.64 141.98 227.43
16 92.41 174.65 144.79 187.60 172.48 221.79
17 109.91 175.72 172.10 206.91 204.96 246.97
18 146.66 208.19 174.70 248.35
12 172.68 216.57 205.56 258.30

TABLA 4.5 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CAS0OS 1, 2 Y 3, EJE C, MODELO 2




RESIS- CASO 1 CASO 2 CASO 3
TENCIA

M* {t-m} M (t-m) M* (t-m) M (t-m) M* (t-m) M {t-m)
1 17.44 32.65 28.86 45.19 35.56 53.17
2 17.44 30.36 29.74 43.20 35.40 50.86
3 21.09 43.01 35.74 54.59 42.44 63.96
4 18.78 38.48 32.07 50.15 38.10 58.86
5 32.61 69.20 53.65 87.02 63.79 102.04
6 32.60 65.07 63.57 84.03 63.70 98.21
7 38.82 77.22 62.99 93.88 75.00 110.28
8 39.72 69.46 64.29 89.69 76.57 104.54
g 38.01 69.41 61.77 89.15 73.47 103.95
10 43.26 80.60 70.56 97.980 84.04 114.78
11 42.34 69.53 68.23 90.49 81.23 105.41
12 50.10 108.86 80.82 131.36 96.24 155.48
13 64.83 96.28 102.45 128.76 122.06 149.95
14 66.44 124.24 106.07 157.07 126.29 185.49
18 91.69 117.18 144,82 160.41 172.51 186.43
16 84.00. 117.06 133.12 158.29 168.57 184.04
17 74.19 124.52 117.95 160.31 140.48 188.41
18 74.09 116.86 117.97 154.60 140.47 180.76

TABLA 4.6 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CASOS 1, 2Y 3, EJE 2, MODELO 2




RESIS- CASO 1 CASO 2 CASO 3
TENCIA
M* {t-m) M’ {t-m) M* {t-m} M’ (t-m) M* (t-m) M (t-m)
1 22.10 45.56 37.23 61.60 44,28 72.02
2 28.93 58.96 47.29 71.85 56.38 84.80
3 40.15 82.63 64.77 97.93 77.18 116.83
4 48.81 89.30 65.08 99.08 77.60 118.22
5 40.36 88.49 78.34 106.33 93.39 125.87
6 48.89 93.93 65.67 103.00 78.30 122.74
7 60.79 125.96 78.74 108.10 73.86 130.13
8 60.67 118.48 98.26 147.13 117.07 175.53
9 60.73 122.74 97.72 142.82 116.40 170.39
10 74.65 157.62 98.03 145.24 116.77 173.28
11 92.21 153.69 119.22 190.64 141.98 227.43
12 52‘41 174.65 145.34 194.48 173.20 212.30
13 92.28 158.75 146.66 208.19 174.70 248.35
14 145.62 197.53 173.44 235.61

TABLA 4.7 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CASOS 1, 2Y 3, EJE C, MODELO 3




RESIS- CASO 1 CAS0O 2 CASO 3
TENCIA

M* (t-m} M* {t-m) M* {t-m) M {t-m) M* {t-m) M’ (t-m)

1 17.45 30.67 29.76 43.47 35.42 51.18
2 22.12 43.04 37.22 54.88 44,25 64.27
3 22.12 39.83 37.19 52.27 44,20 61.26
4 31.37 63.93 51.46 79.28 61.27 90.76
5 26.38 63.67 44,12 77.57 52.47 91.19
6 34.40 71.07 44.00 77.16 52.33 80.75
-7 40.06 74.21 56.10 84.58 66.83 99.30
8 49.73 103.99 65.43 88.87 77.98 103.90
9 65.12 93.91 65.26 88.29 77.75 103.31
10 49.66 97.45 80.35 123.92 95.71 147.84
1 58.36 93.72 104.27 122.62 123.80 149.46
12 74.26 136.74 80.31 119.45 95.67 141.10
13 103.91 125.11 104.27 122.62 124.23 142,30
14 91.83 124,94 117.66 169.32 140.08 200.40
15 92.12 146.58 162.96 170.93 194.08 198.37
16 108.69 137.72 144,77 167.61 172.16 194.56
17 104.14 137.63 145.03 183.06 172.72 215.69
18 170.99 184.30 203.63 213.43
19 162.71 182.43 193.82 211.67
20 93.95 119.61 111.92 139.85

TABLA 4.8 RESISTENCIAS EN VIGAS PARA LOS CASOS 1, 2 Y 3, EJE 2, MODELO 3




-rﬁ%ieﬁ Mg* {t-m) My (tm) P, (0} P, (1) M.iMg* PyiP, CASO

1 58.983 -58.983 1200.81 -193.94 1.699 0.261

2 70.723 -70.723 1247.86 -242.61 1.540 0.253

3 87.317 -87.317 1566.88 -242,01 1.741 0.270

4 113.302 -113.302 1635.85 -328.15 1,539 0.259

5 135,116 -135.116 1999.44 -327.47 1.714 0.273 ,
6 151.375 -151.375 2045.45 -376.21 1.608 0.268

7 160.004 -160.004 2080.76 -403,23 1.543 0.265

8 187.012 -187.012 2489.38 -402.49 1.703 0.276

9 456.426 -456.426 3223.19 -1174.62 1.174 0.228

10 334.454 -334.454 2874.23 -811.105 1.286 0.248

1 63.942 -63.942 1348.42 -287.28 2.176 0.394

2 76.003 -76.003 1394.92 -359.10 1.975 0.382

3 95.075 -95.075 1767.48 -359.10 2,198 0.402

4 123.553 -123.553 1851.85 -486.86 1.909 0.384

5 149.542 -149.542 2274.94 -486.86 2.100 0.399 )
-] 166.698 -166.698 2322.02 -558.68 1.871 0.392

7 175.096 -175.096 2347.08 -598.75 1.897 0.391

8 207.127 -207.127 2818.32 -598.75 2.074 0.403 .
] 472.508 -472.508 3524.27 -1723.68 1.437 0.329

10 354.039 -354.039 3183.17 -1197.50 1.575 0.358

1 75.484 -75.484 1602.66 -342.0 2.204 0.3%4

2 89.395 -89.395 1657.71 -427.5 1.993 0.382

3 112.111 -112.111 2103.40 -427.5 2,133 0.408

4 ) 145.117 -145.117 2202.86 -679.6 1.832 0.397

5 175.832 -175.832 2709.05 -579.6 2.141 0.399 )
B 195.839 -195.839 2764.33 -665.1 2.000 0.394

7 205.398 -205,398 2794.28 -712.8 1.931 0.390

8 243.264 -243.264 3359.71 -712.8 2.015 0.412

] 563.032 -563.032 4255.52 -2052.0 1.328 0.371

10 422,550 -422.550 3849.85 -1425.8 1.475 0.335

TABLA 4.9 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CASOS 1, 2Y 3, EJE C, MODELO 1




RESIS- Mg* (t-m) My (t-m) P (t) 8, (1) MIM,* P./P, CASOQ
TENCIA
1 58.983 -58.983 1200.81 -193.94 1.699 0.261
2 70.723 -70.723 1247.86 -242.81 1.540 0.253
3 87.317 -87.317 1566.88 -242.01 1.741 0.270
4 113.302 -113.302 1635.85 -328.15 1.539 0.259 1
5 135.116 -135.116 1999.44 -327.47 1.714 0.273
[ 160.004 -160.004 2080.76 -403,23 1.543 0.265
7 187.012 -187.012 2489.38 -402.49 1,703 0.276
8 348.629 -348.629 2901.44 -849.00 1.283 0.246
1 63.942 -63.942 1348,42 -287.28 2,176 0.394
2 76.003 -76.003 1394.92 -359.10 1.975 0.382
3 95.075 -95.075 1767.48 -359.10 2.198 0.402
4 123.553 -123.553 1851.85 -486.86 1.909 0.384 2
5 149,542 -149,542 2274.94 -486.86 2.100 0.399
3 175.096 -175.036 2347.08 -598.75 1,897 0.391
7 207.127 -207.127 2818.32 -598.75 2.074 0.403
8 369.071 -369.071 3220.11 -1253.45 1,551 0.354
1 75.484 -75.484 1602.66 -342.0 2.204 0.394
2 89,395 -89.395 1657.71 -427.5 1.993 0.382
3 112111 -112.111 2103.40 -427.5 2,133 0.409
4 145.117 -145.117 2202.86 -579.6 1.832 0.397 3
5 175.832 -175.832 2708.05 -579.6 2.141 0.399
8 205,398 -205,398 2794,28 -712.8 1.931 0.380
7 243.264 -243.264 3359.71 -712.8 2.015 0.412
8 440,164 -440,164 3893.97 -1492.2 1.455 0.332

TABLA 4.10 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CASOS 1, 2 Y 3, EJE 2, MODELO 1




'IFEEI\?(IZ?.A M,* {t-m) Mg {tm) P {t) P, (t} M/My* Py/P, CASO
1 67.592 -87.592 1359.47 -202.09 1.791 0.269
2 90.093 -90.083 1427.91 -279.66 1.558 0.256
3 108.989 -108.989 1768.26 -279.26 1.746 0.271
4 129.416 -129.415 1846.24 -343.94 1.559 0.263
5 152.258 -152.358 2233.90 -343.58 1.741 0.275 1
[:] 182.955 -182.955 2310.02 -429.83 1.573 0.269
7 310.332 -310.332 2666:83 -812.08 1.255 0.241
8 212.495 -212.49% 2739.68 -423.28 i.726 0.279
9 358.773 -358.773 3093.25 -810.24 1.341 0.255
1 73.630 -73.630 1537.57 -299.37 2.335 0.415
2 98.181 -98.191 1623.39 -415.04 1.942 0.372
3 120.508 -120.505 2010.76 -415.04 2.158 0.400
4 140.455 -140.4585 2946.79 -511.086 1.921 0.384
5 168.029 -168.029 2486.78 -511.06 2.105 0.399 2
] 200.010 -200.010 2573.50 -638.82 1.806 0.289
7 326.299 -326.299 2340.89 -1197.50 1.838 0.348
8 234.421 -234.421 3061.25 -638.82 2.072 0.402
9 382.427 -382.427 3437.75 -1197.50 1.6£ 0.364
1 86.979 -86.979 1844.80 -356.40 2.248 0.412
2 115.321 -115.321 1917.32 -494.10 1.873 0.398
3 141.926 -141.926 2392.83 -494.10 2,185 0.339
4 164.818 -164.818 2439.40 -608.40 1.850 0.384
S .197.515 -127.818 29€8.28 -608.40 2.046 0.408 3
6 234,204 -234.204 3068.54 -760,50 1.840 0.399 ’
7 389.340 -389.340 3551.50 -1425.60 1.431 0.330
8 2758.179 -278.179 3692.90 -760.50 ’ 'ZI.AHO. A 0.383
9 456.634 -456.634 4126.52 -1425.60 1.6186 0.349

TABLA 4.11 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CASOS 1, 2'Y 3, EJE C, MODELO 2




T’;?\ISCIISA- Mg* (t-m) My {t-m) P, (1) P (1) MM, Py/P, CASO

67.592 -67.592 1359.47 -202.09 1.791 0.289

2 90.093 -90.093 1427.91 -279.66 1.566 0.256

3 108.989 -108,989 1769.26 -279.28 1.746 0.271

4 129.415 -129.4156 1846.24 -343.94 1.559 0.263 1

s 162.258 -162.368 2233.90 -343.58 1.741 0.275

6 182.955 -182,955 2310.02 -429.83 1.573 0.269

7 212,495 -212,495 2739.88 -429.28 1.726 0.279

8 489.617 -489,617 3439.82 -1172.71 1.2_(.)4 0.236

1 73.630 -73.630 1637.57 -299.37 2.335 0.415

2 98.191 -98.191 1623.39 -415.04 1.942 0.372

3 120.505 -120.505 2010.76 -415.04 2.158 0.400

4 140.455 -140.455 2946.79 -611.06 1.921 0.384 2

S 168.029 -168.029 2486.78 -611.08 2.105 0.388

[} 200.010 -200.010 2573.50 -638.82 1.906 0.389

7 234.421 -234.421 3061.25 -638.82. 2.072 0.402

8 §17.642 -517.642 3780.20 -1723.68 1.446 0.338

1 86.979 -86.979 1844.80 -356.40 2.248 0.412

2 115.321 -115.321 1917.32 -494.10 1.873 0.396

3 141.9286 -141.926 2392.83 -494.10 2.198 0.399

4 164.818 -164.818 2439.40 -608.40 1.950 0.384 3

5 197.518 -197.516 2968.25 -608.40 2.046 0.408

6 234.204 -234.204 3068.54 -760.50 1.840 0.399

7 275.179 -275,179 3692.90 -760.50 2.110 0.383

8 607.858 -607.858 4529.25 -2052.00 1.471 0.316

TABLA 4,12 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CASOS 1, 2 Y 3, EJE 2, MODELO 2




T"éi%ﬁ; My* (t-m) Mg (t-m) P, (t} P, {t} M/Mg* PufP, CASO

87.592 -67.692 1359.47 -202.09 1.791 0.289

2 71.943 -71.943 1369.65 -218.76 1.743 0.267

3 80,093 -90.093 1427.91 -278.68 1.556 0.258

4 108.990 -108.990 1769.28 -279.28 1.748 0.271

5 129.415 -129.418 1848.24 -343.94 1.569 0.263 1

[:] 162.268 -152,258 2233.90 -343.58 1.741 0.275

7 182.955 -182.955 2310.03 -429.83 1.573 0.289

8 212.495 -21.495 2739.68 -429.28 1.728 0.279

9 489.617 -489.617 3439£2 -1 17&71 1;504 0.238

1 73.630 -73.630 1537.57 -299.37 2.335 0.416

2 78,7285 -78.725 1566.45 -321.30 2,222 0.401

3 98.191 -98.191 1623.39 -415.04 1.942 0.372

4 120.508 -120.505 2010.76 -415.04 2.188 0.400

5 140.455 -140.455 2046.79 -511.06 1.821 0.384 2

] 168.029 -168.029 2486.78 -611.06 2.105 0.399

7 200.010 -200.010 2573.50 -638.82 1.906 0.389

8 234.421 -234.421 3061.25 -638.82 2.072 0.402

9 517.642 -517.642 3780;2_0 -1723.68 1.446 0.338

1 86.978 -86.978 1844.80 -356.40 2.248 0.412

2 92,892 -92.892 1861.92 -382.50 2.162 0.410

3 115321 -116.321 1917.32 -494.10 1.873 0.396

4 141.926 -141.926 2392.83 -434.10 2.195 0.399

5 164.818 -164.818 2439.40 -608.40 1.950 0.384 3

6 . 197.518 -197.515 2968.25 -608.40 2.046 0.408

7 234.204 -234.204 3068.54 -760.50 1.840 0.398

8 275.179 -275.178 3692.90 -760.50 2.110 0.383

] 607.858 -607.858 4529.25 -2052.00 1.471 0.316

TABLA 4.13 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CAS0OS 1, 2 Y 3, EJE C, MODELO 3




T%EISC;ISA Mo* {t-m) M (t-m} P, (t} P, {1} M, /M, Py /P, CASO
1 £7.592 -87.592 1359.47 -202.09 1.721 0.269
2 71.943 -71.943 1369.65 -218.78 1.743 0.267
3 50.093 -80.093 1427.91 -279.68 1.556 0.256
4 108.990 -108.990 1769.28 -279.28 1.746 0.271
5 129.418 -129.415 1846.24 -343.94 1.659 0.263 1
-] 152,258 -152.258 2233.90 -343.58 1.741 0.275
7 182,955 -182.95% 2310.03 -429.83 1.573 0.269
8 212,495 -21.495 2739.68 -429.28 1.726 0.279
9 625.902 -625.902 3838.50 -1574.33 1.129 0.2186
1 73.630 -73.630 1537.57 -299.37 2.335 0.415
2 78.725 -78.728 1586.45 -321.30 2.222 0.401
3 98.191 -98.191 1623.39 -415.04 1.942 0.372
4 120.505 -120.505 2010.76 -415.04 2.158 0.400
5 140.455 -140.455 2046.79 -511.08 1.921 0.384 2
8 168.029 -168.029 2486.78 -511.06 2.105 0.399
7 200.010 -200.010 2573.50 -638.82 1.906 0.389
8 234,421 -234.421 3061.25 -638.82 2.072 0.402
9 646,019 -646.019 4155.01 -2}:8.24 1.375 0.309
1 86.978 -86.978 1844.80 -356.40 2.248 0.412
2 92.892 -92.892 1861.92 -382,50 2.162 0.410
3 116.321 -115.321 1817,32 -484.10 1.873 0.386
4 141.926 -141.928 2392.83 -494.10 2.185 0.398
5 164.818 -164.818 2439.40 -608.40 1.950 0.384 3
6 197.518 -197.515 2968.25 -608.40 2.046 0.408
7 234.204 -234,204 3068.54 -760.50 1.840 0.399
8 275,179 -275.179 3692.20 -760.50 2.110 0.383
9 763.403 -763.403 4973.09 -2736.00 1.384 0.289

TABLA 4.14 RESISTENCIAS EN COLUMNAS PARA LOS CASOS 1, 2Y 3, EJE 2, MODELO 3
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FIG 4.241 HISTORIAS DE COEFICIENTES SISMICOS, EJE 2 (INELASTICO,
CASOs 1 Y 3), MODELO 3
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FIG 4.242 RELACIONES FUERZA CORTANTE BASAL CONTRA DESPLAZAMIENTO
i EN AZOTEA, EJE 2 (ELASTICO), MODELO 3
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FIG 4.244 RELACIONES FUERZA CORTANTE BASAL CONTRA DESPLAZAMIENTO
EN AZOTEA, EJE 2 (INELASTICO-CASO 2), MODELO 3

800+
8001
4OQT

2004

-200+

FUERZA CORTANTE BASAL (t)
c

-400+

-600-{

-B00+

-1000 T T T T T T T T
-50 -40 -30 -20 10 20 30 40 50

-10
DESPLAZAMIENTO DE AZOTEA (cm)

FIG 4.245 RELACIONES FUERZA CORTANTE BASAL CONTRA DESPLAZAMIENTO
EN AZOTEA, EJE 2 (INELASTICO-CASO 3), MODELO 3
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FIG 4.246 ELEMENTOS Y EXTRENOS DE INTERES, EJE C, MODELO 3
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FIG 4.249 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA COLUMNA 4, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO~CASC 1), MODELO 3
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FIG 4.250 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA COLUMNA 4, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO-CASO 3), MODELO 3
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FIG 4.251 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA COLUMNA 4, EJE 2
(INELASTICO, CASOS 1 Y 3), MODELO 3
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FIG 4.252 HISTORIAS DE MOMENTOS FLEXIONANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO-CASO 1), MODELO 3
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FIG 4.253 HISTORIAS DE MOMENTOS FLEXIONANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO-CASO 3), MODELO 3
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FIG 4.254 HISTORIAS DE MOMENTOS FLEXIONANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
(INELASTICO, CASOS 1 Y 3), MODELO 3
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FIG 4 255 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO-CASO 1), MODELO 3
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FIG 4.256 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
(ELASTICO E INELASTICO-CASO 3), MODELO 3
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FIG 4.257 HISTORIAS DE FUERZAS CORTANTES EN LA VIGA 13, EJE 2
’ (INELASTICO, CASOS 1 Y 3), MODELO 3
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FIG 4.258 HISTORIAS DE DEMANDAS LOCALES DE DUCTILIDAD EN LA
VIGA 13, EJE 2 (INELASTICO, CASOS 1 Y 2), MODELO 3
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FIG 4.259 HISTORIAS DE DEMANDAS LOCALES DE DUCTILIDAD EN LA
VIGA 13, EJE 2 (INELASTICO, CASOS 1 Y 3), MODELO 3
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FIG 4.261 DISTRIBUCION POR INTERVALOS DE TIEMPO DE ROTULAS
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FIG 4.263 ESPECTROS DE RESPUESTA DE SCT-EW Y DE DISERNO RDF-87
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