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Resumen

Se presentan resultados comparativos de andlisis a edificios regulares, resueltos con marcos dctiles
con contravientos concéntricos, a los que se les aplicaron las metodologias de andlisis y disefio
propuestas en el método de disefio convencional de las Normas Técnicas para Disefio por Sismo del
2004 (NTC-2004) y el planteamiento del Apéndice Normativo A, ubicados en la zona /I1b, con un
factor de comportamiento sismico igual a Q= 4, asociados a distorsiones que satisfacen las
restricciones por desplazamiento al limite conforme a cada criterio. Se realizaron anélisis no
lineales con la teoria de andlisis al limite y an4lisis est4ticos ante carga lateral monétona creciente
con la distribucién de cargas asociadas al mecanismo de viga débil-contraviento débil-columna
fuerte y un mecanismo de piso débil desfavorable, observando la influencia del efecto P-4 y la
configuracién del modelo analizado. Se realizaron andlisis dindmicos con el acelerograma
registrado en 1985 en la Secretaria de Comunicaciones y Transportes y con un acelerograma
artificial creado a partir de la estacién 56. Los resultados sugieren una revisién de los criterios de
disefio del c6digo de marcos contraventeados dictiles de acero, dado que ante la accién de
acelerogramas asociados al sismo de disefio, se tienen reservas de resistencia grandes que guian a la
estructura a comportarse de manera casi eléstica, con ocurrencia de fluencias que no se asocian a
fallas dictiles como las supuestas en el proceso de disefio. Ademds, se incluye una comparacién
entre los criterios de disefio y requisitos de marcos ductiles entre c6digos internacionales, un
panorama de las investigaciones recientes y el comportamiento de edificios de acero ante sismos
recientes.

Abstract

This document summarizes the comparative results of the studies to regular steel buildings,
structured with moment-resisting concentrically braced frames (MRCBF’s). The structures had
designed with the metologyes of the classic method of the Mexican Building Seismic Code (2004)
and Appendices Normative A. The structures are in the /IIb zone of the Mexican Code, with a
Seismic Behavior Factor 0= 4. The drifts of the building’s design are so near of the restriction to
displacement. This paper compares the results obtained in non linear static analyses with limit
analyses and pushover analyses assuming as collapse mechanisms: weak story mechanisms or the
weak beam-weak brace-strong column mechanism and the influence of the P-A effect. The
document presents the results of non linear dynamic analyses with the Secretaria de
Comunicaciones y Transportes accelerogram recorded in 1985 and an artificial accelerogram
created with the 56™. station. The results suggest a revision of MRCBF method’s analyses proposes
in the code, cause the buildings studied had an elastic behavior with importants reserves of strengths
and fluencies not associated with a ductile failure suggested in the design process. In addition, the
document include a comparison of ductile steel frames between internationals codes, recent
researches of MRCBF and his behavior in recent earthquakes.
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Introduccién

Introduccion

En el 2004, se public6 en la Gaceta Oficial de la Federacién una nueva versién del
Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF-04) y sus respectivas Normas
Técnicas Complementarias (NTC-04),

Las Normas Técnicas para el Disefio y Construccién de Estructuras Metdlicas presentan
algunas modificaciones que reflejan la experiencia en sismos recientes principalmente en
conexiones de marcos dictiles. Mientras que en las Normas Técnicas para el Disefio por Sismo se
presentan adecuaciones y nuevos planteamientos a la versién anterior de 1995, que son producto de
las investigaciones y estudios realizados en el drea metropolitana y tendencias internacionales. Al
respecto, se presenta en el Apéndice Normativo A un planteamiento que realiza un diseiio por
desempefio para seguridad contra colapso, considerando el periodo fundamental del suelo 7 y la
sobrerresistencia asociada al mismo.

Sin embargo, poca es la certeza del comportamiento de estructuras esbeltas estructuradas
con marcos dictiles de acero ante las mayores demandas de aceleracién que propone el cédigo, atin
sin considerar condiciones de irregularidad. Por tal motivo, se propone estudiar el comportamiento
de modelos de edificios regulares ubicados en el terreno del Lago que estén asociados a las mayores
solicitaciones del c6digo, con periodos dominantes del terreno igual a 7= 2.00 seg, asociados a las
mayores solicitaciones que propone el Reglamento. Para tal efecto y para que los resultados
obtenidos sean mds atractivos, los modelos satisfacen justo al limite las restricciones por
desplazamiento lateral de cada criterio de andlisis, asociadas a las mayores ductilidades permitidas
en el codigo.

Ademds, los edificios se disefiaran considerando las secciones comerciales, procedimientos
constructivos y tendencias de disefio de la practica, para que los resultados sean representativos del
comportamiento de edificios equivalentes construidos en el Valle de México considerando la
reglamentacién actual.

Aunado a lo anterior, es valioso prever los mecanismos de colapso que predominarian para
los planteamientos de disefio propuestos en el Reglamento, ante distintos métodos de anélisis no
lineal de los marcos que conforman el sistema de forma independiente o en su conjunto.

Tanto en la etapa de anélisis lineal como en la etapa pléstica, se presentard la posibilidad de
realizar comparaciones entre los métodos de analisis (método modal espectral convencional y el
andlisis de disefio por desempeifio) y las innovaciones presentadas en el cédigo en relacién con
versiones anteriores. Ademés, se har4 mencién de las experiencias y resultados de sismos recientes
y su impacto en los reglamentos internacionales haciendo comparaciones con el c6digo nacional.




Capitulo 1 Criterios de diseiio de estructuras con marcos de acero

Criterios de diseno de
estructuras con marcos de acero




Capitulo 1 Criterios de diseiio de estructuras con marcos de acero

@W/M/ﬂ//
Criterios de disenio de estructuras con marcos de acero

Dados los distintos criterios establecidos en los distintos reglamentos internacionales para el
disefio de estructuras de acero se realiza una comparacién entre los siguientes cddigos,
identificdndose en lo posterior de acuerdo a su abreviatura para el presente trabajo.

e Manual of Steel Construction. Load Resistance Factor Design (LRFD-1996) Specification for
Structural Steel Buildings del American Institute of Steel Construction (AISC)

e Normas Técnicas Complementarias para el Disefio y Construccién de Estructuras Metdlicas
(NTCM-2004, 2004) del reglamento de construcciones para el Distrito Federal (RCDF-2004,
2004).

e  Uniform Building Code (UBC-97, 1997), Chapter 22.

o Handbook of Steel Construction. Canadian Institute of Steel Construction (CISC-93, 1993)

e  British Rules BS5950

1.1 Consideraciones generales

Las diferencias entre los distintos reglamentos se plantan a continuacién, incluyendo
disposiciones para el disefio y construccién de estructuras metdlicas. Con fines comparativos, se
presentan los criterios del RCDF-93 y las NTCM-96 en algunos aspectos, para familiarizar al lectos
con los cambios en la nueva version del reglamento.

1.1.1 Suposiciones de diserio

1.1.1.1 Bases para el disefio

En el caso del RCDF-2004, para definir los requisitos especificos para ciertos materiales y
sistemas estructurales, asi como procedimientos de disefio para acciones particulares, como para
efectos de sismos y vientos, el departamento expide las normas técnicas complementarias. En lo que
compete a las correspondientes a estructuras metdlicas (NTCM-2004, 2004), se manejan los criterios
enunciados a continuacion.

El dimensionamiento se efectia de acuerdo a los criterios relativos a los estados limite de
falla y de servicio. Segin éste, las estructuras deben dimensionarse de manera que la resistencia de
diseno de toda seccién con respecto a cada fuerza o momento interno que en ella actie o a la
combinacién de dos o mas de ellos, sea igual o mayor que €l o los valores de disefio de dicha fuerza o
momento interno. Estas resistencias de disefio deben incluir el factor de reduccién por resistencia (Fg)
correspondiente, mientras que las fuerzas o momentos internos de disefio deberdn estar multiplicados
por el factor de carga (F¢) correspondiente.

Debe revisarse los estados Iimite de falla y de servicio, de manera que las respuestas de la
estructura queden limitadas a valores tales que el funcionamiento en condiciones de servicio sea
satisfactorio.
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Es muy similar lo establecido por el CISC-93 adicionando apéndices con tablas para valorar
los efectos de vibraciones, valores maximos de deformaciones recomendadas, resistencia a la fatiga,
efectos dindmicos, prevencién de deformaciones permanentes, etc.

El manual LRFD-96 coincide con lo anterior, mencionando ademds en el apartado AS de las
especificaciones, que estd permitido el disefio pldstico y eléstico, excepto que el andlisis pléstico se
permite s6lo para acero cuyo esfuerzo de fluencia no exceda los 65 ksi (LRFD-96, 1996),
aproximadamente 4570 kg/cm?.

Agrega ademas que para el disefio de elementos estructurales de acero formados en frio,
cuyos perfiles contienen esquinas redondeadas y elementos delgados, se considera lo provisto por el
Instituto Americano para el Hierro y el Acero (AISC por sus siglas en inglés) recomendando las
especificaciones para el disefio de elementos estructurales formados en frio.

1.1.1.2 Tipos y grupos de estructuras

Con excepcién de CISC-93, todos los cédigos coinciden en la distincién de tipos de
estructuras para establecer los criterios de disefio y/o andlisis segtin su importancia, salvo algunos que
establecen especificaciones més precisas, en general se presentan las siguientes distinciones:

1. Edificaciones cuya falla estructural podria causar la pérdida de un nimero elevado de vidas o
pérdidas econémicas o culturales excepcionalmente altas, o que constituyan un peligro
significativo por contener sustancias téxicas o explosivas, asi como edificaciones cuyo
funcionamiento es esencial a raiz de una emergencia urbana, como: hospitales, escuelas,
terminales de transporte, estaciones de bomberos, centrales eléctricas y de
telecomunicaciones; estadios, depdsitos de sustancias inflamables o téxicas; museos y
edificios que alojen archivos y registros puiblicos de particular importancia.

2. Edificaciones comunes destinadas a vivienda, oficinas y locales comerciales, hoteles y
construcciones comerciales e industriales no incluidas en el inciso anterior.

El RCDF-2004 y las NTCM-2004 distinguen dos subgrupos adicionales en el segundo grupo de

estructura:

1. Subgrupo BI. Edificaciones de mds de 30 m de altura o con mis de 6000 m? de 4rea total
construida, ubicadas en las zonas / y /I y construcciones de més de 15 m de altura o 3000 m?
de drea total construida, en zona ///. Adem4s templos, salas de especticulos y edificios que
tengan sala de reunién que pueda alojar a més de 200 personas, y

2. Subgrupo B2. Las dema4s de este grupo.

El UBC-97 hace una distinci6én similar en otro capitulo; el LRFD-96 no menciona distincién
alguna segtin el tipo de ocupacién o por la ubicaci6n de la estructura.

Todos los reglamentos coinciden en hacer la siguiente distincién basdndose en el tipo de
elementos estructurales que conformen la misma, de la siguiente manera:

1. Tipo 1, cominmente designadas marcos rigidos o estructuras continuas, se caracterizan porque
los miembros que las componen estdn unidos entre si por medio de conexiones rigidas, capaces
de reducir a un minimo las rotaciones relativas entre los extremos de las barras que ocurren en
cada nudo de manera que el anélisis puede basarse en la suposicién de que los dngulos originales
entre esos extremos se conserven sin cambio al deformarse la estructura (Sec. 1.5, NTCM-2004;
Esp. A2.2, LRFD-96; 1-8.1.1, CISC-93).

2. Tipo 2, parcialmente restringidas, son las que estdn formadas por miembros unidos entre si por
medio de conexiones que permiten rotaciones relativas y que son capaces de transmitir la
totalidad de las fuerzas normales y cortantes, asi como momentos no mayores del 20% de los
momentos resistentes de disefio de los miembros considerados. En el andlisis se ignoran las
restricciones a las rotaciones.
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Las NTCM-2004 agregan ademds que las estructuras tipo 1 pueden analizarse y disefiarse
utilizando métodos eldsticos o plésticos; €stos tltimos son aplicables cuando se satisfacen los
siguientes requisitos:

a.

El valor minimo garantizado del esfuerzo correspondiente al limite inferior de fluencia
del acero, F, no es mayor que el 80% de su esfuerzo minimo especificado de ruptura en
tensién, F,, ni que 4500 kg/cm? (450 MPa).

La curva carga-deformacion del acero tiene las caracteristicas necesarias para que pueda
presentarse la redistribucién de momentos requerida para la formacién del mecanismo de
colapso.

Las relaciones ancho/grueso de los elementos planos que componen los perfiles cumplen
los requisitos de las secciones tipo 1 6 2, cuando los efectos sismicos no son criticos, y de
las secciones tipo 1 cuando si lo son.

Los miembros est4n contraventeados lateralmente.

Se colocan atiesadores dobles, en los dos lados del alma, en las secciones de los
miembros que reciben cargas concentradas en las que aparezcan articulaciones plésticas
en el eventual mecanismo de colapso.

Ninguno de los miembros de la estructura que interviene en el mecanismo de colapso est4
sometido a cargas que puedan producir fallas por fatiga, ni son posibles fallas de tipo
fragil ocasionado por cargas de impacto, bajas temperaturas u otros factores.

1.1.1.3 Carga y combinaciones de carga

En lo que se refiere a combinaciones de carga, existen notorias diferencias de los factores de
carga basadas en las distinciones de grupos de estructuras y combinaciones entre los cddigos
mencionados (tabla 1.1).

1.1.1.3.1 Consideraciones del manual LRFD-96

Las cargas que se deben considerar segiin el manual LRFD-96, UBC-97 se deben establecer
por las acciones y circunstancias que envuelven a la estructura a disefarse (LRFD-96, Spec. A4;
UBC-97, 3.1), basdndose a su vez en el c6digo: Las cargas minimas estdndar americanas para
edificios y otras estructuras como referencia al respecto. Para propésitos de disefio, las cargas
estipuladas por el c6digo mencionado deberan ser nominales; considerando las siguientes:

D: Carga muerta, peso propio de los elementos y otros rasgos permanente en la estructura

L: Carga viva debida a la ocupacién de la estructura o equipo mévil

L,: Carga viva de cubierta o tejado

W: Carga provocada por viento

S: Carga provocada por nieve

E: Carga sismica

R: Carga debida a lluvia, granizo o hielo excesivo

Para obtener la resistencia de la estructura y sus elementos, se debe determinar mediante la
combinacién critica apropiada de cargas factorizadas. El efecto més critico puede ocurrir cuando una
0 mds cargas estdn o no actuando. Se consideran las siguientes combinaciones afectadas por los
factores de carga establecidos asi:

1.4D (1.1)
1.2D + 1.6L + 0.5(L, SoR) (1.2)
12D + 1.6 (L,0 SoR) + (0.5L 0 0.8W) (1.3)
12D + 1.3W + 0.5L + 0.5(L, 0 So R) (1.4)
1.2D + 1.5E + (0.5L 0 0.2S) (1.5)
0.9D - (1.3W o 1.5E) (1.6)
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El factor de carga para L en las combinaciones 1.3, 1.4 y 1.5 deberé ser igual a 1.0 para
estacionamientos, dreas destinadas a plazas publicas y todas las dreas donde la carga viva sea mayor
que 100 psf (aprox. 48.9 kg/cm?).

Menciona ademds que para estructuras que tengan cargas vivas que puedan inducir el efecto
de impacto, se deber4 incrementar la misma dependiendo del tipo de efecto del que se trate.

Tabla 1.1 Comparacién de los factores de carga entre reglamentos internacionales

Carga Carga provocada Carga
Reglamento Carga Carga Carga provocada por lluvia provocada
muerta Viva sismica por viento 0 granizo por Nieve
1258
CISC-93 * 0.85\ 1.50¢e 1.00e 1.50¢e 1.50w 1.50w
LRFD-96 14 « 1.6 & 08 ¢ 05 m 051
UBC-97 1.2 B 05 ¢ 1.5 ¢ 13 y 1.6 1 1.6 1
14 8 14 8 1.1 ¢ 1.1 e 1.1 ¢ 1.1 ¢
.1 B L1 e 1.0 W 1.0 W 1.0 U 1.0 W
RCDEF-2001 09 A 09 A
1.0 W 1.0 W

* Considera adem4s un factor por combinacién y

Cuando se toma en cuenta s6lo ese efecto

Cuando se combina con carga viva y carga accidental

Cuando se toma en cuenta solo cargas gravitacionales, deber4 ser 1.5 si es edificacién del Grupo A
Cuando se trata de una combinacién con cargas accidentales

Cuando se combina con carga muerta y de nieve, lluvia o granizo

Cuando se combina con carga muerta, viva y de nieve, lluvia o granizo

Cuando se combina con carga muerta y viva o viento

Cuando se combina con carga muerta, viva y de viento

~ SR e MmO

A Para acciones internas cuyo efecto sea favorable a la resistencia o estabilidad de la estructura

L Para revisién de estados limite de servicio
1 Las considera como cargas vivas

1.1.1.3.2 Consideraciones del manual CISC-93

El CISC-93 establece el siguiente sistema para considerar cargas en el disefio de estructuras:
D - Carga muerta, incluye el peso propio del elemento estructural y de todas los materiales
permanentes de la construccién, equipo estacionario, acabados y fuerzas de pretensado.
L - Carga viva, incluye cargas por uso y ocupacién de las estructuras equipo mévil, nieve, lluvia,
tierra o presién hidrostética, impacto y cualquier otra carga estipulada por las autoridades
reguladoras.
Q - Cargas provocadas por el viento o sismo

Las combinaciones de cargas factorizadas deben tomarse de conformidad a la siguiente
expresion:

oD+ ywlog L+ opQ+ orT) (1.7)

Los factores o deben tomarse de 1a siguiente manera:

op = 1.25; excepto cuando la carga muerta resista el efecto de volteo, alzado o inversién de
carga, donde se tomard & = 0.85;
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o = 1.50
0 = 1.50 para viento o 1.00 para sismo
or=125

El factor de la combinacién de carga y se toma de la siguiente forma:
a. Cuando actia sélo: L, Qo T, = 1.00;
b. Cuando actdan dos: L, Q y/o T, i = 0.70;
¢. Cuando actdan todos: L, Qy T, = 0.60;

El efecto més desfavorable se determina considerando L, Q y T actuando sélo con = 1.00, o
en combinacién con = 0.70 o 0.60.

El factor ¥no debe ser menor que 1.00, excepto en estructuras donde se pueda demostrar que
el colapso provocaria gran dafio o consecuencias serias, en cuyo caso no deberd ser menor que 0.80.

1.1.1.3.3 Consideraciones del RCDF-2004

En lo que refiere a combinaciones de carga, el RCDF-2004 dispone de un criterio
completamente distinto, establece que la seguridad de una estructura deberd verificarse para el efecto
combinado en todas las acciones que tengan probabilidad despreciable de ocurrir simultdneamente
considerando dos categorias de combinaciones:

Para las combinaciones que incluyan acciones permanentes y acciones variables, se
considerardn todas las acciones permanentes que actien sobre la estructura y las distintas acciones
variables, de las cuales la mds desfavorable se tomar4 con su intensidad méxima y el resto con su
intensidad instant4nea, o bien todas ellas con su intensidad media cuando se trate de evaluar efectos a
largo plazo. En ambos tipos de combinacién los efectos de todas las acciones deberdn multiplicarse
por los factores de carga apropiados, manejados de la siguiente forma:

1. Para combinaciones de acciones permanentes y variables se aplicard un factor de carga de 1.4.
Cuando se trate de edificaciones del grupo A, el factor de carga para este tipo de combinacién se
tomar4 igual a 1.5;

2. Para combinaciones de acciones que incluyan acciones permanentes, variables y accidentales se
considerar4 un factor de carga de 1.1, aplicado a los efectos de todas las acciones que intervengan
en la combinacién;

3. Para acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea favorable a la resistencia o estabilidad de la
estructura, el factor de carga se tomard igual a 0.9;

4, Para revisién de estados limite de servicio se tomard en todos los casos un factor de carga
unitario.

En lo referente a la aplicacién de cargas vivas unitarias se deberd tomar en consideracién las
siguientes disposiciones:

1. La carga viva mdxima W,, se debera emplear para disefio estructural para fuerzas gravitacionales
y para calcular asentimientos inmediatos en suelos, asi como en el disefio estructural de los
cimientos ante cargas gravitacionales;

2. La carga instantdnea W, se deberd usar para disefio sismico y por viento y cuando se revisen
distribuciones de carga més desfavorables que la uniformemente repartida sobre toda el area;

3. La carga media W se deberd emplear en el célculo de asentimientos diferidos y para el célculo
sobre toda el 4rea;

4. Cuando el efecto de la carga viva sea favorable para la estabilidad de la estructura, como el caso
de problemas de flotacién, volteo y de succién por viento, su intensidad se considerard nula sobre
toda el 4rea, a menos que pueda justificarse otro valor.

El RCDF-2001 establece los valores en forma tabulada complementadas con observaciones, en
funcién de destino de piso o cubierta para el tipo de construccién en estudio.
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1.1.2 Requerimientos de diserio

1.1.2.1 Area total

Todos los cédigos coinciden en definir al 4rea total de un miembro A,, como el drea completa

de su seccién transversal, siendo igual a la suma de los productos del grueso por el ancho de todos los
elementos que componen la seccién, medidos en un plano perpendicular al eje del miembro.

1.1.2.2 Area neta

Con excepcién del CISC-93, todos los c6digos coinciden que ésta se obtiene sumando los
productos del grueso de cada una de las partes que lo componen por su ancho neto, que se determina
como sigue:

a.

En el célculo del 4rea neta de barras en tensién o cortante, el ancho de los agujeros para pernos
o tornillos se toma 1.5 mm. (1/16”) mayor que el didmetro nominal del agujero medido en la
direccién de los esfuerzos.

En el caso de varios agujeros en una normal al eje de pieza, el ancho neto se obtiene restando
al ancho total la suma de los anchos de los agujeros.

Cuando los agujeros estén dispuestos en una linea diagonal respecto al eje de la pieza o en
zigzag, se deben estudiar todas las trayectorias posibles, determinando cudl de ellas es el ancho
menor, que es el que se utiliza para calcular el 4rea neta. El ancho neto de cada una de las
partes que forman la seccién, correspondiente a cada trayectoria, se obtiene restando del ancho
total la suma de los anchos de todos los agujeros que se encuentran sobre la trayectoria
escogida y sumando para cada espacio entre agujeros la cantidad s%4g (figura 1.1), donde s es
la separacién longitudinal centro a centro entre los dos agujeros considerados (paso) y g la
separacién transversal centro a centro entre ellos (gramil).

Trayectoria A

M;.L
Trayectoria B
d

I
|
=,

Figura 1.1 Determinacién del ancho neto cuando los conectores estdn en tresbolillo

En el caso del planteamiento de CISC-93, distingue para la determinacién del drea neta tres

casos, considerando el ancho de los agujeros para pernos o tornillos 2 mm més grande que el didmetro
nominal del agujero.

a. Para segmentos normales a la fuerza (por ejemplo: en tensién directa)

Ay = wyt (1.8)

b. Para segmentos paralelos a la fuerza (por ejemplo: en cortante)

A, =06L,t (1.9

c. Para segmentos inclinados a la fuerza

A, =wpt +s°t/4g (1.10)
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donde: w, = ancho neto (que es el ancho total menos los agujeros existentes)

t = espesor

L, = Longitud neta (que es la longitud total menos los agujeros existentes)

g = separacién transversal centro a centro entre agujeros

s = separacion longitudinal centro a centro entre agujeros

El ancho total de angulos en todos los reglamentos se toma igual a la suma de los anchos de las

dos alas menos el grueso. Al determinar el 4rea neta a través de soldaduras de tapén o de ranura, no
debe tomarse en cuenta el metal de aportacién.

1.1.2.3 Area neta efectiva

De acuerdo a todos los reglamentos, cuando la carga se transmite directamente a cada una de
las partes que componen la seccién transversal del miembro, por medio de remaches de tornillos o
soldaduras, el 4rea neta efectiva (A,) es igual al 4rea neta A, (CISC-93, 12.3; LRFD-96, B3; NTCM-
2004, 2.1.3).

Cuando la carga se trasmite por medio de tornillos o remaches colocdndose algunas de las
partes que componen la seccidn, pero no todos, el drea neta efectiva es igual a:

miembros en tensién A.=UA, (1.11)

miembros en compresién A, =UA, (1.12)

U es un coeficiente de reduccién del drea. Los valores de U pueden ser tomados como sigue:
U=1-(x/L)<0.90 (1.13)

donde: x excentricidad de la conexién (distancia del centroide al plano de la fuerza cortante); y
L longitud de la conexién en la direccién de la carga.

1. Conexiones remachadas o atornilladas. En lugar de los calculados con la ecuacién anterior puede

utilizarse los valores de U siguientes

a. Secciones laminadas H o I con patines de ancho no menor que 2/3 del peralte y tés
estructurales o formadas por placas soldadas, conectadas por los patines: U= 0.90

b. Secciones laminadas H o I que no cumplan las condiciones del pérrafo anterior; tés
estructurales obtenidas de ellas, o formadas por dos placas soldadas, y todas las secciones
restantes, incluidas las formadas por varias placas: U= 0.85

c. Todos los miembros que tengan sélo dos conectores en cada linea en la direccién de los
esfuerzos: U=0.75

d. Angulos conectados por una sola ala con
- Cuatro o més conectores en la direccién de los esfuerzos: U= 0.80;
- Menos de cuatro conectores en la direccién de los esfuerzos: U= 0.60.

2. Conexiones soldadas. La versién de las NTCM-96 no contenia explicitamente esta seccion, las
NTCM-2004 y el manual LRFD-96 agregan, a este ultimo inciso, que cuando la carga se
transmita a placas por soldadura longitudinales por ambos bordes y en el extremo de la placa, se
recomienda usar:

a. Cuando!>2d U=1.0

b. Cuando 2d > 2>1.5d U=10.87

c. Cuando /.5d>12>d U=0.75
donde: I es la longitud de la soldadura

w es el ancho de la placa (distancia entre soldaduras)
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1.1.2.4 Factor de longitud efectiva

En general, todos los reglamentos coinciden en el manejo y existencia de un factor reductivo
de la longitud efectiva del elemento estructural analizado, dependiendo de las condiciones de apoyo.
En la determinacién del factor de longitud efectiva k se consideran tres casos:

a. Miembros con extremos fijos linealmente. Los efectos son ocasionados por las deformaciones del
miembro entre sus extremos. El factor de longitud efectiva k suele tomarse igual a 1.0, pero
pueden emplearse otros valores si se justifican.

b. Miembros en los que pueden despreciarse los efectos de esbeltez. Estos efectos se pueden
despreciar en columnas de entrepisos de marcos rigidos de cualquier altura que formen parte de
estructuras regulares, cuando el indice de estabilidad de un entrepiso I, no excede de 0.8; se
calcula con la expresion:

, _ZBOA,
(ZH) L

donde 2P, fuerza vertical de disefio en el entrepiso; incluye cargas muertas y vivas
Q factor de comportamiento sismico. En disefio por viento se toma Q= 1.
Aoy desplazamiento horizontal relativo de primer orden de los niveles que limitan el entrepiso
2H suma de todas las fuerzas horizontales de disefio que obran encima de entrepiso
L altura del entrepiso
c. Miembros en los que no pueden despreciarse los efectos de esbeltez debidos a desplazamientos,
lineales de sus extremos. Estos efectos no pueden despreciarse en las columnas de marcos rigidos
que forman parte de estructuras regulares, cuando el indice de estabilidad del entrepiso, 1, excede
el limite indicado.

Si el indice de estabilidad I es mayor que 0.30 en alguno o algunos de los entrepisos, debe
aumentarse la rigidez de la estructura completa, o de parte de ella, para disminuir los
desplazamientos 4yy y reducir el valor de I, en todos los entrepisos, a no mas de 0.30.

El factor de longitud efectiva k, para pandeo en el plano del marco suele tomarse igual a
1.0, peor pueden emplearse valores menores si se justifican.

(1.14)

1.1.2.5 Relaciones de esbeltez mdximas

En todos los c6digos se establecen relaciones de esbeltez m&ximas recomendadas para el
mejor comportamiento del elemento estructural segin la solicitacién a la que se encuentre sometido.
Asi, en el caso de las RCDF-2004 se menciona que la relacién de esbeltez kL/r de miembros en
compresién no exceda de 200. La relacién de esbeltez L/r de miembros en tensién puede tener
cualquier valor, pero conviene que no pase de 240 en miembros principales o de 300 en contraventeos
y otros miembros secundarios (NTCM-2004, Sec. 2.2.3).

1.1.2.6 Relaciones ancho/grueso y pandeo local

El manual LRFD-96 y el UBC-97 coinciden en clasificar las secciones en tres tipos:

Las secciones de acero se clasifican como compacta, no compacta y secciones esbeltas. En las
secciones clasificadas como compactas, los patines deberan estar conectados al alma o almas y la
relacién ancho grueso de elementos a compresién no debera exceder A, dado, conforme a tablas en
cada reglamento, aunque el UBC-97 presenta tablas méds simples con variaciones en los limites
anteriormente mencionados. Si la relacién ancho grueso de uno o més elementos a compresion
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exceden A, pero no /4, la seccién serd no compacta. Si la relacién ancho espesor excede el limite Ar
los elementos seran elementos esbeltos.

De acuerdo a las NTCM-2004 del RCDF-2004, asi como al CISC-93, las secciones
estructurales se clasifican en cuatro tipos, en funcién de las relaciones ancho grueso méximas de sus
elementos planos que trabajan en compresién axial, en compresién debida a flexi6n, flexién o
flexocompresién,

Las secciones tipo 1 (secciones para disefio pldstico) pueden alcanzar el momento pléstico en
vigas y el momento pléstico reducido por compresién en barras flexocomprimidas y para desarrollar
las ductilidades adoptadas en el disefio de estructuras construidas en zonas sismicas. El CISC-93
agrega que cuando estas secciones estén sujetas a flexién, deben tener un eje de simetria en el plano
de carga y cuando estén sujetos a compresién axial, deberdn contar con dos ejes de simetria.

Las secciones tipo 2 (secciones compactas) pueden alcanzar el momento pléstico, pero tienen
una capacidad de rotacién inel4stica limitada. Aunque suficiente para ser utilizadas en estructuras
disefladas plésticamente, bajo cargas predominantemente estiticas y en zonas sismicas. Al igual que
la seccién anterior, el CISC-93 solicita para flexi6én un eje de simetria en el plano de carga eliminando
los efectos de asimetria de la seccién que estar incluidos en el anélisis.

Las secciones tipo 3 (secciones no compactas) pueden alcanzar el momento correspondiente a
la iniciacién del flujo pldstico en vigas o ese momento reducido por compresién en barras
flexocomprimidas, pero no tienen capacidad de rotacién ineldstica.

Las secciones tipo 4 (secciones esbeltas) tienen como estado limite de resistencia el pandeo
local de algunos de los elementos planos que las componen.

1.1.2.7 Elementos planos no atiesados

En general, todos los cédigos coinciden que para aquellos elementos que estdn soportados a
lo largo de uno solo de los bordes paralelos a la direccién de la fuerza a compresién, se tomar4 el
ancho como sigue (figura 1.2):

a. En placas, la distancia del borde libre a la primera linea de soldaduras, remaches o tornillos.

En las alas de 4ngulos, patines de canales y zeta, y almas de tés, la dimensién nominal total.

En almas de tés, el peralte nominal total.

En patines de secciones I, H, y T, 1a mitad de la dimensién nominal total.

En perfiles hechos con ldmina doblada, la distancia del borde libre a la iniciacién de la curva que
une el elemento considerado con el resto del perfil.

ooo0 o

=P
el
'—.EH b
t a5
W ) L

o| < " e i.‘ 5

s 1.0

Secciones con almas atiesadas y patines no atiesados Secciones no atiesados Secciones atiesados

Figura 1.2 Secciones estructurales atiesadas y no atiesadas

1.1.2.8 Elementos planos atiesados

Igualmente, se puede afirmar que conforme a todos los reglamentos, para aquellos elementos
que estén soportados a lo largo de los dos bordes paralelos a la direccién de la fuerza de compresién
(figura 1.2). Su ancho se toma como sigue:
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a. En almas de secciones laminadas, la distancia libe entre patines menos los radios de las curvas de
unién con los patines.

b. En patines de secciones en cajén hechas con cuatro placas, la distancia entre lineas adyacentes de
soldaduras, remaches o tornillos.

c. En patines de secciones laminadas en cajon, la distancia libre entre almas, menos los radios de las
dos curvas de unién.

d. En almas de secciones formadas por placas, H, I, o en cajén, la distancia entre lineas adyacentes
de remaches o tornillos o, en secciones soldadas, la distancia libre entre patines.

e. En almas de secciones laminadas en caliente o dobladas en frio, la distancia entre las iniciaciones
de las curvas de unién con los elementos de soporte.

1.2 Calculo de resistencias

Se discutird a continuacién los distintos enfoques para el célculo de resistencias de acuerdo a
cada reglamento, seguin las solicitaciones para miembros estructurales.

1.2.1 Resistencia de miembros a tension

El manual LRFD-96 y las NTCM-2004 coinciden en el cdlculo para el disefio de miembros en
tensién, considerando los estados limite de flujo pléstico en la secci6n total y de fractura en el 4rea
neta.

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural en tensién es la menor de las calculadas
con alguna de las siguientes ecuaciones:

a. Estado limite de flujo plastico en la seccién total (Fz=0.90):
R = FrAF, (1.15)

b. Estado limite de fractura en la seccién neta (Fg=0.75):
R, = FrA. F, (1.16)

A, es el 4rea total de la seccién transversal del miembro, A, el 4rea neta efectiva, F, el valor
minimo garantizado del esfuerzo correspondiente al limite inferior de fluencia del material y F, el
esfuerzo minimo especificado de ruptura en tension.

Cuando los miembros sin agujeros, conectados por medio de soldaduras colocadas en todas las
partes que componen su seccién transversal, en proporcién a sus 4reas, €l 4rea neta efectiva de la
ecuacién anterior es igual al 4rea total,

Mientras que el enfoque del CISC-93 establece que la resistencia a tensién T, desarrollada por
un miembro, debera ser la menor de:

a. T,=¢A,F, (1.17)

b. T,=0.85¢A.,. F. (1.18)

c. T,=085¢A,F, (1.19)
A’ es el area neta efectiva reducida. Para conexiones con pernos se acepta:

d T,=075¢A,F, (1.20)
donde ¢ = 0.90.
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1.2.2

Resistencia de miembros a compresion

Se realizard una comparacién entre los criterios planteados por cada reglamento para el
célculo de elementos estructurales sometidos a compresién, asi como el origen y similitudes entre
ecuaciones de distintos c6digos.

El reglamento inglés,

maneja para el disefio de elementos en compresion férmulas

semiempiricas, en las cuales se incluyen el uso de constantes, factores modificadores de la resistencia
y pardmetros que toman en cuenta imperfecciones como se puede apreciar en la tabla 1.2; lo cual
complica la ejecucién de los planteamientos, que finalmente resultan confusos para su aplicacién de
los ingenieros en la practica.

Tabla 1.2 Comparacién de las férmulas para la determinacién del esfuerzo critico

Reglamento Reino Unido Canad4 México Estado Unidos México
BS 5950 CISC-93 NTCM-2004 LRFD-96 NTCM-96
¢C 6 Fr 0.90 0.90 0.85 0.85
0545015 Para seccién Ho I:
b P ion Ho l: - BAR
ara seccién Ho L:
ndo A 1.5
FAF, Cuando A b+ -0157]"
EF 015<1510 [ 7]
E= L — A, [1+,12" —0.15]" = [0.689% )1: R <FAF,
SH/PEF C, = ¢AF,(1.035 e ]
oy -02024-0.2224') R <F AF, A mismo valor que
Y NTCM-04
Férmula
parael 1.0<ax20 Cualaui forma:
célculo de , C. = gAF(-.111+ ualquier otra forma:
esfuerzo F _7E 0.6364" -0.0874%) Cuando (kl/r) 2 (kl/r).
critico o P Cuando Ae > 1.5 20120000
Cualquier otra forma: . = AF,
20<As3.6 F.AF, kLIrF
C = 0 877
2 1+ A28 —0.15%8 |+ = F}
@AF{0.009+0.0874%) Cuando (kl/r) < (ki/r).
R < F,A Fy (KLr)
R6=A,Fy Ffl-——F—
36<A AKUr),
C, = g(AF,A?
Modificador ,, F, +(1+7F,
de la §'=nsd 9 -
resistencia T Tt T rel
L
A=— _
: r KL | F, KL | F, KL |F,  (gkpir), =820
Relacién de 2 = _\/ b A= ) . =— 7 I3
esbeltez A =02 TE r \7’E r \7:E rr VE ~Ey
F,
n= 2.0 laminada o
Pardmetro de soldadas flexionada en sus n= 1.4 si es laminada o
imperf. 6 7= 0.001a (ﬂ’ﬂ") ejes de simetria soldada cortada con
caracterist. 20 .- n= 1.4 laminada o ekt oxigeno
particular soldada cortada con
oxigeno n= 1.0 Otros
n= 1.0 Otros

- Fy, L'y rson el esfuerzo de fluencia, la longitud del elemento y el radio de giro respectivamente

a, (4, son constantes definidas a partir de las curvas de interacci6n segin el tipo de seccién
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El reglamento canadiense da una marcada importancia a los intervalos en los que se
encuentren las relaciones de esbeltez para la aplicacién de distintos criterios, fundamentadas en
constantes segun el tipo de seccién y el pardmetro 4

Las NTCM-96 hacian una distincién entre secciones H o I 'y aquellas que tuvieran otra forma
cualquiera; sin embargo, la nueva versién de las NTCM-2004 manejan s6lo una ecuacién variando
Unicamente el valor del coeficiente adimensional n segin sea el caso, la comparacién de
planteamientos se mencionard detalladamente més adelante, el comportamiento de las ecuaciones se
esquematiza en la figura 1.3, donde se aprecia la atenuacion de la curva a medida que disminuye el
valor de n, con una relacién de esbeltez mayor a 20 hasta 240, donde su comportamiento se asemeja.

Las disposiciones del LRFD-96 enfocan un procedimiento basado en el tipo de seccién que se
esté disefiando, haciéndose notar los limites para la aplicacién de férmulas para distinguir la carga
critica de pandeo de Euler y el pandeo local, ésta distincién estaba planteada en las NTCM-96 como
se aprecia en la tabla 1.2; sin embargo, no est4 claramente establecido en la versién NTCM-2004.

En lo referente a las relaciones de esbeltez, el planteamiento es muy similar basada en el
mismo principio de Euler, siendo més parecidas las soluciones propuestas por el LRFED-96, CISC-93
y las NTCM-2004.

En la figura 1.4 se presenta una comparacién de los criterios para la determinacién de la
resistencia a compresion entre los distintos reglamentos que se estan estudiando. En el caso del
reglamento inglés (BS 5960) el pardmetro de imperfeccién 7 se estd tomando como la unidad, debido
a la falta de informacién sobre la constante a, en el caso de las NTCM se estd graficado lo estipulado
en las NTCM-96 para una seccién transversal con forma cualquiera, lo cual se suprimié de la nueva
versién, y los criterios para n= 2 y n= 1.4 de las NTCM-2004, este iltimo equivale también a las
secciones H, I o rectangular huecas de la versién anterior.

Se puede apreciar que el criterio sugerido por BS 5950 es el més conservador probablemente por
los pardmetros de imperfecciones y constantes que maneja, siendo las NTCM-2004 con n= 2 el limite
superior de las curvas en el intervalo inicial hasta una relacién de esbeltez superior a 100, donde
comienza a dominar el LRFD-96, sin tomar en cuenta la curva de las NTCM-96 para una seccién
transversal con forma cualquiera, que si bien es cierto resulta mas conservadora hasta una relacién de
esbeltez mayor a 80, después se rige como limite superior de la grifica. Este ultimo criterio
mencionado, fue sustituido por el de las NTCM-2004 con un n= 1.4, que como se aprecia, €s un poco
mads conservador.
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las NTCM para distintos valores de n

—8—BS 5950

Figura 1.4 Resistencia a compresién entre criterios
de c6digos internacionales
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de acero

Es importante notar la similitud del comportamiento de criterios utilizados por el LRFD-96 o
bien UBC-97 y las NTCM-2004 con n= 1.4, los cuales a su vez, difieren sensiblemente del CISC-93
en el que se aprecia el comportamiento de las distintas ecuaciones que maneja para distintos
intervalos de la relacién de esbeltez. Con el fin de profundizar en el LRFD-96, CISC-93 y NTMC-
2004 dada su importancia para el presente trabajo, es conveniente plantear las soluciones de los

mismos, tomando en cuenta las distinciones segun el tipo de seccién y otros casos particulares.

1.2.2.1 Planteamiento del manual LRFD-96

Establece que la resistencia de disefio de miembros a compresién cuyos elementos tienen

relaciones ancho espesor menores que A, antes definidos con @.= 0.85 son las siguientes:

P= ¢cAg Fe,
si AcJQ €1.5
F, = (0.68‘3“ ]Fy
Si AeAJQ >1.5
0.877
e[
donde:
4= KB
r\ E

A, es e] drea gruesa del miembro en in?

F) es el esfuerzo de fluencia especificado, ksi.
E es el médulo de elasticidad en ksi

K es el factor de longitud efectivo

L es la longitud sin arriostramiento del miembro en pulgadas

res el radio de giro que rige en pulgadas
Q es el factor de pandeo dado por:

Q= Os Qa

Para elementos no atiesados cuya relacién ancho espesor no exceda el limite aplicable A,

(1.21)

(1.22)

(1.23)

(1.24)

(1.25)

antes definido, deber4 aplicar un factor de reduccién Q;, determinado de la siguiente manera:

Para 4ngulos sencillos:

cuandoﬁsésE

SR,
b
0, =134 —0.004777JF_V

15
cuando — >—5

T,

(1.26)

(1.27)




Capitulo 1 Criterios de diseiio de estructuras con marcos de acero

Para dngulos y placas de columnas y otros miembros en compresién, y para patines en compresién

cuando E— < é < ﬂ
i
b
Q,:1415—0uM377VG§ (1.28)
cuando é> ﬂ
t \/FT
20,000
Q= 2 (1.29)
Para almas de secciones T:
cuando ﬂ < é < ﬂ
Ny t Fy
Os = 1.908—0.007159«/Fy (1.30)
t
cuando b > 176
u o Y
R,
Qx = M (1.31)

donde: [F‘[é]zl

b = ancho a compresién con no atiesado, in
t = espesor del elemento no atiesado, in
F, = esfuerzo de fluencia especificado en ksi

Cuando la relacién ancho-espesor para elementos atiesados bajo compresién uniforme se
exceda el limite A, antes definido, deber4 aplicar una reduccién al ancho b,, determinado de la
siguiente manera:

1) Para patines de secciones cajén y rectangulares con espesor uniforme:

b, = 3261 1- 649 <b (1.32)

NI RN CTON

2) Para otros elementos comprimidos:
326t 57.2
= 1 1

T Jr L s
donde:

b = ancho actual del elemento comprimido, in
b, = ancho efectivo reducido, in

b

<b (1.33)
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Capitulo 1 Criterios de diseiio de estructuras con marcos de acero

t = grueso del elemento comprimido, in
f=esfuerzo de compresién existente en el elemento atiesado, producido por las
solicitaciones de disefio.

Las propiedades de disefio deben calcularse con toda la seccién excepto los siguientes casos:

Para el célculo del momento de inercia y el médulo de seccién eldstico de miembros en
flexi6n, el ancho efectivo para elementos atiesados bajo compresién uniforme, se determina usando
las propiedades efectivas.

Para elementos atiesados se deberd considerar el siguiente factor:

0 = Areaefectiva (134)

Area actual
donde el 4rea efectiva es igual a la sumatoria de las 4reas efectivas de la seccién.

De todo lo anterior se puede afirmar que:
a) Las secciones que sean compuestas s6lo por elementos no atiesados O= O, (Q, =1)
b) Las secciones compuestas por elementos atiesados Q= Q,,(Q; = 1)
¢) Las secciones compuestas por ambos tipos de elementos, atiesados y no atiesados 0= O, Q,
(ecuacién 1.25)

1.2.2.2 Planteamiento de las NTCM-2004

En esta seccién se presenta el planteamiento de la nueva versién de las NTC de estructuras
metélicas, se mencionan adicionalmente los criterios de las NTCM-96 realizando comparaciones.

En el disefio de miembros comprimidos hechos con secciones tipo 1, 2 o 3 con dos ejes de
simetrfa, en cajén, o de cualquier otra forma, para los que pueda demostrarse que no es critico el
pando por torsién o flexotorsién, se considera el estado limite de inestabilidad por flexién.

La resistencia de disefio R, de un elemento estructural de eje recto y de seccién transversal
constante sometido a compresién axial se determina con alguna de las siguientes ecuaciones. En cada
caso particular deben revisarse todos los estados limites pertinentes para identificar el critico, al que
corresponde la resistencia de disefio.

1.2.2.2.1  Estado limite de inestabilidad por flexion (Sec. 3.2.2.1, NTCM-2004)
a) Miembros de seccién transversal H, I o rectangular hueca, Fr=0.90 y

F AF,
= z <FAF, (1.35)
< []+/12n_0.]52nJl/n .‘14’ R

Fpg se tomard igual a 0.90;
A, es el drea total de la secci6n transversal de la columna;
A pardmetro de esbeltez, que se calcula como:
L [F,
rz \ E
kL/r es la relacién de esbeltez efectiva maxima de la columna.
n es un coeficiente adimensional, que tiene alguno de los siguientes valores:
1. Columnas de seccién transversal H o 1, laminadas y flexionadas alrededor de cualquiera
de sus ejes de simetria, o hechas con tres placas soldadas obtenidas cortdndolas con

oxigeno de placas més anchas, flexionada alrededor del eje de mayor momento de inercia,
de acero con limite de fluencia no menor de 4220 kg/cm?: n = 2.0

(1.36)
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de acero

Este valor de n = 2.0 es una novedad que no contenia el NTCM-96, el cual constituye
una adicién significativa.
2. Columnas de seccién transversal H o I, laminadas o hechas con tres placas soldadas
obtenidas cortdndolas con oxigeno de pacas mas anchas, y columnas de seccién
transversal rectangular hueca, laminadas o hechas con cuatro placas soldadas, que
cumplen con los requisitos de las secciones tipo 1,203: n=14
3. Columnas de seccién transversal H o I, hechas con tres placas laminadas soldadas entre
sf, que cumplen con los requisitos de las ecuaciones tipo 1,20 3: n=1.0
El comportamiento en la ecuacién 1.35 para distintos valores del parametro n, estd esquematizado
en la figura 1.3, donde se aprecia que el valor de n= 2 constituye el lfmite superior de la gréfica,
decreciendo a medida que disminuye dicho pardmetro.
b) Miembros cuya seccién transversal tiene una forma cualquiera, no incluida en el inciso
anterior. R, se calcula con la ecuacién anterior usando n = 1.4, con Fz= 0.90
En el planteamiento de las NTCM-96 para miembros de seccién transversal H, I o rectangular
hueca se utilizaba la misma ecuacién actual; sin embargo, para miembros de seccién de seccién
transversal de forma cualquiera, se subdividian segin su relacién de esbeltez de acuerdo con lo
siguiente, con una Fz= 0.85 (el cual también constituye un cambio) y

1. SikL/r> (kL/r),

= —2&22/0’]0?0 AF, (1.37)
r
2. SikL/r < (kL/r).
2
R, = AF,F, 1_("L’)2 (1.38)
2(kL/ r)?
En las ecuaciones anteriores:

= TF,

kL/r es la relacion de esbeltez efectiva maxima de la columna y (kL/r). es el coeficiente de la
columna es decir, el valor de la relacién de esbeltez que separa los intervalos de pandeo eldstico e
inelastico, lo cual a sido suprimido en la nueva versién. En la figura 1.5 se presenta el
comportamiento de la nueva versién y las NTCM-96 para elementos a compresién, se nota la
similitud entre las NTCM-2004 con n=2 y la versién anterior, donde se aprecia que el criterio de la
nueva versién es més conservador para relaciones de esbeltez menores a 75.

Cuando la secci6én transversal de la columna es tipo 4, la resistencia de disefio R, se
determina, cualquiera que sea la forma de la seccién, como sigue:

a) SikL/r> (kL/r),

_ 20,120,000
¢ [KL/ ]2 AFy (1.40)
b) SikL/r < (kL/r),
(kL/r)
R =AFQF,|1-— (1.41)
= AFL ’{ 2kL/ r):

Q es un factor de pandeo local al igual que en el LRFD-96 dado por Q= Q; O, (ecuacién 1.25)

Q; corresponde al elemento plano no atiesado que tiene la mayor relacién b/t. En secciones
formadas exclusivamente por elementos atiesados, Q; se toma igual a la unidad, y en secciones
formadas exclusivamente por elementos planos no atiesados, Q, se toma igual a la unidad. Qs y Q, se
calculan como se explica a continuacién.
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Figura 1.5 Comportamiento a compresién entre distintas versiones de las NTCM

En la determinacién de la resistencia de disefio de elementos planos no atiesados
comprimidos de relacién ancho grueso mayor que el limite correspondiente a secciones tipo 3, y en la
de miembros estructurales que contienen elementos planos de este tipo, debe incluirse un factor de
reduccién Q;, que se calcula con las siguientes ecuaciones:

a) Para 4ngulos aislados:

cuando 040 (b 1300
TS5
b

Q, = 1.304—0.00053#? (1.42)
cuand b > 1300
ndo —> ——
o JF,

0= 1,090,000 (1.43)

b) Para dngulos o placas que sobresalen de columnas u otros miembros comprimidos y para patines
comprimidos de vigas y trabes armadas:
830 < b < 1470

cuando \/Fy = s \/Fy

0, =1.415—0.0005294/Fy (1.44)
t
cuando é> @
t JFy
0 = 1,400,000 (1.45)
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En la figura 1.6 se compara los criterios para la determinacién del factor de pandeo local Q;
entre las NTCM-96 y el manual LRFD-96, para el caso de patines de dngulos aislados (ec. 1.26, 1.27,
1.42 y 1.43), donde es perceptible 1a similitud de comportamientos a pesar de las unidades entre uno y
otro reglamento, para distintas proporciones de esbeltez de placas b/t; sin embargo, todo este
planteamiento ha sido suprimido en las NTCM-2004.

1.2
6 Q= 1.34—0.00477([7/!)(F'\-)I/s LRFD-96
s= 1.034-0.00053(b/t)(Fy)% N'II'CM-96
1.0 _
|
i Qs=15500/F y(b/t)* LRFD-96
0.8 i 0=20000/F ,(b/1)* NTCM-96
| i
'.
0.6 Cuando b/t es menor igual |
’ a: | Cuando b/t es menor igual a: |
76/(F,)" paraLRFD-96 | 155/(F,)" para LRFD-96 |
0.4 ! 13004E, )" para NTCM-96 !
' I ' T Cuando &/ es mayor a:
: : 155/(F )" para LRFD-96
0.2 . . ‘ . FR00KF ) pare NFCM-96—
0 5 10 15 20 25 30 35
""" LRFD-96 b/
NTCM-96 t

Figura 1.6 Comparacion del factor de pandeo Q, entre las NTCM y el LRFD

Se marca dentro de la misma grafica mediante una linea vertical punteada el cambio de
criterio (férmula recomendada) para el cilculo de éste factor en ambos cédigos, evidentemente
mientras menor sea la proporcién b/t (menor esbeltez) el factor Q; tenderd a la unidad lo que
implicard menor probabilidad de pandeo.

En la determinaci6n de las propiedades geométricas necesarias para calcular la resistencia de
disefio de miembros estructurales que contienen elementos planos atiesados comprimidos debe
utilizarse un ancho efectivo reducido b,, para el célculo del mismo las NTCM-96 plantean ecuaciones
en funcién del tipo de seccién, las cuales también han sido suprimidas de la nueva version.

1.2.2.2.2  Estado limite de pandeo por torsion o por flexotorsion (Sec. 3.2.2.2, NTCM-2004)

Los estados limite de pandeo por torsién o por flexotorsién deben revisarse en miembros
comprimidos de seccién transversal con uno o ningin eje de simetria, tales como dngulos y tés, o con
dos ejes de simetria pero muy baja rigidez torsional, como las secciones en forma de cruz y la hechas
con placas muy delgadas. Cuando la secci6n transversal de la columna es tipo 1, 2 6 3, la resistencia
de disefio, R,, se determina con la ecuacién 1.35 con n= 1.4 y Fg= 0.85 sustituyendo A por 4., dada

por:
A= \/; (1.46)

donde F, es el menor de los esfuerzos criticos de pando eléstico por torsién o flexotorsion.
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a. Columnas de seccién transversal con dos ejes de simetria:
2
E 1
F=| TE gy (1.47)
(K,L) [ +1,

b. Columnas de seccién transversal con un eje de simetria:

F_+F 4F F H
F;:u 1— 1_"7e12 (1.48)
2H |\ (F,+F)

c. Columnas cuyas secciones transversales no tienen ningin eje de simetria: F, es la menor de las
raices de la ecuacién ciibica:

2 2
(&—Fux&—&)(&—&z)—&z(&—&p[ﬁj —&%Fe—f;,)[ﬁ] =0 (149

[ rD
[ +1,
donde rP=x+y;+-= ) ! (1.50)
2 2
H :1—["0 ’:Y°J (1.51)
7,
7n*E
= KLy (1.52)
e,=——”2E ; (1.53)
(K,L,IT,)
2
F, =|:GJ+(7;<ELC)"2:|% (1.54)
[ 4 rD

F,.y F,, se calculan respecto a los ejes centroidales y principales. En las ecuaciones anteriores
las literales tienen los siguientes significados.
E médulo de elasticidad;
G médulo de elasticidad al esfuerzo cortante;
J constante de torsién de Saint Venant;
C, constante de torsién por alabeo;
I, I, momentos de inercia de la seccién transversal de la columna;
L, L, L,longitudes libres para pandeo por flexién alrededor de los ejes X y Y y por torsién;
K, K,, K, factores de longitud efectiva para pandeo por flexién;
X, ¥, coordenadas del centro de torsién con respecto a un sistema de ejes centroidales y principales
I', Iy radios de giro de la secci6n transversal de la columna;
r, radio polar de giro de la seccién transversal respecto al centro de torsién

Todo este inciso anterior para el estado limite de pandeo por torsién o por flexotorsién
constituye una novedad en las normas técnicas, ya que no existian en versiones anteriores ecuaciones
explicitas para el cdlculo de los estados limites mencionados; sin embargo se hace notar al lector
interesado que estos planteamientos ya se presentaban en la versién del LRFD-96 en el apéndice E,
Columnas y otros miembros en compresion.
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1.2.2.2.3  Estado limite de flexién, torsion o flexotorsion, y pandeo local, combinados (Sec. 3.2.2.3,
NTCM-2004)

Cuando la seccién transversal de la columna es tipo 4, la resistencia de disefio R, se determina
con la ecuacién 1.35, cualquiera que sea la forma de la seccién, pero siempre que esté formado por
elementos planos con n= 1.4 y Fg= 0.85, sustituyendo A por 4, y A, por A,, que es el 4rea efectiva
correspondiente al esfuerzo F,,.

F,
F, = ll+ 228 _0..152.8J /14
donde F, tiene alguno de los siguientes valores:
a. Columnas de seccién transversal con dos ejes de simetria, en cajén, o cualquier otra seccién
para la que pueda demostrarse que el pandeo por torsién o flexotorsién no es critico:
_ 7'E
* (KLIr)?
b. Columnas de seccién transversal con dos ejes de simetria, sujetas a pandeo por torsién:
F, es el menor de los valores calculados con las ecuaciones 1.47 y 1.56 de este trabajo.
¢. Columnas de seccidn transversal con un eje de simetria, sujetas a pandeo por flexotorsion:
F, es el menor de los valores calculados con las ecuaciones 1.48 y 1.56 de este trabajo.
d. Columnas cuyas secciones transversales no tienen ningin eje de simetria:
F, se calcula con la ecuacién 1.49 de este trabajo.
En la determinacién de F, se utilizan los radios de giro de la seccién transversal completa.

(1.55)

(1.56)

1.2.2.2 Planteamiento de CISC-93

Sefiala que la resistencia a compresién axial en secciones W y en secciones estructurales
huecas fabricadas de acuerdo a las CSA Standard, Clase C para secciones tipo 1, 2 o 3 se tomarén de
la siguiente forma:

a) 0<A<015 Cr=@gAF, (1.57)

b) 0.15<A<1.0 Cr= @A F,(1.035-0.2024 - 0.2222%) (1.58)

¢) 1.0<A<2.0 Cr=@AF,(-0.111 + 0.6361" - 0.0874%) (1.59)

d) 20<A<36 Cr= ¢A F,(0.009 + 0.87717) (1.60)

e) 36<A Cr=@¢AF,A*= ¢A [1970 000/ (kL/r)] (1.61)

donde: A= KL Iz" (1.62)
r \n°E

La resistencia a compresién axial para secciones estructurales huecas fabricadas de acuerdo a
CSA Standard clase H, para secciones tipo 1, 2 o 3 puede ser calculada como sigue:

a) 0<A<0.15 Cr=¢AF, (1.63)
b) 0.15<A<1.2 Cr= @A F,(0.990 - 0.1222 - 0.3671°) (1.64)
¢) 1.2<A<18 Cr= @A F,(0.051 + 0.80147) (1.65)
d) 1.8<A<28 Cr= ¢AF,(0.008 + 0.94247) (1.66)
e) 2.8<4 Cr=@AF, X2 = ¢A [1970 000/ (kL/r)’] (1.67)
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1.2.3  Resistencia de miembros a flexion

En general, todos los reglamentos coinciden en el manejo de longitudes soportadas y no
soportadas lateralmente, haciendo distincién en el tipo de seccién a la que pertenece el elemento
estudiado, para prever el pandeo local. Entre el manual del LRFD-96 y las NTCM-2004 de] RCDF-
2004, como se podréa ver a continuacién en sus respectivas férmulas de solucién, ademas del esperado
y anunciado cambio de unidades en constantes, se plantea un cambio en el trato del tipo secciones por
lo antes comentado. El manual CISC-93 tiene muy pocas diferencias con lo establecido por las
NTCM-2004, que se discutirdn dentro del planteamiento de éste ultimo.

1.2.3.1 Criterios de las NTCM-2004 y CISC-93

El planteamiento de las NTCM-2004 considera los siguientes estados limites de falla:
a. Formacién de un mecanismo de articulaciones plasticas.
b. Agotamiento de la resistencia a la flexién en la seccién critica, en miembros que no admiten
redistribuciéon de momentos.
Iniciacion del flujo pléstico en la seccién critica.
Pandeo lateral por flexotorsion.
Pandeo local del patin comprimido
Pandeo local del alma, producido por flexi6n.
Plastificacién del alma por cortante,
Pandeo local del alma por cortante.
Tensién diagonal en el alma
Flexién y fuerza cortante combinados
Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales.
. Fatiga
Ademés, deben considerarse también estado limite de servicio, de deformaciones y de vibraciones
excesivas.

—RTI T O A0

1.2.3.1.1 Miembros soportados lateralmente (L<L,)

Cuando el sistema de piso proporciona soporte lateral al patin superior de las vigas, debe
tenerse en cuenta que en algunos tramos el patin comprimido es el inferior. Este punto puede ser de
especial importancia en disefio sismico.

La resistencia de disefio de miembros en flexién cuyo patin comprimido estd soportado
lateralmente en forma continua, o est4 provisto de soportes laterales con separaciones L no mayores
que L,, es igual a:

a. Para secciones tipo | 02:
Mg=FrZF,=FrM,<Fp(1.5M,) (1.68)

donde Z es el médulo de seccién plastico y M,= SF, es el momento plastico resistente
nominal, de la seccién en consideracién.

b. Para secciones tipo 3:
MR= FRSFy=FRMy (169)

S es el médulo de seccién eldstico del miembro en flexién y M,= SF, es el momento
correspondiente a la iniciacién de la fluencia en la seccién en consideracién.

L es la distancia entre puntos del patin comprimido de una viga soportada lateralmente. L, es
la longitud méxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar todavia el
momento plastico M,, no se exige capacidad de rotacién.
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c. Para secciones tipo 4:

Cuando tanto el alma como el patin comprimido corresponden al tipo 4, el valor de My se
determina con los criterios para disefio de perfiles de 14mina delgada doblados en frio.

Cuando los patines cumplen los requisitos de las secciones tipo 1, 2 6 3 y las almas son tipo 4,
el valor de My se obtienen con una reduccién del momento resistente por esbeltez del alma de la
siguiente manera.

Si la relacién A/t del peralte al grueso del alma de secciones I o H excede de

hl/t>560ES/M, (1.70)

y el patin comprimido cumple las relaciones ancho/grueso de las secciones tipo 1,2 6 3, la
resistencia de disefio en flexién, reducida por esbeltez del alma, My’, se calcula con la ecuacién:

E
Mo=Mf1-—% " 560 S ||<m, (1.71)
1200 +300q, | ¢ M,
donde

a, cociente de las 4reas del alma y del patin comprimido (a,<10);
hy t peralte y grueso del alma, respectivamente;
S médulo de seccién de la seccién completa, respecto al patin comprimido,
My, resistencia de disefio en flexién, sin exceder de Fx M,.
Cuando las almas cumplen los requisitos de las secciones tipo 1,2 6 3 y los patines son tipo 4:
Mg=FgS, F, (1.72)

donde, S,, que es el médulo de seccién eléstico efectivo del elemento, se calcula con el ancho
efectivo del patin comprimido determinado como seccién tipo 4 (esbelta) como se explica a
continuacién. Cambiando el ancho total. El médulo de seccién de perfiles simétricos respecto al eje
de flexién puede calcularse, conservadoramente utilizando el mismo ancho efectivo en el patin en
tension.

Los anchos efectivos, b,, de elementos planos atiesados comprimidos uniformemente, se
determinan con las expresiones:

b.=b si 4<0.673 (1.73)
b.=p siA>0.673 (1.74)
donde p=01-022/1)14 (1.75)

_1.052(bY [f
‘—W[?JVE (170

b ancho total del elemento plano;
t grueso del elemento plano; y
k coeficiente de pandeo de placas igual a 4.0 para elementos atiesados soportados por un alma

Para placas que formen parte de miembros en compresién f se toma igual a F,, que es el
esfuerzo critico de pandeo nominal del miembro competo.

Este ultimo procedimiento es el recomendado alternativamente por CISC-93 para la
determinacién del momento resistente en secciones que superen los limites de la seccién tipo 3, Mg =
¢S, F,, donde ¢tiene el mismo valor y significado que Fg.

En las expresiones anteriores,

FR = 090
Z = médulo de seccién plastico
§ = médulo de seccidn eléstico
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S, = médulo de seccién elastico efectivo

M,= Z F, momento plastico resistente de la seccién

M= S Fy, momento correspondiente a la aparicién del esfuerzo de fluencia
F, = esfuerzo de fluencia

1.2.3.1.2 Miembros no soportados lateralmente (L>L,)

La resistencia de disefio de miembros en flexién cuyas secciones transversales estin provistas
de soportes laterales con separaciones mayores que L,, es igual a:
a. Para secciones tipo 1 0 2 con dos ejes de simetria, flexionadas alrededor del eje de mayor
momento de inercia:
SiM, > (2/3) M,

0.28M
M, = l.lSFRMP{l— o ”] <FM, (1.77)
SiM, <(2/3)M,

MR= FRM,, (178)

En vigas de seccién transversal I o H, laminadas o hechas con tres placas soldadas, M,
momento resistente nominal de la seccién, cuando el pandeo lateral se inicia en el intervalo eléstico,

es igual a:
2 2
M, - EIVGJ+[E] 1C, _TE I i.{f} C, (1.79)
CL\ - L)’ CL 26 \L

En las ecuaciones anteriores Fg es el factor de resistencia, que vale 0.9, I, J y C, son el
momento de inercia respecto al eje de simetrfa situado en el plano del alma y las constantes de torsién
de Saint Venant y por alabeo de la secci6én

C que puede tomarse conservadoramente igual a la unidad, esta dado por:
para tramos que se flexionan en curvatura simple

C=0.60+ 040 (M/M,) (1.80)
para tramos que se flexionan en curvatura doble
C=0.60-0.40(M/M,)> 0.4 (1.81)

M, y M; son, respectivamente, el menor y el mayor de los momentos en los extremos del
tramo en estudio. Tomados en valor absoluto.

C= 1.0 cuando el momento flexionante en cualquier seccién dentro del tramo no soportado
lateralmente es mayor que M,, o cuando el patin no estd soportado lateralmente de manera efectiva en
uno de los extremos del tramo.

En miembros de seccién transversal en cajén (rectangular hueca) se toma C,= 0.

El manual de CISC-93 plante en lugar de la constante C, un factor w, que tiene el mismo
proposito, que se calcula asi:
para elementos con momentos en sus extremos

wy=1.75+ 1.05Sk+ 0.3K <2.5 (1.82)
w;=1.0 cuando el momento interno entre apoyos sea mayor que el de los extremos o cuando
no exista soporte lateral en el patin de compresion.

k = Es la relaci6n entre el menor momento factorizado y el mayor momento factorizado de
extremos opuestos entre longitudes no arriostradas, la relacién positiva provoca doble curvatura y la
negativo curvatura simple.

En la tabla 1.3, se presenta una comparacién entre los pardmetros equivalentes C de las
NTCM-2004 (ec. 1.80), w, del CISC-93 (ec. 1.82) y el C,, del LRFD-96 (ec. 1.102 que se mencionar4
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Capitulo 1 Criterios de disefo de estructuras con marcos de acero

mas adelante), donde para distintos valores de la proporcién M /M, considerando una variacién lineal
de momento en una viga simplemente apoyada se calculan sus valores.

Tabla 1.3 Comparacién de coeficientes para una variacién de lineal de momento

Ml C Wy Cb
—L  NTCM-2001 CISC-93 LRFD-96
M, Ec. 1.80 Ec.1.82 Ec.1.102
-1.00 0.2 100 1.00
20.75 0.3 113 113
20.50 0.4 1.30 130
0.25 0.5 151 151
0.00 0.6 175 175
0.25 0.7 2.03 2.03
0.50 0.8 235 230
0.75 0.0 250 230
1.00 1.00 2.50 230

Es notable la variacién numérica del planteamiento de las NTCM-96 en relacién con los otros
dos reglamentos comparados debido a la linealidad de la ecuacién 1.80. El CISC-93 y el manual
LRFD-96 por su parte tienen el mismo comportamiento con un limite superior distinto. Este ultimo
manual utiliza la misma ecuacién utilizada ain por el CISC desde 1961; sin embargo, para nuevas
ediciones del mismo se ha propuesto usar una nueva férmula que se expondrd posteriormente (ec.
1.103) (Salmon et al., 1996). Se presenta en la figura 1.7 una comparacién gréfica de los anteriores
pardmetros equivalentes, donde se aprecia la similitud antes mencionada entre el LRFD-96 y el CISC-
93, asi como la diferencia sustancial con el RCDF-2001.

Parémetro C, (LRFD-93),
w (CISC-93) y C (NTCM-2004)

T

-1 075 05 -025 0 0.25 05 075 1
—+—CISC-93 Relacién M, /M,
— - — - NTCM-2001

Figura 1.7 Comparacién de los criterios de la variacién lineal de momento

L, es la longitud mdxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar
todavia el momento plastico M, y L, la longitud que separa los intervalos de aplicacion.

L, y L, se calculan con las siguientes expresiones:
1. Miembros de seccién transversal I:

L, =%,f%€”1/1+1/1+x_§ (1.83)
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|EC
L, :% GJ“ JI+1+ X2 (1.84)

donde, E es el médulo de elasticidad del acero y G su médulo de elasticidad al esfuerzo
cortante; se tomaran iguales a 2 040 000 Kg/cm? y 784 000 Kg/cm?, respectivamente.
En las ecuaciones anteriores,

ZF,
X, =429 2> S _300x, (1.85)
GJ I,
F
3 G (1.86)
4 GJ\I,
2. Miembros de seccién transversal rectangular maciza o hueca:
E
L,=091—— 1] (1.87)
CZF, 7
E
L =292—— /I J=322L (1.88)
’ CZF, "7 ‘

Yy

b. Para secciones tipo 3 6 4 con dos ejes de simetria y para canales en las que estd impedida la
rotacién alrededor del eje longitudinal, flexionadas alrededor del eje de mayor momento de
inercia:

SiM, < (2/3) M,
0.28M
MR=1.15FRMy[1— v ']SFRM), (1.89)

u

pero no mayor que Fr M, para secciones tipo 3, cuando las almas cumplen los requisitos de
las secciones 1, 2 0 3 y los patines son tipo 4:
SiM, < (2/3) M,
MR=FRMM (190)
En miembros de seccidn transversal en cajén (rectangular hueca) se toma C, = 0.

Puede utilizarse la teorfa plédstica cuando las secciones son tipo 1 6 2 y la distancia entre
secciones transversales soportadas lateralmente de manera adecuada no excede de L,, en zonas de
formacién de articulaciones plésticas asociadas con el mecanismo de colapso.

L, es la longitud méxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar
todavia el momento plédstico M,, y conservarlo durante las rotaciones necesarias para la formaci6n del
mecanismo de colapso. Las siguientes ecuaciones sustituyen a las 1.97 y 1.98 de las NTCM-96:

Secciones 1
L, =|0.12+0076) ||| £ |, (1.91)
M, F)_

Secciones rectangulares, macizas o en cajén

M)\|[E E
L,= [0.17 - O'IO[M—;H [}:J r, 2 0.1 [Fy] 7, (1.92)

En las expresiones anteriores:
M; mayor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente; es con frecuencia el
momento pléstico resistente del miembro en estudio;
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M, menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente; y
ry radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia.

El cociente M,/ M, es positivo cuando el segmento de viga entre puntos soportados
lateralmente se flexiona en curvatura doble, y negativo cuando lo hace en curvatura simple.

Las siguientes ecuaciones fueron eliminadas en la nueva versién de las normas técnicas para

el cdlculo de las secciones I laminadas o hechas con placas soldadas, de proporciones semejantes a las
laminadas (NTCM-96):

d
L =%% 1+f1+ X2 (1.93)
d
L,=%% 1414 X2 (1.94)
2
F,
X, =7.1C [iJ 2 230K, (1.95)
t) E
2
F
X, =2.4C [1] Skl (1.96)
) E

En lo que refiere a la longitud méxima no soportada antes del momento plastico L,, de las
NTCM-2001 se modificaron las expresiones planteadas en las NTCM-96, que se exponen a
continuacion.

Secciones I

I 253,000 + 155,000(Ml /Mp)
= r

(1.97)
P ¥
F,
Secciones rectangulares, macizas o en cajén
352,000+ 211,000(M, /M ,
F, F,

En las expresiones anteriores,

M, = momento pléstico resistente del miembro en estudio.

M, = el menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente

ry = radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia en cm.

Fyestaen kg/cm?y L,encm

El cociente MI/M, es positivo cuando el segmento de viga entre puntos soportados
lateralmente se flexiona en curvatura doble, y negativo cuando lo hace en curvatura simple.

El comportamiento de las ecuaciones anteriores de las NTCM-96 (1.97 y 1.98) y el de las
NTCM-2001 (1.91 y 1.92) se encuentra graficado en la figura 1.8 en funcién de L,/r,. Como se puede
apreciar ambos criterios son muy parecidos, la principal innovacién de la nueva versién de las normas
técnicas es la sustitucién del médulo de elasticidad, para lograr la comparacién éste se sustituyé con
el valor de E=2038900 kg/cm? y el esfuerzo de fluencia F,= 2530 kg/cm?.

1.2.3.2 Planteamiento del LRFD-96

El planteamiento de este manual (LRFD-96, Cap. F) se fundamenta en el tipo de seccién,
enunciando el tratamiento que se debe seguir.
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de acero

Esta seccién se aplica a vigas con uno o dos ejes de simetria incluyendo vigas hibridas
cargadas sobre su plano de simetria. También se aplica a canales en los cuales el plano de carga pase
a través del centro de cortante paralelo al alma, restringido a carga torsionante en los puntos de la
aplicacion de la carga y en los soportes.

L,/r,
B
8
\

1300
TZUY

—6— Seccién I, NTCM-96

— - — - Secci6n rectangular, maciza o cajén, NTCM-96

—— Seccién I, NTCM-04

------ Seccién rectangular, maciza o cajén, NTCM-04
Figura 1.8 Comparacién entre versiones de las NTCM para el célculo de la longitud no

soportada antes del momento pléstico L,

1.2.3.2.1  Longitud arriostrada

El andlisis plastico estd permitido cuando hay soporte lateral menor a la longitud L, en el
patin de compresién que evite la formacién de un mecanismo de falla, para secciones compactas
cargadas sobre el eje mayor, no debe excederse la longitud L,,, determinada como sigue:

a. Para secciones doblemente simétricas 0 miembros de secciones I con un eje de simetria
cargada en ¢je del alma:
3600 +2200(M, /M )
pd F r)’

¥

(1.99)

donde:
F = es el esfuerzo de fluencia minimo especificado para el patin en compresién, ksi.
M, = es el momento més pequeiio en los extremos de la viga, klb-in.
M, = es el momento plastico (= F, Z para secciones homogéneas), klb-in.
ry =es €l radio de giro alrededor del eje menor, pulgadas.
(M;/ M,) es positivo cuando los momentos causan curvatura simple
b. Para barras rectangulares sélidas y vigas en seccién cajén

5,000+3,000(M,/M ) S 3,000r,
= r,2
pd y
F F,
No existe limite L, para miembros hechos con secciones circulares o de seccién transversal
cuadrada para vigas apoyadas sobre su eje menor.

(1.100)

1.2.3.2.2  Determinacion de la resistencia a la flexion

El disefio por resistencia a la flexién, determinado por el limite de pandeo lateral torsional
@M, donde la resistencia nominal M, se determina de acuerdo a las siguientes secciones y @, = 0.90.
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1.2.3.2.3  Miembros de secciones compactas con Ly <L,

Para secciones compactas no soportadas lateralmente en miembros cargas en su eje mayor:

Mn:C[ ,—(M, M){L"_L]]<M (1.101)

donde:
Co= 1.75 + 1.O5S(M/M,) + 0.3(M/M,)* <2.3 (1.102)

M ;= Es el mayor momento en uno de los extremos del elemento

M= Es el menor momento en uno de los extremos del elemento

En una nueva versién del LRFD, se planea sustituir la ecuacién anterior por la que a
continuacién se expresa como antes se mencioné (Salmon et al., 1996), la cual como se puede
apreciar esta en funcién del comportamiento y magnitud del momento actuante a lo largo del
elemento estudiado, por lo que para el célculo del pardmetro C, se requerird mayor haciéndose poco
préctico el procedimiento.

C = 12.5M .,
®25M, +3M,+4M, +3M
M .x €5 €] maximo momento en el segmento no arriostrado del elemento estudiado
M, es el momento a ¥4 del arriostramiento del elemento estudiado.
M es el momento a ¥2 del arriostramiento del elemento estudiado.
M es el momento a 3% del arriostramiento del elemento estudiado.
L, = Distancia entre los puntos restringidos al desplazamiento lateral en el patin de
compresién o entre los puntos restringidos a la torsién en la seccién transversal (Salmon et
al., 1996)
Para miembros de seccién transversal I incluyendo vigas con seccién hibridas y canales con
cargas en su eje mayor:

(1.103)

L =300ry (1.104)
p 'F}f
Para barras rectangulares sélidas y vigas cajén:
3 750r
p = Y JJA (1.105)
2
donde: A = Area de la seccién transversal, in?

J = Constante de torsién, in*
El limite lateral de longitud no arriostrado L, y el momento correspondiente al pandeo M,
deben ser determinados como sigue:
a. Para elementos con seccién I, con dos ejes de simetrfa o un solo eje con el patin de compresién
més grande o igual al patin de tensi6n, y canales cargados en el plano del alma:

I 141+ X, (F,,~ F.)’ (1.106)

L (F F

r—(wa_Fr)Sx (1107)
donde:

y =% |EGJA (1.108)

s 2

X
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2

X2=4Cw[£x_] (1.109)
1, \GJ

S: = Médulo de seccién con respecto al eje mayor

E = Moédulo de elasticidad del acero (29 000 ksi)

G = Modédulo de elasticidad al cortante del acero (11200 ksi)

F,, = Esfuerzo de fluencia del alma, ksi

. . . . 4
I, = Momento de inercia con respecto al eje Y, in

Cw = Constante de alabeo, in®
F, = Esfuerzo residual a compresi6n en el patin; para secciones laminadas 10 ksi, 16.5 ksi
para secciones soldadas.

b. Para secciones con un solo eje de simetria, miembros de seccién I con el patin de compresién
més grande que el patin de tensién, use S, en lugar de S,, en la férmula para el célculo del
momento M,.

c. Para secciones cajén simétricas cargadas sobre su eje mayor y en el plano de simetria, M, se
determina de la misma manera.

d. Para barras rectangulares s6lidas apoyadas en su eje mayor:

. 57,000, JA
v M,

M, =F,S, (1.111)

(1.110)

1.2.3.2.4  Miembros de secciones compactas con Ly, > L,

Para miembros no soportados lateralmente con miembros de seccién compacta cargados sobre su
eje mayor:
M,=M, <C,M, (1.112)

donde M, es el momento eldstico critico, determinado como sigue:
a. Para miembros de seccién I, con uno o dos ejes de simetrfa con patin de compresién mds
grande que el patin de tensién (incluyendo vigas hibridas) y canales cargados en el plano del

alma:
E 2
M, =C,~ EIGJ +[”—] IyC, (1.113)
L\ L,
b. Para barras sélidas rectangulares y secciones cajén simétricas:
= M (1.114)
) L/,

1.2.3.2.5  Vigasformadas con secciones Ty dngulos dobles

La resistencia nominal de vigas con secciones T y 4ngulos dobles cargados en el plano de
simetrfa y eje mayor, con patines y almas con relaciones ancho espesor menor al correspondiente
limite A,

n or

M, = m, = AL VLEI"'G][B+x/l+B2]SMy (L.115)
(4
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1.2.3 Resistencia de miembros a cortante

En general, todos los reglamentos manejan intervalos de relaciones peralte espesor del alma
que soportard la carga a cortante, el manual del LRFD-96, CISC-93 y las NTCM-2004 son muy
similares en este sentido, vale la pena hacer ver que éstas tltimas hacen una distincién més clara entre
el pandeo del alma y la plastificacién de la misma subdividiéndose en el estado limite de iniciacién
del pandeo del alma y el estado limite de falla por tensién diagonal en la misma.

1.2.4.1 Planteamiento de las NTCM-2004

Por su parte las NTCM-2004 del RCDF-2004 manejan un factor de resistencia Fg = 0.90 y
resistencia nominal Vy para la determinacién de la resistencia de disefio al cortante Vi de una viga o

trabe de eje recto y secci6n transversal constante, de seccién I, C o en cajén que es,
VRZFRVN (1116)

Vy se determina como se indica a continuacién.

Al evaluar Vy se tendrd en cuenta si la seccién tiene una o més almas. En las NTCM-96 el
médulo de elasticidad no aparecia explicitamente en las siguientes ecuaciones, sino que estaba
sustituido el valor de E= 2038900 kg/cm?, tal y como en los casos del manual LRFD-96 y el CISC-
93 con sus correspondientes cambios de unidad, lo que constituye otra innovacién de la nueva
version.

En las siguientes ecuaciones h es el peralte del alma; se toma igual a la distancia libre entre
patines en secciones hechas con placas soldadas, y a la distancia entre los puntos donde comienzan las
curvas de unién de alma y patines en secciones laminadas.

a. Si
L <0.98 % ; Va=0.66F\A, (1.117)
t

y

El alma falla por cortante en el intervalo de endurecimiento por deformacion.

b. Si:
/ E 0.65.[EF k
098 (LK <P oy 1n |ER, V,=— Y 4 (1.118)
\/ F F,

y I, hit, ¢

La falla es por plastificacion del alma por cortante.

1. Estado limite de iniciacion del pandeo del alma
0.65./EF k
V,=———A, (1.119)
hit,

c. Si: 1.12 <

y

I/\

h
1,

Se consideran dos casos:
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2. Estado limite de falla por tensién diagonal

0.65./EF k 0.50F
= y* . 0870 N \ (1.120)
hit, Ji+(arn) ) 1+(ainy
d St
140 EE 2
VF, 1,
Se consideran dos casos:
1. Estado limite de iniciacién del pandeo del alma
0.905Ek
= ~A, (1.121)
(hlt,)
2. Estado limite de falla por tensién diagonal
0.90 . 0.50F
= 9 5E2k - 0.870 N y |4 (1.122)
it | Ji+(arhn)f ) A1+ @rn)?

En las expresiones anteriores A, es el 4rea del alma, igual al producto de su grueso t,, por el
peralte total de la seccidn, d,, (figura 1.2); & es el peralte del alma (distancia libre entre patines); a la
separacién entre atiesadores transversales, y k un coeficiente sin dimensiones, que se calcula con la
siguiente ecuacién; i y ¢ se toman en cm,

Cuando la seccién tiene dos o méas almas, A, es la suma de las 4reas de todas ellas.

k=50+ >0 >
(alh)

k se toma igual a 5.0 cuando la relacién a/k es mayor que 3.0 o que (260(h/t))?, cuando no se
emplean atiesadores. En almas no atiesadas 4/t no debe exceder de 260.

La ecuacién 1.123 es vélida en todos los reglamentos con excepcién del manual CISC-93,
cuyo planteamiento se explica mds adelante (ec. 1.136 y 1.137).

Se muestra en la figura 1.9 el comportamiento de las expresiones anteriores, para las cuales se
estd suponiendo que se trata de acero A-36 con F,= 2530 Kg/cm?, con ausencia de cartabones, de
manera tal que a=0 y k=5. EL RCDF-2001 es el tGnico reglamento que presenta las ecuaciones para la
falla por tensi6én diagonal y pandeo local por separado y explicitamente.

(1.123)

':E) 1600 Halla por plastificacién del

B Fatla por N “Tame- .o

= 1200 endurecimiento

Ny del alma Falla por tensi6n

N diagonal

400
Iniciacién de\
pandeo local
0 : -
0 50 100 150 200
Se estd suponiendo que no tiene cartabones h/t

(k=5), con acero A-36, F,=2,530 kg/cm?

Figura 1.9 Comportamiento del cortante nominal resistente V,, segin NTCM-2004
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1.2.4.2 Planteamiento del LRFD-96

Entre lo planteado por este reglamento (LRFD-96; Cap. F2, 2) en las especificaciones se
plantea que la determinacién de la resistencia a fuerza cortante del alma dado por @, V,, donde @, =

0.90 y V, la resistencia nominal a cortante, se determina como sigue:

para h <187 K
t, wa

V,=0.6F, A,
para 187 | — < —
.)’W t yw
187.[k/F,,
V,=06F, A, ——"

hit,

para h > 234 L
t, \ F,
26,400k

= Ay (hit,)?

El coeficiente de pandeo local del alma k esta dado por la ecuacién 1.123 como antes se

menciond, con las mismas excepciones.

Se muestra en la figura 1.10 el comportamiento de las expresiones anteriores, para las cuales
se estd suponiendo que se trata de acero A-36 con Fy= 36 ksi, con ausencia de cartabones, de manera

tal que a=0 y k=5.

1.2.4.3 Planteamiento del CISC-93

Este manual plantea que la resistencia factorizada a cortante V,, desarrollada por el alma en

miembros sujetos a flexién deber4 ser determinada por:
Vr = ¢Aw Fs

El factor de resistencia ¢ = 0.90, A, es el drea a cortante (producto de A, y t,, ver figura 1.2), la

resistencia nominal V, y F; se calcula como sigue:
a. Si:

Py LS F,=066F,
w
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JF
_ £, = 20015 (1.129)

(h/w)
c. Si: 502 } i < 621 F= F.,+F, (1.130)
- @_ (1.131)
crl (h/W)
1
F, =(0.50F, —0.866F,, ) ———— (1.132)
1+ (alh)?
d. Si: 621 |5 P F,= F,+F, (1.133)
Fy w
_ 180,000k, (1.134)
cre (h/ W)2
1
F, =(0.50F, - 0.866F,,, }-———— (1.135)
¢ ) J1+ (a/ h)?
k es un coeficiente de cortante sin dimensiones, que se calcula como siguiente:
cuando a/h <! k, _4O+f534 (1.136)
(alh)?
cuando a/h > 1
=5344 2 - (1.137)
(alh)

a/h es una relacién de aspecto, es la relacién entre la distancia entre atiesadores y la altura del alma.

Se muestra en la figura 1.11 el comportamiento de las expresiones anteriores, para las cuales
se estd suponiendo que se trata de acero A-36 con F,= 36 ksi, con ausencia de cartabones, de manera
tal que a=0 y k,=4. Se hace ver al lector que conforme a la ecuacién 1.134, si el cociente de h/w
aumenta el valor de F,,, disminuye provocando que la ecuacién 1.135 tienda asint6ticamente hacia el
valor de 0.5F, y por lo tanto la resistencia F;.

[ 3%
o

3%
[

x&*

/

V,/A, (kib/plg?)
5

V./A, (klb/plg?)
s 8

(=

—
(=

o
o

0 T T T T 0 T T T T
0 20 _ 40 60 80 100 0 50 100 150 200 250
Se supuso que no se tiene cartabones hi/t, Se supuso que no tiene cartabones (k =4), h/w
(k=5), para acero A-36 (F,=36ksi) para Acero A-6, py= 29000 kib/plg?
Figura 1.10 Comportamiento del cortante nominal V,  Figura 1.11 Comportamiento del cortante nominal V,
segin LRFD-96 segtin CISC-93

.135.




Capitulo 1 Criterios de diseito de estructuras con marcos de acero

Se anexa también en la figura 1.12 la comparacién entre los comportamientos antes descritos
en kg/cm?, se recalca la resistencia constante de todos los criterios hasta relaciones A/t poco mayores a
70, siendo el criterio de las CISC-93 el mé4s conservador.

1800

1350

V,/A (kg/em?)

g

e \""“-N

0

0 50 100 150 200 250
NTCM-2001 falla por pandeo local h/t

— = — - NTCM-2001 falla por tensién diagonal
—+—LRFD-96

Figura 1.12 Comparacién del cortante nominal V, entre distintos c6digos internacionales

1.3  Conexiones

Se presentan en esta seccién los requisitos establecidos en los cédigos comparados para
conexiones soldadas de manera general, en el siguiente capitulo se mencionar4 con mayor detalle las
recomendaciones para las uniones viga-columna planteadas por las NTCM-2004, el LRFD-96, UBC-
97, y CISC-93 para marcos dictiles.

Todos los cédigos coinciden en que las conexiones deben ser capaces de transmitir los
elementos mecénicos calculados en los miembros que liguen, satisfaciendo, al mismo tiempo, las
condiciones de restriccién y continuidad supuestas en el anélisis de la estructura.

Las conexiones estdn formadas por las partes afectadas de los miembros conectados, por
elementos de unién, y por conectores. Las NTCM agregan que los elementos componentes se
dimensionan de manera que su resistencia de disefio sea igual o mayor que la solicitacién de disefio
correspondiente, determinada:

1. Por medio de un andlisis de la estructura bajo cargas de disefio;
2. Como un porcentaje especificado de la resistencia de disefio de los miembros conectados.

Cuando una conexién se considere flexible se disefiard, en general, para transmitir
unicamente fuerza cortante. En ese caso se utilizardn elementos de unién que puedan aceptar las
rotaciones que se presentardn en el extremo del miembro conectado, para lo que se permiten
deformaciones inel4sticas autocontroladas en los elementos de unién, y se dejardn holguras en los
bordes, buscando una mayor ductilidad.

Las conexiones disefiadas para transmitir fuerzas calculadas, deben ser capaces de resistir
una fuerza de disefio no menor de 5,000 kg (50 kN) en el caso de las NTCM; el LRFD menciona 10
kips (aprox. 704 kg).

Las NTCM mencionan explicitamente que el centro de gravedad del grupo de remaches,
tornillos o soldaduras colocadas en el extremo de un miembro sometido a la accién de una fuerza
axial debe coincidir con el eje de gravedad del miembro; cuando esto no suceda, debe tomarse en
cuenta el efecto de las excentricidades resultantes, excepto en conexiones de 4ngulos sencillos,
dngulos dobles y otros elementos similares cargados estdticamente, en los que no es necesario
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balancear las soldaduras para lograr la coincidencia indicada arriba, ni tener en cuenta la
excentricidad entre el eje del miembro y las lineas de gramil de remaches o tornillos.

1.3.1.1 Soldaduras

Las NTCM mencionan que éstas se complementan con la dltima versién de Structural
Welding Code Steel, AWS DI1.1, de la Sociedad Americana de la Soldadura (American Welding
Society). El LRFD establece que con excepcién de las secciones 2.3.2.4, 2.5, 8.13.1, 9 y 10, es
aplicable el reglamento antes mencionado.

Ambos cédigos establecen los siguientes requisitos para soldaduras de filete:

1. Los tamafios minimos admisibles de soldaduras de filete estan tabulados en los reglamentos en
funcién del espesor de la més gruesa de las partes unidas, pero no es necesario que exceda el
grueso de la parte mas delgada. El objeto de este requisito es evitar cambios perjudiciales en la
estructura cristalina del acero, producidos por el rdpido enfriamiento de las soldaduras
pequeiias depositadas en material grueso.

2. El tamaiio médximo de las soldaduras de filete colocadas a lo largo de los bordes de placas o
perfiles se plantean en funcién de los gruesos. En los bordes de material de grueso menor que
6.3 mm, el grueso del material menos de 1.5 mm, excepto cuando se indique en los dibujos de
fabricacién que la soldadura deberéd depositarse tomando las medidas necesarias para obtener
un tamafio igual al grueso del material.

3. Lalongitud minima efectiva de una soldadura de filete utilizada para transmitir fuerzas serd no
menor que cuatro veces su tamafio nominal. En caso contrario, se consideraré que el tamafio de
la soldadura no excede de un cuarto de su longitud efectiva.

Las NTCM agrega ademds que, la longitud efectiva de las soldaduras de filete paralelas a la
direccién de la fuerza, utilizadas para transmitir una carga axial al extremo de un miembro, es igual a
la longitud total cuando ésta no excede de 100 veces el tamafio de la pierna. Si es més larga, la
longitud efectiva se obtiene multiplicando la real por un factor de reduccién S, que vale:

B=12-0.002(L/a)<1.0 (1.138)

donde L es la longitud real de la soldadura, y a es el tamaiio de su pierna.
Si L>300 a, B se toma igual a 0.60.

La resistencia de disefio de las soldaduras propuesta en las Normas es igual al menor de los
productos FrFysAus Yy FrFsAs, donde Fyp y Fs son, respectivamente, las resistencias nominales del
metal base y del metal del electrodo, y Ays y As son el drea de la seccidén transversal del metal base y
el 4rea efectiva de la soldadura. Fy es el factor de resistencia.

El LRFD establece que la resistencia de disefio debera ser el menor de los valores @Fgy y
¢F,, donde Fgy y F, son las resistencias nominales del material del metal base y el material del
electrodo, respectivamente. Los valores de @, Fpy y F., y sus limitaciones estdn dados en la tabla J2.3
presentada en el manual.

EL CISC-93 plantea que la resistencia factorizada del metal de la soldadura deberd ser la
establecida en la tabla 3(A) enunciada en dicho manual, que estd en funcién del tipo de soldadura y
tipo de carga, en donde se presentan ecuaciones para cuantificar la tensién y la compresién de la
soldadura; sin embargo, vale la pena mencionar que la seccién que le dedican las normas canadienses
es bastante menor a sus anélogas mexicanas y americanas.
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1.4 Conclusiones

Se ha mostrado a lo largo del presente capitulo las similitudes y diferencias del RCDF-2004 y
sus respectivas NTCM-2004 contra algunos c6digos internacionales para distintas solicitaciones de
elementos estructurales, con el fin de dar un panorama general al lector que sirva como referencia de
calibracién y fundamento para la revisién de los criterios utilizados por el reglamento para el disefio y
revisién de marcos estructurales de acero en comparacién con sus andlogos internacionales, también
se hicieron los comentarios pertinentes respecto al cambio y/o innovaciones que presenta la mas
reciente version de las normas técnicas.

Como se pudo observar, de manera general los criterios utilizados por los reglamentos
internacionales coinciden; en la mayor parte de los casos, se parte de los mismos principios fisicos y/o
matematicos, existiendo algunos casos puntuales en los que caracteristicas especificas generan
recomendaciones que difieren de lo manejado por otros c6digos.
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Regquisitos de marcos dictiles

-39.




Capitulo 2 Requisitos de marcos dictlies

%c#w‘/w/a?
Requisitos de marcos dictiles

2.1 Introduccion

En éste capitulo se plantean e indican los requisitos que deben cumplirse para que puedan
adoptarse valores del factor de comportamiento sismico por ductilidad altos, es decir, las
consideraciones que deben cumplir los marcos rigidos de acero para permitir deformaciones en el
intervalo ineldstico, realizando un comparativo entre lo planteado por los reglamentos mencionados
en el capitulo anterior.

2.2 Planteamiento de las NTCM-2004 del RCDF-2004

Se indican aquf las condiciones que deben satisfacer un marco rigido de acero estructural
para ser considerado un marco dictil, planteando los requisitos que deben cumplirse para que
puedan adoptarse valores del factor de comportamiento sfsmico Q mayores o iguales a 2.0 para
marcos que formen parte de sistemas estructurales que cumplan los requisitos de las normas
técnicas complementarias para disefio por sismo (NTCS-2004), necesarias para utilizar ese valor de
factor de comportamiento sfsmico, mencionadas a continuacién.

2.2.1 Factor de comportamiento sismico

Se usard O= 4 cuando se cumnplan los siguientes requisitos:

1. La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, concreto reforzado o compuestos de los dos materiales, o bjen por
marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa de acero o compuestos
de los dos materiales, en los que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin contar
muros i contravientos, cuando menos el 50% de la fuerza sfsmica actuante,

2. Si hay muros de mamposteria ligados a la estructura para resistir fuerzas laterales, éstos se
deben considerar en el andlisis, pero su contribucién a la resistencia ante fuerzas laterales sélo
se tomard en cuenta si son de piezas macizas, y los marcos, sean o no contraventeados, y los
muros de concreto reforzado, de placa de acero o compuestos de Jos dos matenales, son capaces
de resistir a] menos 80 % de las fuerzas laterales totales sin la contribucién de los rouros de
mamposteria.

3. EI minimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la accién de disefio no
difiere en més de 35% del promedio de dichos cocientes para todos los entrepisos. Para verificar
el cumplimiento de este requisito, se calculard la capacidad resistente de cada entrepiso
teniendo en cuenta todos los elementos que puedan contribuir a la resistencia, en particular los
muros que se hallen en el caso de los muros que contribuyan a resistir fuerzas laterales. El
iltimo entrepiso queda excluido de este requisito.

4. Los marcos y muros de concreto reforzado cumplen con los requisitos que fijan las normas
cornplementarias correspondientes para marcos y muros dictiles.
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5. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos diictiles que fijan las normas
complementarias correspondientes, o estdn provistos de contraventeo excéntrico de acuerdo con
las mismas normas.

Se usard O=3 cuando se satisfacen las condiciones 2, 4 y 5 y en cualquer piso dejan de
satisfacerse las condiciones 1 o 3, pero la resistencia en todos los entrepisos es suministrada por
columnas de acero o de concreto reforzado con losas planas, por marcos rigidos de acero, por
marcos de concreto reforzado, por muros de concreto o de placa de acero o compuestos de los dos
materiales, por combinaciones de &stos y marcos o por diafragmas de madera. Las estructuras con
losas planas y las de madera deberdn ademds satisfacer los requisitos que sobre el particular marcan
las normas correspondientes. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para ductilidad
alta o estdn provistos de contraventeo concéatrico ductil, de acuerdo con las normas
correspondientes.

Se usard 0= 2 cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada por losas planas con
columnas de acero o de concreto reforzado, por marcos de acero con ductilidad reducida o provistos
de contraventeo con ductilidad normal, o de concreto reforzado que no cumplan con Jos requisitos
para ser considerados ddctiles, o muros de concreto reforzado, de placa de acero o compuestos de
acero y concreto, que no cumplen en algin entrepiso lo especificado para 0= 3 y O= 4, o por muros
de mamposterfa de piezas macizas confinados por castillos, dalas, columnas o trabes de concreto
reforzado o de acero que satisfacen los requisitos de las normas correspondientes.

En todos los casos se usard para toda la estructura en la direccién de andlisis, el valor
mframo de Q que corresponde a los diversos entrepisos de Ja estructura en dicha direccién.

El factor O puede diferir en las dos direcciones ortogonales en que se analiza la estructura,
segilin sean las propiedades de ésta en dichas direcciones.

2.2.2 Materiales

Las gréfica esfuerzo de tensi6n-deformacién del acero empleado deberé tener una zona de
cedencia (deformacién creciente con esfuerzo préicticamente constante) correspondiente a un
alargamiento méximo no menor de uno por ciento, seguida de una zona de endurecimiento por
deformacién. El alargamiento correspondiente al esfuerzo de ruptura no deberé ser menor de 20%.

Este requisito no venia explicitamente en las NTCM-96, en la figura 2.1 se presenta
grificamente el requisito expuesto para el caso del acero A36, en donde se esquematizan los puntos
de fluencia y los intervalos eléstico, pléstico y de endurecimiento por deformacién.

0.010 e', 0.020
DeformsciSn unitaria en cm/em
Figura 2.1 Curva esfuerzo — deformacién para los valores minimos especificados

para el acero (adaptada de Bresler ef al., 1976)
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2.2.3 Miembros en flexién

Se considerard un miembro a flexién cuando trabaja predominantemente a esta solicitacién,
y la fuerza axial no excede de 0.1P,, es decir que la carga axial sea muy baja.

2.2.3.1Requisitos geométricos

El claro libre de las vigas no serd menor que cinco veces el peralte de su seccién
transversal, para que no se vuelva una condicién en la que rija el cortante; ni el ancho de sus patines
mayor que el ancho del patfp o el peralte de la columna a la cual se conectan.

El eje de Jas vigas no debe separarse horizontalmente del eje de las columnas més de un
décimo de 1a dimensién transversal de la columna normal a la viga.

Las secciones transversales deben tener dos ejes de simetrfa, uno vertical, en el plano en que
actdan las cargas gravitaciones y otro horizontal. Cuando se utilicen cubreplacas en los patines para
aumentar la resistencija del perfil, deben conservarse los dos ejes de simetria.

Cuando se empleen vigas de resistencia variable, ya sea por adicién de cubreplacas en
algunas zonas o porque su parte varie a Jo largo del claro, el momento resistente no serd nunca
menor, en ninguna seccién, que la cuarta parte del momento resistente maximo, que se tendré en los
extremos. En aceros cuyo esfuerzo minimo especificado de ruptura en tensién, F,, no se permitir4 la
formaci6n de articulaciones plésticas en zonas en que se haya reducido el 4rea de los patines, ya sea
por agujeros para tomnillos o por cualquier otra causa.

Como se podrd apreciar se buscan condiciones de regularidad en los rparcos para no
involucrar que predominen o se presenten otros efectos como torsiones, influencia excesiva del
cortante, concentraciones de esfuerzos, etc.

2.2.3.2Requisitos para fuerza coriante

Los elementos que trabajan principalmente en flexién se dimensionardn de manera que no
se presenten fallas por cortantes antes de que se formen las articulaciones plésticas asociadas con €l
mecanismo de colapso. Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtendrd del equilibrio del
miembro entre las secciones en que se forman las articulaciones plasticas, en las que se supondrd
que actian momentos del mismo sentido y de magnitudes iguales a los momentos plasticos
resistentes del elemento en esas secciones, sin factores de reduccién, y evaluados tomando el
esfuerzo de fluencia del material igual a 1.10 F,,. Al plantear ]a ecuacién de equilibrio para calcular
la fuerza cortante se tendrd en cuenta las cargas transversales que obran sobre el miembro,
multiplicadas por el factor de carga.

Como opciép, se permite hacer el dimensionamiento tomando como base las fuerzas
cortantes de disefio obtenidas en el anélisis, pero utilizando un factor de resistencia Fg igual a 0.7.

Las articulaciones plasticas se forman, en la mayoria de los casos, en los extremos de los
elementos que trabajan en flexién. Sin embargo, hay ocasiones frecuentes en las vigas de los niveles
superiores de los edificios, en que una de ellas se forma en la zona central del miembro. Cuando
esto suceda, ]a fuerza cortante debe evaluarse teniendo en cuenta Ja posicién real de la articulacién
plastica.

2.2.3.3Contraventeo lateral

Deben soportarse lateralmente todas las secciones transversales de las vigas en las que
puedan formarse articulaciones plasticas asociadas con e] mecanismo de colapso. Ademés, la
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distancia entre cada una de estas secciones y la siguiente seccién soportada Jateralmente no serd
mayor que 0.086r, (E/F,). Este requisito se aplica a un solo lado de la articulacién pléstica cuando
ésta se forma en un extremo de la viga, y a ambos lados cuando aparece en una seccién intermedia.
La expresién anterior es vilida para vigas de seccién transversal I o H, flexionadas alrededor de su
eje mayor de mayor moroento de inercia.

En zonas que se conservan en el intervalo eléstico al formarse el mecanismo de colapso la
separacién entre puntos no soportados lateralmente puede ser mayor que la indicada en el parrafo
anterior, pero no debe exceder el valor de L, mencionado en el capitulo anterior.

Los elementos de contraventeo proporcionardn soporte lateral, directo o indirecto, a los dos
patines de las vigas. Cuando el sistema de piso proporcione soporte lateral al patin superior, ¢l
desplazamiento lateral del patin inferior puede evitarse por medio de atiesadores verticales de
rigidez adecuada, soldados a los dos patines y al alma de la viga.

2.2.4 Miembros en flexocompresion

2.2.4.] Requisitos geométricos

Si la seccién transversal es rectangular hueca, la relacién de la mayor a la menor de sus
dimensiones exteriores no debe de exceder de 2.0, y la dimensién menor seré de 20 cm 0 més.

Si la seccién trapsversal es H, el ancho de los patines no serd mayor que el peraite total, la
relaciép peralte ancho del patin no excedera de 1.5, y el ancho de los patines serd de 20 cm o més.
Sin embargo, se permite el uso de perfiles laminados que no cumplen rigurosamente estas
condiciones.

La relacién de esbeltez maxima de las columnas no excedera de 60.

En este caso, los requisitos buscan condiciones de regularidad en la seccién transversal del
miembro, evitando concentraciones de esfuerzos o que existan secciones muy aperaltadas que
originen efectos adicionales.

2.2.4.2 Resistencia minima en flexion

La resistencia en flexién de las columnas que concurren en un nudo debe satisfacer la
condicién dada por la siguiente relacién (NTCM-96), la cual forma parte de las recomendaciones
para conexiones rigidas entre vigas y columnas, presentada en dicha seccién:

> Z,(F.—f,)2) ZF, paraf,20 2.1

2 Z.y 2 Z, son las sumas de los médulos de seccién plésticos de las columnas y vigas que
concurren en la junta en el plano del marco en estudio, y f, es el esfuerzo normal en cada una de las
columnas, producido por Ja fuerza axial de disefio.

Cuando el disefio quede regido por combinaciones de carga que incluyan sismo, con patines
de las vigas secci6n tipo ] y almas cumpliendo por lo menos secci6n tipo 2, en los casos que se
mencionan a continuacién no es necesario cumplir con la condicién anterior:

1. Cuando el esfuerzo f, en la columna no exceda de 0.4 Fy.

2. Cuando la columna forma parte de un entrepiso que tiene una resistencia ante fuerzas

cortantes horizontales 50% mayor que la del entrepiso situado encima de €1.

3. Cuando la capacidad de la columna para resistir fuerzas cortantes laterales no se incluye

en el disefio sismico, aunque si se considere en él su capacidad para resistir las fuerzas
normales producidas por el temblor.
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Como una opcién, se permite hacer el dimensionamiento tomando como base los elementos
mecanicos de disefio obtenidos en el andlisis, pero reduciendo el factor de resistencia Fy utilizando
en flexocompresién de 0.9 a2 0.7.

2.2.4.3 Resistencia para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos se dimensionardn de manera que no fallen
prematuramente por fuerza cortante. Para ello, la fuerza cortante de disefio se obtendrd del
equilibrio de]l miembro, considerando su longitud igual a la altura libre y suponiendo que en sus
extremos obran momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los momentos médximos
resistentes de las columnas en el plano en estudio, que valen Z,(Fye-f)-

2.2.5 Uniones viga-columna

Las uniones viga-columna deben satisfacer las recomendaciones de la seccién Conexiones
rigidas entre vigas y columnas que se mencionan a continuacién.

2.2.5.1 Resistencia de la conexién

Existe una sustancial diferencia en el enfoque entre las NTCM-96 y las NTCM-2004, en los
procedimientos planteados para obtener la resistencia de la conexi6n; las nuevas normas establecen
dos casos: cuando interviene el sismo para el disefio de la conexién y cuando no lo hace, el cédigo
anterior, el cual consideraba solo un caso general, es el siguiente:

La resistencia de la conexién de cada viga debe ser suficiente para trasmitic 1.25 veces los
elementos mec4nicos de disefio que haya en e] extremo de la viga, sin que sea necesario exceder la
menor de las cantidades siguientes:

1. Laresistencia en flexién de la viga, teniendo en cuenta el efecto de la fuerza cortante.

2. El momento requerido para producir en el alma de la columna una fuerza cortante igual
a 0.8Fd.t., donde F,, es el esfuerzo de fluencia del acero de la columna, d, su peralte
total y ¢, el grueso del alma.

Como se coment6 antes, las nuevas Normas Técnicas hacen distincién entre conexiones
sujetas 0 no a sismo, enfocando para cada uno un procedimiento particular de disefio que se
menciona a continuacién.

2.2.5.2 Conexiones en cuyo disefio interviene el sismo

Cuando el disefio queda regido por una condicién de carga gue incluye sismo, la resistencia

de la conexién de cada viga serd suficiente para transmitir el menor de los momentos siguientes:

a. Un momento M, igual, como minimo a 1.1RM,,, donde M,, es el momento pléstico
nominal de la viga, y R, es un factor que tiene en cuenta que la resistencia de fluencia
de los perfiles reales suele ser mayor que Ja minima especificada.

b. El momento méiximo que pueda ser transmitido por €] sistema.

Cuando los patines de Jas vigas estén unidos a las columnas con soldaduras de penetracién
completa, éstas se hardn en posicién horizontal, con placas de respaldo y de extensién; las placas de

.44 -




Capltula 2 Requisitcs de mercos ddctlles

extensién se removerdn en todos los casos, procurando no dafiar ni la viga ni la columna, y
repardndolas, de ser necesario, dindoles un acabado liso.

El alma de la viga se conectard a la columna directamente, por medio de soldaduras que
resistan la fuerza cortante en la viga y la porcién del momento pléstico de su seccién que
corresponda al alma, o a través de una placa vertical, que se uniré a la columpa con soldaduras
semejantes a las que se acaban de mencionar; en el segundo caso, la viga se unird a la placa con
soldaduras o tornillos de alta resistencia de resistencia adecuada.

En cualquier caso, sea que en la condicién de disefio intervenga o no el sismo, la unién
entre viga y columna puede hacesse por medio de piacas horizontales colocadas encima del patin
superior de la viga y debajo del inferior.

2.2.5.3 Conexiones en cuyo disefio no interviene el sismo

Cuando en el disefio no interviene el sismo, la resistencia de la conexién de cada viga debe
ser suficiente para transmitir, como mfnimo, 1.25 veces las acciones internas de disefio que haya en
el extremo de la viga, sin que sea pecesario exceder 1a menor de las cantidades siguientes:

a. Laresistencia en flexién de la viga, teniendo en cuenta el efecto de la fuerza cortante.

b. El momento requerido para producir, en el alma de la columna, una fuerza cortante

igual a 0.85 F,d.., donde F,, es el esfuerzo de fluencia de) acero de la columna, y 4, y
1. son su peralte total y el grueso del aima.

La conexién del alma se disefia para transmitir la fuerza cortante, y no es necesario retirar

las placas de respaldo requeridas para efectuar las conexiones a tope de los patines.

2.2.5.4 Contraventeo

Si en alguna junta de marco ddctil no llegan vigas al alma de la columna, por ningiin lado
de ésta, o si el peralte de la viga o vigas que llegan por alma es apreciablemente menor que el de las
que se apoyan en los patines de Ja columna, éstos deberén ser soportados lateralmente al nivel de los
patines inferiores de las vigas.

2.2.6 Vigas de alma abierta (armaduras)

Podra adoptase un factor de comportarniento sismico, Q= 3, en edificios de no més de tres
pisos 0 12 m de altura total, y en el tltimo entrepiso de cualquier edificio. En caso contrario, deberd
utilizarse Q= 2.

Las armaduras pueden usarse como miembros horizontales en marcos dictiles, si se disefian
de manera que la suma de las resistencia en flexién ante fuerzas sfsmicas de las dos armaduras que
concurren en cada nudo intermedio sea igual 0 mayor que .25 veces la suma de las resistencias en
flexi6n ante fuerzas sisrnicas de las columnas que llegan al nudo.

Ademés, deben curpplirse las condiciones siguientes:

a. Los elementos de las armaduras que trabajan en compresién o en flexocompresién, sean
cuerdas, diagonales o montantes, se disefiaran con un factor de resistencia, Fg, igual a 0.7. Al
determinar cuales elementos trabajan en compresién, habrin de tenerse en cuenta los dos
sentidos en que puede actuar el sismo.

b. Las conexiones entre las cuerdas de las armaduras y las columnas deben ser capaces de
desarrollar la resistencia correspondiente a 1.2 la resistencia calculada de las cuerdas.

c. En edificios de m4s de un piso. el esfuerzo en las columnas producido por las fuerzas axiales de
disefio no serd mayor de 0.3 Fy, y la relacién de esbeltez méxima no exceder4 de 60.
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2.2.7 Conexiones

Existen algunas variaciones entre las dos versiones de las Normas Técnicas con algunas
innovaciones de la nueva publicacién, sin embargo las definiciones de las conexiones entre vigas y
columnas son pricticamente las mismas.

Las NTCM-2004 plantean un factor R, que tiene en cuenta que la resistencia de fluencia de
los perfiles reales suele ser mayor que la minima especificada, de manera que la resistencia
requerida de una junta o conexién se deterrnina utilizando e] esfuerzo de fluencia esperado, F,,, del
miembro conectado:

F)‘t’ = R.\'F.v (2.2)

Para perfiles laminados y barras, R, se toma igual a 1.5 para acero ASTM A36, y a 1.3 para
acero con F,= 2950 kg/em’, ASTM AS572 Grado 42; para perfiles laminados y barras de otros
aceros, como ASTM A992 con Fy= 3515 kg/cm®, A572 Grado 50, y para placas, se toma igual a
1.1. Pueden usarse otros valores de R, si F,, se determina por medio de ensayes bechos de acuerdo
con los requisitos del tipo de acero especificado.

Otra de las novedades de la nueva versién son las recomendaciones para juntas atomnilladas
y juntas soldadas que antes no aparecfan explicitamente en esta seccién de las Normas.

2.2.7.1 Juntas arornilladas

Se disefian como juntas de deslizamiento critico, con tomnillos de alta resistencia
pretensionados; sin erabargo, la resistencia de disefio puede calcularse como si los tomillos
trabajasen por aplastamiento.

Los agujeros para los tornillos deben ser estdndar o alargados cortos, con la dumnensién
mayor perpendicular a la lfnea de fuerza.

2.2.7.2 Juntas soldadas

Si en algin entrepiso de la estructura las conexiones rfgidas de las que depende la
resistencia ante fuerzas sfsmicas son menos del 50% de las conexiones entre vigas y columnas que
hay en €I, todas las soldaduras de penetracién completa de ese entrepiso se hardn con un metal de
aportacién con tenacidad no menor que 2.75 kgm a una temperatura de -29°, determinada con un
ensaye Charpy en V.

Si las conexiones rigidas en algiin entrepiso son menos del 25% de las conexiones entre
vigas y columnas que hay en é€l, o si cada una de las conexiones rigidas existentes contribuye en
més dl 30% a la resistencia total de] entrepiso, su disefio se basaré en los resultados de ensayes bajo
cargas ciclicas que demuestren que la conexién puede desarrollar una rotacidn ineldstica no menor
de 0.03 radianes. Las conexiones reales se construirdn utilizando materiales, configuraciones,
procesos y métodos de coantro) de calidad que se acerquen, tanto como sea posible, a los empleados
en las juntas ensayadas,

En lo que refiere a la resistencia de las conexiones, como ya se menciond en el apartado
2.2.5 Uniones viga-columna de este capitulo, las NTCM-2004 agregan una seccién en la que
proponen métodos de disefio dependiendo si interviene o no e] sismo. El caso de disefio de la
conexién en cuyo disefio no interviene el sismo es el equivalente, aunque no es el mismo, al que
presentaba la versién anterior de las Normas.
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2.3 Planteamiento del UBC-97 y LRFD-96

Se presentan juntos Jos planteamientos de los dos cédigos mencionados dado que los
requisitos que presentan ambos es el mismo; el LRFD-96 por su parte adiciona comentarios.

2.3.1 Unién viga-columna

La resistencia a flexién M,, de cada unién viga-columna deberd ser la menor de los
siguientes valores:
1. El momento pléstico M, de la viga.
2. El momento resultante de la resistencia por coriante V, determinada por medio de la
siguiente ecuacién:

byt
8.V, =0.66,F,d1,[1+—22| ¢ =075 2.3)
dd.z,

donde: ¢, s ¢l espesor total

d. es el peralte de la columna

b es el ancho del patin de la columna

t.res el espesor del patin de la columna

dy es el peralte de 1a viga

Fyes el esfuerzo de fluencia especificado

La resistencia a cortante V, requerida en la unién viga-columna debe ser determinada
usando la combinacién 1.2D + 0.5L + 0.25 mas el cortante resultante del momento actuante M, en
cada extremo de la viga.

La resistencia de disefio de las uniones debe ser la adecuada para desarrollar la resistencia a
flexi6n requerida M, de la viga si cumple con las siguientes condiciones:

1. Los patines de la viga son soldados a la columna usando soldadura de penetracién

completa.

2. La unién del alma de la viga estd disefiada para resistir un cortante @,V, mayor al

requerido V, y conforme a lo siguiente:

a. La resistencia nominal a flexién de la viga M, considerando sélo los patines es mayor

que el 70% de 1a resistencia a flexién de toda la viga, es decir:

byt (d—t,)F, 20TM, 24

b. Donde [a ecuacién anterior no se cumpla, la unién debe hacerse soldando el alma de la
columna directamente o a través de placas de cortante.
En una unién usando soldadura o pernos de cortante, la resistencia de disefio deberd ser
determinada por medio de pruebas o célculos de acuerdo con la siguiente ecuacién:
2t 2.5)
) 90

donde: d, es el espesor de las placas
w, es el ancho de los patines de la columna

Adems4s, deberd quedar demostrado mediante célculos que la resistencia de disefio de la
unién serd el 125% de la resistencia de disefio de los elementos conectados.
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Todas estas Jimitaciones intentan asegurar que las uniones que tengan rotaciones ineldsticas
que se puedan presentar durante un evento sfsmico severo se¢ hallen en lugares conocidos,
disefidndose para soportar las combinaciones da carga mencionadas en ¢l capitulo anterior, algunas

conexiones viga~columna se ilustran en la figura 2.2.

——"T]

|

pusem |

P

L—/\J—_L 2

e

[+]

f

—

Figura 2.2 Conexiones viga-columna {adaptada del LRFD-96

El principal objetivo que
deformacién dentro del intervalo no lineal sin que se presente falla en la conexién. Una opci6n para
las uniones que no fueron disefiadas para resistir fuerzas laterales de manera que la misma no sea
capaz de soportar grandes deformaciones eldsticas o ineldsticas producidas por rotaciones que son
inducidas por deformaciones del marco, es mediante la unién por medio de placas de cortante al
patin de la columna por medio de soldadura o pemmos al alma de la viga. Esta conexién deberd
permitir la fluencia de la placa o deberd tener agujeros oblongos que permitan el desplazamiento a
lo largo del eje de Ja viga, de tal forma que la fractura no ocurra en la conexién momento-resistente,

estas configuraciones se pueden observar en la figura 2.3.

Figura 2.3 Conexiones simples (adaptada del LRFD-96)
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2.3.2 Limitaciones para vigas y columnas

En lo que respecta al 4rea del patin de la viga, éste no deberd tener cambios abruptos en las
que se tenga previsto se preseptardn articulaciones plésticas.

La relacién ancho espesor debers cumplir con el Ifmite A, de la tabla 2.1 que se presenta a
continuacién:

Tabla 2.1 Limite de la relacién ancho-espesor A, para elementos a compresién del UBC y LRFD

Descripcién del Relacion Limite de la relacion
elemento ancho-espesor ancho-espesor
Patines de seccién
tipo I no hibridas y b/t 7
canales en ﬂe}ién JE,
Patines de seccién
tipo I hbridas de para P,/ $,P, <0.125
vigas en flexién
520 [ B 1.54;;]
Almas sometidas a JFy ¢, P,
flexi6n y W, para P,/ ¢,P, >0.125
compresién axial p
2
191 233 fu_|s 53
Y F ¥ ¢b P y N F ¥

2.3.3 Placas

Las placas o cartabones deben proveer si se requiere lo especificado para las almas y patines
con cargas concentradas y la resistencia R, deber4 ser menor que 1.8F,bdys donde:

Ru= 0.625(14)'Fyy

Fy= el esfuerzo de fluencia de la viga

F\= el esfuerzo de fluencia de 1a columna

b= es el ancho del patfn de la viga

tyy = es el espesor del patin de la viga

ty = es el espesor del patin de la columna

Las placas deberén soldarse en ambos patines de fa colurnna y al alma de la misma o
mediante placas dobles.

2.3.4 Relacion entre los momentos de la viga y la columna

Enp toda conexién entre una viga y columna, deberd satisfacerse lo establecido por la tabla
2.1 y las siguientes ecuaciones:

ZZC(F)!C _PI-I{/Ag)
szFm
> Z.(F,-P.lA)
V,d,H I(H - d))

21.0 (2.6)

210 (27
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donde: A,= drea transversal de la columna
Fyy= esfuerzo de fluencia de la viga
F\= esfuerzo de fluencia de la columna
H= altura promedio entre }os niveles continuos de la conexién
P.= carga axial requerida para la columna (en compresién) 2 0
V,= resistencia nominal determinado con la ecuacién 2.2
Zy= médulo de seccién pléstico de la viga
Z=médulo de seccién pléstico de la columna
dy= promedio de la altura de las vigas conectadas

Estos requerimientos no aplican en algunos de los siguientes casos:
1. Columnascon P, <0.3F _A

ye' g
2. Columnnas con pisos cuya relacién de resistencia de cortante de disefio sea 50% més
grande que el nive] siguiente.
3. Cualquier columna no incluida en el disefio para resistir lo requerido por cortante
sfsmico, pero incluida en el disefio para resistir fuerzas axiales de volteo.

2.3.5 Soportes laterales en vigas

Ambos patines de la viga deberdn contar con soporte lateral directa o indirectamente. La
longitud no soportada entre apoyos no deberd exceder 2,500 r/F,. Adicionalmente, el soporte
lateral deberd absorber cargas axiales concentradas donde el andlisis indique que se formard una
rotacién durante las deformaciones inelésticas del marco.

2.4 Planteamiento del CISC-93

Los marcos momento-resistentes dictiles deben tener la capacidad de formar articulaciones
plasticas en miembros sometidos a flexién, donde necesariamente las conexiones deben mantener la
resistencia del miembro que ha rotado. Los requerimientos especificos para lograrlo se dan a
conocer en esta seccién.

Las vigas, columnas y conexiones deberdn tener la capacidad de presentar grandes
deformaciones pldsticas a menos que se pueda demostrar que los elementos considerandos
permanecerdn en e intervalo eldstico mientras uno o mas de los otros elementos de la conexién
experimentan deformaciones plasticas. El elemento o elementos de Ja conexién que puedan
presentar grandes deformaciones plésticas se llarnardn elementos crincos y éstos deberdn ser
identificados. '

Se supone que un elemento que sufre deformaciones plésticas aplica relevante carga a otros
elementos de la conexién igual a 1.2 veces Ja resistencia de fluencia sin factorizar. Un elemento
puede considerarse con respuesta eldstica si la carga sobre &l no excede esta resistencia factorizada.

2.4.1 Vigas

Cuando una viga es un elemento critico en la conexién, éste deberé:
1. Cumplir con los requerimientos de seccién tipo 1.
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2. Contar4 con soporte lateral tomando en cuenta que la distancia lateral no soportada L.,
no deber4 exceder lo siguiente:

L, =550r,/JF, parax<-05 (2.8)
L, =980r,/JF, parax2-05 (2.9)

donde x es la relacién entre el menor momento y el mayor momento de extremo de la
longitud no arriostrada, siendo positivo para curvatura doble y negativo para curvatura sencilla.

3. Los patines deberdn cumplir los requisitos de una seccién tipo 1.
4. El alma deberd cumplir los requisitos de una seccién 10 2.

En caso de que los patines de la viga tengan cambios abruptos en la seccién transversal se
deberdn evitar los mismos en los puntos donde se espera ocurran rotaciones plésticas.

2.4.1. 1Armadura como elemento horizontal

Este manual era el dnico de los comparados que mencionaba explfcitamente este caso, hasta
que en la nueva versién de las NTCM se adicion6 el caso de las vigas de alma abierta. Cuando el
elemento horizontal del marco sea una armadura, las columnas deber4n ser un elemento critico en la
conexién y cumplir con los requisitos que se mencionan en el apartado 2.4.2 de este documento,
donde para edificios que exceden de un piso, la relacién de la altura no arriostrada de Ja columna
con ¢] menor radio de giro deberd tener una relacién de esbeltez mayor a 60.

La conexi6én de las cuerdas de la armadura a la columna deberd tener resistencia
factorizadas menores o iguales a la menor de las siguientes opciones:
1. Laresistencia de fluencia factorizada de las cuerdas
2. Las fuerzas requeridas para imponer a la columna momentos iguales a 1.2 veces la
resistencia a flexién factorizada de la columna.

2.4.2 Columnas

Cuando una columna es un elemento critico en la conexién, debers:

1. Cumplir los requisitos propios de una seccién tipo 1.

2. Tener una carga axial factorizada que no exceda 0.60@4 F| para todas las combinaciones
de carga.

3. La distancia no arriostrada cumpla los requisitos establecidos por las ecuaciones 2.7 y
2.8 de este documento.

4. Cuando upa columna no es critica, esta deberd cumplir con los requisitos propios de la
seccidn tipo 1 0 2.

La resistencia horizontal a cortante de la columna en la zona de la conexién deberd ser:
1
AW

3b,1
V, =055¢d,w 1«;{1 + 7’} (2.10)

donde los subindices b y ¢ denotan la viga y la columna respectivamente y b, es el ancho
del patin de Ja columna.
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Cuando la conexidn viga-columna tiene un elemento critico, deberd cumplir:

1. La relacién entre la suma de anchos y espesores de los elementos que llegan a Ja
conexion no deberd exceder de 90. Las placas dobles que llegan al alma deben ser
incluidas en el espesor de la misma.

2. Las placas dobles, sj existen, deben estar colocadas contra el alma de la columna.

3. El patin de la columna debe estar directa o indirectamente arriostrado.

Cuando la viga este unida rigidamente al patin de una columna con seccién H, la capacidad
del alma de la columna resistird carga a tensién debido a fuerzas sfsmicas que deberd ser 0.6 veces
el valor de T,, que se define como sigue:

T. =79 3F

F, (2.1

donde F,~= esfuerzo de fluencia de la columna
t= espesor del alma de la columna
¢=0.90

2.4.3 Conexidn viga-columna

La conexién momento-resistente de una viga a una columna deberd ser la resistencia a
flexién factorizada menor o igual al menor de los siguientes valores:

1. La resistencia a flexién factorizada de Ja viga.

2. El momento que induce a la columna una fuerza cortante igual a la resistencia dada por

]a ecuacién 2.9 de este documento.

La resistencia de la conexién del alma de la viga debe resistir adecuadamente las cargas
cortantes que le serdn impuestas por miembros criticos adyacentes a la unién.

Los patines y placas conectadas mediante pernos de uniones viga-columna deben considerar
el drea neta de la seccién factorizada por la resistencia dltima, mencionado en el capitulo anterior de
este trabajo, ademés debe ser menor o ignal a la resistencia de fluencia considerando drea gruesa.

Las rotaciones pldsticas deben evitar colocarse donde el 4rea transversal del patin sea
reducida como en el caso de agujeros, a menos que F,/F,<0.67.

2.4.4 Arriostramientos

Las vigas, columnas y conexiones viga-columna deben estar arriostrados por miembros que
proporcionen soporte lateral a los patines en compresién de las vigas y trabes o la cuerda a
compresién de armaduras y la conexién de elementos de arriostramiento deber soportar una fuerza
igual al 1% de la fuerza en compresién del patin o cuerda en el punto que este soportando. En las
copexiones viga-columna, la fuerza a compresién a estabilizarse debe ser asociada con la fluencia
completa de] elemento critico de Ja conexién. La posibilidad de que se presente una inversién
completa de cargas debe tomarse en cuenta.

2.5 Conclusiones

Como se pudo observar a lo largo del capftulo, existen marcadas similitudes entre los
requisitos de los c6digos comparados para que un marco rigido de acero estructural pueda ser
considerado uno diictil. En los mismos se busca evitar la falla premarura por cortante, asf como
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permitir grandes deformaciones en el intervalo ineldstico y la formacién y ubicacién de
articulaciones plasticas.

Se mencionaron ademis, las diferencias € innovaciones de }a nueva versién de las Normas
Técnicas en lo referente a marco dictiles, elementos y conexiones. Todo esto servird de base y
apoyo para los temas que se trataran y desarrollaran en capitulos posteriores de este documento.
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Cafoilulo 3

Comportamiento de estructuras metilicas
durante sismos recientes

3.1 Introduccion

Un gran nimero de edificios de pequefia y mediana altura tienen elementos momento
resistentes de acero como sistema para soportar las cargas laterales a las que se ven sujetos. Este
tipo de sistemas estructurales era considerado como uno de los mds efectivos para resistir grandes
movimientos sfsmicos del terreno. En este capitulo se presentan resultados de investigaciones del
comportamiento en sismos recientes de elementos momento-resistentes de acero de edificios con
conexiones ductiles, disefiados para diferentes niveles de riesgo sismico, sujetos a importantes
movimientos del suelo.

3.1.1 Antecedentes

En los afios anteriores, un gran nimero de sismos ha ocurrido alrededor de todo el mundo.
Durante esos eventos, las estructuras y edificaciones disefiadas conforme a los c6digos actuales para
la construccién de edificios son sujetos a grandes movimientos del suelo a niveles iguales o
superiores para los que fueron disefiados.

La evaluacién de los dafios de esos eventos sismicos en las estructuras ha originado la
evolucién de la ingenierfa sismica y permitiendo mejorar los criterios de reglamentos para el disefio
y construccién de edificios, localizados en diferentes areas de riesgo sismico. De cualquier forma,
visualizar el comportamiento esperado durante un sismo en edificios disefiados de acuerdo a los
actuales cédigos sfsmicos es de gran importancia para los ingenieros estructuristas. Por ejemplo, el
sismo de Northridge en California en 1994 atrajo la atencién de la comunidad especializada en la
ingenierfa sismica porque fue sorpresiva la ocurrencia de gran cantidad de dafio en estructuras
momento-resistentes de acero (Bertero et al, 1994) debido al comportamiento de las conexiones. La
inesperada cantidad de dafio demostraron que se requiere revisar los criterios de los cédigos
actuales para el disefio de marcos dictiles de acero.

3.1.2 Comportamiento de estructuras de acero en la historia

Desde el gran sismo de San Francisco en 1906, numerosos edificios de acero han sido
demandados por los terremotos fuertes; sin embargo, sélo se han podido hacer registros y estudios
hasta fechas recientes, en los que han sido sujetos marcos de acero con conexiones soldadas en los
Estados Unidos y Jap6n a algunos de los movimientos mds fuertes nunca antes grabados o medidos,
exhibiendo distintos niveles de desempefio estructural.

El uso de acero estructural como método constructivo es un concepto relativamente joven.
Numerosos factores han contribuido al crecimiento de este mercado, al oeste de los Estados Unidos
la actuaci6én generalmente favorable de edificios de acero antes de los terremotos de 1994, no dejé
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ninguna duda su papel relevante y seguro en la construccién. Fueron especificamente cuatro
terremotos los que contribuyeron al conocimiento del comportamiento de éste sistema estructural
durante la primera mitad del siglo pasado, en California y Japén (San Francisco, Kanto, Santa
Barbara y Playa Larga), que dieron confianza a los ingenieros sobre el comportamiento favorable
del acero como un material de comportamiento confiable ante un terremoto. Durante estos eventos,
tipicamente se observaban menos problemas en las estructuras de acero comparados con edificios
de concreto de tamaiio similar.

Durante la segunda mitad de este siglo se han visto los adelantos en la comprensién de los
terremotos y en el comportamiento de estructuras de todos los tipos para resistir los movimientos
fuertes. Ejemplo de ello es el desarrollo que, durante las dltimas décadas, han tenido las grandes
regiones urbanas en la costa oriental de los Estados Unidos, construyendo numerosos edificios de
acero debido a la seguridad percibida, costo y flexibilidad arquitecténica. A continuacién se enlistan
los terremotos que han constituido fuente de estudio para investigadores e ingenieros estructurales
con relacion al comportamiento de edificios con base en marcos de acero
(http://www.quiver.eerc.berkeley.edu:8080/).

1906 Terremoto de San Francisco

1923 Gran terremoto de Kanto (Tokio, Jap6n)
1925 Terremoto de Santa Bérbara

1933 Terremoto de Long Beach

1964 Terremoto de Anchorage

1971 Terremoto de San Fernando

1985 Terremoto en Michoacédn, México

1989 Terremoto de Loma Prieta

1994 Terremoto de Northridge

1995 Terremoto de Hyogoken-Nanbu

3.2 Sismo de Michoacan, México 1985

3.2.1 Introduccion

Aproximadamente a las 7:19 a.m. el 19 de septiembre de 1985 un sismo de magnitud M,=
8.1 impact6 la ciudad de México, con una duracién de 120 seg. y una distancia epicentral de 360 km
aproximadamente a 40 km mar adentro del poblado de Ldzaro Cérdenas, Michoacén, el epicentro
del sismo se localiz6 mediante redes instrumentales locales en las coordenadas 17.68°N y
102.47°W (Alcocer, 1995).

El sismo tuvo un drea de ruptura aproximada de 170 x 50 km?, sélo inferior al
correspondiente de 1932 de Jalisco que se ha estimado como 220 x 80 km?. Hubo una amplia
variedad de dafio en edificios, incluyendo casos de colapso parcial o total, registrandose 4,541
fallecimientos y 15,936 personas rescatadas con lesiones mayores y menores (Alcocer, 1995).

3.2.1.1 Sismos en México

El primer registro con instrumentacién adecuada para movimientos intensos en la ciudad de
México fue recabado el 28 de julio de 1957 de un sismo de magnitud M= 7.7, en el que se pudo
obtener informacién a partir de instrumentos instalados en la Torre Latino Americana, aunque la
medicién de temblores por medio de instrumentos se inicia a finales del siglo antepasado con la
instalaci6én del Observatorio Meteorolégico Central (Tena, 1986).
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En este siglo sélo los sismos de 1911, conocido como el “temblor de Madero”, y de 1941 se
presume pudieron tener intensidades comparables a las del 19 de septiembre de 1985, basdndose en
con los informes sobre los dafios que se presentaron (Tena, 1986).

Cuando sobrevino el terremoto del 19 de septiembre de 1985, comenzaban a instalarse
instrumentos para el registro de movimientos intensos cerca de la costa del Pacifico y entre ella y la
ciudad de México, que se sumaban a los de la exigua red del Distrito Federal. Para entonces la
ciudad capital ya era una de las mds exploradas y estudiadas en cuanto a subsuelo; y la ingenieria
sismica mexicana tenia avances significativos (Mendoza, 1995).

Se obtuvieron registros instrumentales en las siguientes partes: cuatro en Ciudad Universitaria
(terreno firme), uno en Tacubaya (terreno firme), uno en los Viveros de Coyoacdn (zona de
transicién), uno en el patio oeste de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (sobre arcilla
muy deformable de espesor moderado), dos en el Lago de Texcoco (sobre arcilla ain mds
deformable y de mayor espesor), dos en Tlahuac (terreno blando) y dos en la Presa Madin (terreno
duro) (Tena, 1986).

3.2.1.2 Cifras del sismo del 19 de septiembre de 1985

En la tabla 3.1 se presentan algunas de las cifras y datos mas relevantes asociados con las
consecuencias del sismo del 19 de septiembre. Los datos fueron tomados del libro Sismos de 1985,
Control de Edificaciones. México, D.F., 1985-1988, editado por la Secretaria General de Obras del
Departamento del Distrito Federal (Alcocer, 1995).

Tabla 3.1 El sismo del 19 de septiembre de 1985 en cifras

DATOS GENERALES

Magnitud (M;) 8.1
Duraci6n, seg. 120
Pérdidas en total de la infraestructura (%)

Habitacional 65.4
Comercial 14.0
Educacional 13.0
Administracién publica 6.0
Hospitales 0.7
Industria 0.3
Otros 1.3
Inmuebles afectados

Total 12,700
Darfios menores 48%
Daiios moderado 38 %
Colapso parcial o total 14 %

En lo referente a la edad de la construccién se distinguen tres categorias correspondientes a
los periodos de vigencia de distintos reglamentos de construcciones en la ciudad. Antes de 1957
puede considerarse que no existia una reglamentacidn racional relativa al diseiio sismico; entre 1958
y 1976 estuvieron vigentes las normas de emergencia y el reglamento subsecuente que contenian
requisitos detallados de disefio sismico. En esa dltima fecha entré en vigor el tltimo reglamento
existente que contiene modificaciones substanciales (Tena, 1986).

Se presenta en la tabla 3.2 una comparacién en funcién de las categorias antes descritas
tomando en cuenta el tipo de sistema estructural. En la figura 3.1 se presentan graficada la
estadistica del dafio en funcién del sistema estructural, donde se aprecia que la mayor parte de los
dafios se presentd en edificios de concreto o estructurados a base de losas planas.
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Por otra parte, en la figura 3.2 se ha graficado la estadistica de la cantidad del dafio contra el
aflo de construccién. Se nota que estructuras construidas después de 1976 presentan un
comportamiento aceptable, mientras que el mayor dafio se concentré en estructuras construidas
antes de 1957, cuando no se contaba con una reglamentacién tan detallada.
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B Dafio severo consideradas:178 B Dafio severo severo 0 colapso: 68
Figura 3.1 Relaci6n entre el aiio de construccién y el dafio. Figura 3.2 Estadfstica del dafio en funcién del
(adaptada de Tena, 1986) sistema estructural (adaptada de Tena, 1986)

Del andlisis de los datos se observa que existe una mayor incidencia de dafios entre los afos
de 1957 a 1976, pero no se puede concluir nada importante al respecto, debido a la falta de
informacién que se tiene en cada periodo relativo a los tipos y zonas que resultaron més afectados
por el sismo. El niimero relativamente bajo de fallas en edificios posteriores a 1976 y de las
anteriores a 1957, puede reflejar una mejora de la calidad de la construccién en los primeros (Tena,
1986).

Tabla 3.2 Estadistica de daiios en edificios (adaptada de Tena, 1986)

Tipo de Daiio Afio de construccién Total de
estructuracién 1957  1957-56 1976 colapsos
Marcos de Colapso 33%  55% 12% 40%
concreto Daiio severo  25% 53% 22% 13.6%
Marcos de acero Colapso 56%  44% 0% 3.4%
Daiio severo  100% 0% 0% 0.4%
Losa plana Colapso 6% 70% 25% 19%
Daiio severo  14% 57% 29% 13.2%
Mamposterfa Colapso 8%  33% 8% 4.5%
Dafio severo ~ 40% 60% 0% 2.0%
Otros Colapso 0% 50%  50% 0.8%
Daiio severo  25% 50% 25% 3.0%
Totales 26% 56% 18% 100%

3.2.2 Comportamiento de estructuras metdlicas

Los marcos de acero no son tan comunes en la ciudad, su flexibilidad lateral (que es funcién
del ndmero de pisos) tiende a colocarlos en un intervalo de periodos que los hace susceptibles a
fuerzas de inercia elevadas. Por otra parte, en la década de los 80’s, la mayoria de los perfiles de

=58 -




Capitulo 3 Comportamiento de estructuras metélicas

acero estructural debian importarse, en tanto que las placas eran producidas en México; por lo tanto,
los edificios de acero generalmente se construian con columnas tubulares que se ensamblaban
mediante placas, soldadas 6 remachadas, y con vigas de alma abierta fabricadas con placas y soleras
con sistemas de piso de losas reticulares (Tena, 1986).

Después del sismo de 1985, se realizé un censo de los edificios de distintos nimero de
niveles existentes en la mayor parte de la zona dafiada que sufrieron derrumbe, dafio estructural
extremadamente grave o dafio severo. La mayoria de las fallas en estructuras de acero
correspondieron a construcciones bajas y antiguas que en general no constituian marcos
propiamente (Tena, 1986).

Es importante hacer notar al lector, que desde el punto de vista de centros de rigidez,
configuraciones, distribucién de masas y rigidez de entrepiso, las estructuras actuales presentan, con
frecuencia problemas que no habfa antes de 1985, pues la arquitectura de entonces se basaba,
principalmente, en formas prismaticas, mientras que los edificios actuales suelen ser muy
irregulares, tanto en planta como en elevacién (De Buen, 1996a).

3.2.2.1 Marcos rigidos

En los afios 1952-1953 se disefié y construy6 en la Ciudad de México, un edificio de 22
pisos, con estructura de acero totalmente soldadas (hasta las vigas y columnas, de seccién Iy H, se
formaron con tres placas soldadas, pues en el pais no se producian); usando acero A7, con
caracteristicas de soldabilidad muy inferiores a las del A36, que lo sustituy6 algunos afios después.
Las fuerzas sismicas se obtuvieron multiplicando el peso de cada nivel por un coeficiente sismico,
constante con la altura, de 0.025; no se consideraron torsiones ni rigideces relativas, no se hizo
ningin célculo de deformaciones, ni se tomaron medidas para que la estructura conservase su
resistencia en el intervalo ineldstico; no se buscé que las columnas fuesen més resistentes que las
vigas. La estructura se formé con marcos rigidos ortogonales, que incluian a todas las columnas; los
métodos de anélisis fueron aproximados (De Buen, 1996b).

El comportamiento de marcos rigidos ha sido aceptable, a pesar de que en ese lapso hubo
dos terremotos de gran intensidad, en 1957 y 1985. Esto muestra ventajas de los marcos rigidos de
acero para estructuras construidas en zonas sismicas, los efectos de los temblores se distribuyen de
manera uniforme por tratarse de estructuras con un alta hiperestaticidad con perfiles de paredes
relativamente delgadas, que se sueldan con facilidad, sin que se creen discontinuidades ni esfuerzos
residuales excesivos. Se ha demostrado también como muchas otras veces, el comportamiento
correcto de las uniones rigidas viga-columna, incluyendo aquellas en que las primeras llegan al
alma de las segundas (De Buen, 1996b).

3.2.2.2 Demanda sismica

De los resultados del sismo de 1985 en la Ciudad de México, se encontré que la demanda
de ductilidad para un nivel de fluencia dado, era relativamente bajo para estructuras con un periodo
natural de dos segundos (periodo dominante del movimiento fuerte) y la misma era muy alta para
periodos cortos excepto para estructuras con alto nivel de fluencia (Krawinkler, 1989).

Por otra parte, la demanda energética histerética normalizada es muy alta para sistemas con
periodo corto con altos niveles de fluencia. La mdxima demanda de disipacién de energia para
sistemas con altos niveles de fluencia fue experimentada por estructuras con periodos que se
aproximaban a los dos segundos (Krawinkler, 1989).

Estructuras con periodos cortos experimentaron menor dafio relativamente, pero edificios
con periodo inicial entre 1 y 2.5 segundos frecuentemente presentaban dafio severo o colapso. Lo
anterior serfa explicable considerando que la diferencia entre la resistencia real y la resistencia de
disefio sismica, es atribuida a un factor de sobrerresistencia. Cuando el factor de sobrerresistencia
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(el cual decrece con el incremento del nimero de niveles) es incluido en el anélisis, la demanda de
ductilidad y el intervalo critico del periodo cambian draméticamente (Krawinkler, 1989).

3.2.2.3 Estudio del dafio

Martinez Romero (1986) estudi6 el comportamiento de 102 edificios de acero en la Ciudad
de México, 59 de los cuales fueron construidos después de 1957, teniendo 59 de los mismos una
altura entre los 7 y 16 pisos (Osteraas ef al, 1989). Los marcos rigidos fueron un sistema usado con
poca frecuencia como sistema momento-resistente, presentando un buen comportamiento durante el
sismo de 1985 con sélo pocos casos de dafio estructural reportado. Este dafio se concentré en
conexiones soldadas viga-columna o en las vigas de armaduras donde la trabe de cortante era larga
para presentar inestabilidad por pandeo causado por la compresién de las diagonales (Krawinkler et
al, 1989). Tipicamente, los marcos consistian en columnas cajén (dos canales con cubreplacas o
cuatro placas) o secciones H; y las vigas consistian en secciones H laminadas o soldadas, o
armaduras constituidas por dngulos (Osteraas et al, 1989).

El segundo sistema momento-resistente usado eran los marcos asegurados con
arriostramientos, con este tipo de sistemas el estudio indica problemas para construcciones
realizadas después de 1957 (Krawinkler, 1989).

El tercer tipo de construccién hecha después de 1957 fue un sistema dual de marcos de
acero con muros de cortante de concreto. El dafio reportado por esos sistemas se concentrd
primeramente en las armaduras (Osteraas et al, 1989).

Considerando todas las construcciones hechas después de 1957 (59 edificios) y eliminando
el complejo Pino Suérez, el reporte indica que las estructuras modernas de acero se comportaron
bien durante el sismo de 1985. En construcciones realizadas después de 1976 fueron sélo cuatros
los casos reportados con dafio estructural. Por otra parte, las construcciones que fueron usadas entre
la década de los veintes y la década de los cuarentas y que fueron abandonadas después del sismo
de 1957 experimentaron daiio severo y colapsos, como fue caso conocido del edificio Atlas
(Krawinkler, 1989).

De entre las conclusiones de demandas sismicas presentadas durante el sismo de septiembre
de 1985 en la ciudad de México se pueden presentar las siguientes (Krawinkler, 1989):

1. La demanda de ductilidad de las estructuras modernas de acero por el sismo fueron severas
pero no excesivas. Para estructuras con marcos la demanda fue mayor en estructuras con
periodos entre 1.0 y 2.5 segundos.

2. La demanda de ductilidad es funcién de la resistencia real de la estructura, incluyendo
sobrerresistencia. La sobrerresistencia depende grandemente del tipo de sistema estructuras
y del nimero de niveles (periodo) de la estructura. Por ésta razén, la relacién entre la
resistencia lateral y la fuerza de disefio sismico (cortante basal de disefio) no sigue ningin
modelo consistentemente.

3. Debido a que la sobrerresistencia no es considerada en el proceso de disefio, al presentarse
las fuerzas sismicas de disefio se tiene una pequefia relacién de la demanda de ductilidad
impuesta por el sismo.

4. Una vez que la sobrerresistencia es considerada, se obtiene un esbozo de la demanda de
ductilidad real, la cual ayuda a evitar el daiio observado en las estructuras de acero en la
ciudad de México.

5. Sin la sobrerresistencia, la demanda de ductilidad para edificios bajos en la ciudad de
México puede ser extremadamente alta y muchas veces los edificios pueden soportar dafios
MAs severos.
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3.2.3 Estudios de edificios de acero durante el sismo

En la ciudad de México se estudiaron tres edificios de acero con detalle, analizdndolos
usando el registro de la SCT para predecir su comportamiento.

3.2.3.1 Torre Latino Americana

Este famoso edificio de 44 pisos se encuentra ubicado en el centro de la ciudad en terreno
identificado como tipo III, con 183 m (600 pies) de altura ha resistido muchos sismos severos sin
notable dafio estructural y sélo muy poco dafio no estructural (Krawinkler, 1989). Este es un
edificio con un alto grado de redundancia con una rigida base de concreto con 361 pilotes como se
muestra en la figura 3.3. Las columnas se fabricaron con pesadas secciones H con cubreplacas,
donde fueron necesarias, y las vigas son de secciones I con pequefios canales soldados al patin
superior para lograr la accién compuesta con la losa de concreto. Las conexiones viga columna se
muestran en la figura 3.4 (Osteraas et al, 1989).

El edificio fue disefiado para un cortante basal menor al 4% del peso sismico efectivo a
niveles de esfuerzo de 1.5 veces el esfuerzo bésico permitido. Considerando la reserva en los
miembros resistentes y en el hecho que el periodo fundamental del edifico esté€ entre los 3.5 y 4.5
segundos, incluso el registro del SCT causa sélo pequefias deformaciones ineldsticas en la
estructura. También debe considerarse que los componentes del periodo largo de los movimientos
fuertes del suelo son atenuados comparados con el registro del SCT por la compactacién existente
debido al gran nimero de pilas debajo del edifico (Krawinkler, 1989).

Con estas observaciones se puede concluir que no es sorpresivo que edificios bien
disefiados con periodos largos como la Torre Latino Americana soporte sismos como el de 1985 sin
dafio estructural notable (Krawinkler, 1989).
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Figura 3.3 Elevacién de Torre Latinoamericana  Figura 3.4 Detalle de conexién de Torre Latinoamericana
(adaptada de Osteraas ef al., 1989) (adaptada de Osteraas ef al., 1989)
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3.2.3.2 Edificio en la calle de Amsterdam

El edifico de 11 niveles, ubicado en terreno tipo /11, fue construido alrededor de 1970 con
base en marcos momento-resistente (figura 3.5). El dafio reportado se debi6 a severas fracturas en la
mamposteria en los muros entre dos marcos longitudinales y fallas en las conexiones de los
primeros cuatro pisos de los marcos transversales sin presentar colapso (Krawinkler, 1989).
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Figura 3.5 Plantas y elevaciones del edificio Amsterdam (adaptada de Osteraas ef al., 1989)

Las columnas de los marcos eran tipo cajén hechas a partir de dos canales y dos
cubreplacas. Los patines de las vigas estaban soldadas a las columnas con placas, que a su vez se
soldaron continuamente a la columna. En la figura 3.6 se presenta una representacién tipica de la
conexién. La resistencia de las placas de las conexiones fue menor que la resistencia de las vigas
conectadas y las largas rotaciones pldsticas obtenidas bajo el registro del SCT (Krawinkler, 1989).
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Figura 3.6 Conexi6n tipica del edificio de Amsterdam (adaptada de Osteraas et al., 1989)

Las conexiones constitufan ligas muy débiles en los marcos, ciertamente no hay sorpresa
que muchas de las conexiones en los primeros seis pisos experimentaran fracturas en la soldadura
durante el sismo. Inicialmente, la conexién se comport6 rigidamente transfiriendo directamente las
fuerzas del patin de la viga a la columna; sin embargo, en esta soldadura la fractura se propagé
verticalmente y se cre6 un mecanismo en el que la cubreplaca desarroll6 ductilidad en una conexién
semi-rigida (Osteraas et al, 1989).
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Dado que ninguno de estos marcos colapso durante el sismo, debe concluirse que esta
fractura en la soldadura de las conexiones permitié desarrollar deformaciones plésticas a través de
la cubreplaca. Esta no es una buena razén para usar este tipo de conexiones pobres en esta
estructura, pero inadvertidamente esta conexién permitié el desarrollo de ductilidad después de que
el primer mecanismo de transferencia de carga fallé (Krawinkler, 1989).

De lo anterior se concluye que esta ductilidad, si se presenta en conexiones rigidas después
de la falla después del primer mecanismo de transferencia de carga, puede actuar como una segunda
linea de defensa antes del colapso (Krawinkler, 1989).

3.2.3.3 Complejo Pino Sudrez

Este complejo consistia en cinco edificaciones con base en marcos momento-resistente
arriostrados, reforzados en dos niveles iniciales por concreto que actué como cimentacién rigida de
la estructura para los cinco edificios (figura 3.7). Dos edificios de 21 niveles colapsaron en el nivel
14, presentando dafio estructural severo, incluyendo pandeo local en tres de cinco columnas
exteriores de los primeros cuatro niveles y varias fallas en conexiones viga-columna (figura 3.8). La
falla en columnas tipo cajén consistia en placas con relaciones b/t relativamente bajas, con
relaciones de esbeltez de L/r= 15 (figura 3.9). Asi, esto inclufa que estas columnas experimentaran
sobrecargas significativas después de que el pandeo ocurrié (Krawinkler, 1989).
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Figura 3.7 Plantas y elevaciones del complejo Pino Sudrez (adaptada de Osteraas et al., 1989)

Se observé pandeo en placas en la conexién de la interseccién de los arriostramientos donde
hacfa falta soldadura. El pandeo de la placa debi6 cambiar el comportamiento del sistema, asi como
el punto de soporte, los arriostramientos se pandearon en el plano en curvatura simple (Osteraas et
al, 1989).

En casi todas las armaduras, que funcionaban como sistema de soporte de la losa, se
presentaron fallas de dos tipos. En la direccién transversal (corta) las conexiones soldadas de las
cuerdas inferiores a las columnas cajén fueron débiles, por lo que fallaron constantemente (figura
3.10). En la direccién longitudinal la conexién de la soldadura era fuerte, pero el 4ngulo era muy
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débil para resistir las fuerzas de cortante generadas en la viga, por lo que muchos de estos miembros
se pandearon (Osteraas et al, 1989)

Figura 3.8 Vista del complejo Pino Suérez Figura 3.9 Pandeo de columna exterior
(cortesia del M.C. Del Valle) (cortesia del M.C. Del Valle)

Los andlisis dindmicos en dos y tres dimensiones, basados en las dimensiones de las
propiedades geométricas de la estructura, explican la falla. Los efectos de volteo sismico,
adicionados a la carga gravitacional, causaron una mayor carga axial en las columnas que superaron
la resistencia de los elementos. El lugar donde se presenté mds claramente la falla fue en las
columnas exteriores donde la sobrecarga y la fluencia provoc6 el pandeo inel4stico de las placas, la
columna perdié mucha de su capacidad y la carga fue transmitida a las columnas adyacentes en las
cuales el pandeo ya habia ocurrido. El colapso ocurrié donde la capacidad de carga se perdi6 en las
columnas exteriores, que sumado a los cortantes sismicos causaron un mecanismo completo en el
cuarto nivel (Krawinkler, 1989).

Figura 3.10 Vista de armadura del edificio colapsado en
complejo Pino Sudrez (cortesia del M.C. Del Valle)

La leccién aprendida es que este tipo de falla puede ocurrir en estructuras disefiadas de
acuerdo a criterios de c6digos anteriores. En marcos contraventeados el sistema de arriostramiento
puede usualmente resistir cargas de cortante que son mucho mas grandes a los cortantes de disefio
considerados por reglamentos. Ante sismos severos, los momentos de volteo y la sobrecarga de
columnas puede causar pandeo local o global y la perdida de los sistemas de soporte gravitacional
(Krawinkler, 1989).
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3.2.3.4 Lecciones aprendidas

El sismo de 1985 fue una prueba para estructuras de acero con periodo fundamental en el
intervalo de 1 a 2.5 segundos. Los edificios bien disefiados en la ciudad de México soportaron la
sacudida sin daiio considerable. Incluso, estructuras con problemas evidentes de disefio, como el
caso de las conexiones del edifico de la calle de Amsterdam, resistieron el sismo sin colapso. El
mayor colapso de estructuras modernas de acero, el edifico del complejo Pino Suérez, fue causado
por problemas que no habian sido reconocidos en ediciones de reglamentos sismicos previos en
Meéxico o en Estados Unidos (Krawinkler, 1989).

Del comportamiento sismico de edificios de acero durante el sismo de septiembre de 1985
en la ciudad de México se puede concluir lo siguiente (Krawinkler, 1989):

1. El comportamiento de estructuras de acero construidas después de 1957 fue
satisfactorio, con pocas excepciones. Las estructuras construidas antes de esa fecha
experimentaron considerable dafio, que originé colapso parcial o total en muchos casos.

2. Las construcciones con marcos momento-resistente hechas después de 1957 se
comportaron bien, con pocos casos de dafio estructural reportado. Este dafio se originé
por disefios pobres, en la construcciones de conexiones viga-columna y en trabes de
armaduras (vigas de alma abierta).

3. Incluso en conexiones viga-columna falladas no se presenté colapso por la redundancia
y el hecho de que la falla proporcionara mayor resistencia nominal.

4. El colapso del edifico de 21 niveles del complejo Pino Sudrez expuso el mayor
problema de sobrecarga axial en columnas. A través de este se pudo concluir varias
contribuciones de falla como lo pueden ser los efectos de torsién o la excesiva carga
viva, la sobrecarga en la columna adicionado con los efectos P-delta y la larga duracién
del movimiento fuerte fueron las causas del colapso.

3.3 Sismo de Northridge

3.3.1 Introduccion

A las 4:31 a.m. hora del Pacifico del 17 de enero de 1994, un sismo de magnitud My= 6.7
impacto los alrededores de Los Angeles: el sismo de Northridge, cuyo epicentro estuvo en el valle
de San Fernando ubicado a 32 km al noroeste de Los Angeles. La mayor de las intensidades fue IX
en la escala de Mercalli modificada en muchas localidades de la regién afectada. Se observé dafio
significativo al oeste de Filimore, norte de Valencia y sudeste de Anaheim, con una variedad de
dafio en edificios (Holmes et al, 1998).

3.3.1.1 Medidas Postsismicas

Inicialmente fomentado por la oficina de servicios de emergencia de California (OES por
sus siglas en inglés), California preparé en comunidades locales inspectores de emergencia para
determinar las condiciones y limitaciones propias para el uso de edificios dafiados después de los
sismos. Cuando se necesitan, las jurisdicciones locales pueden requerir la asistencia de la OES, e
inspectores voluntarios, normalmente ingenieros, arquitectos o peritos, son traidos a las 4reas
afectadas por el sismo. Aunque los procedimientos de inspeccién y los criterios pueden ser para una
jurisdiccién especifica, casi todas las comunidades desarrollaron sus procedimientos de inspeccién
de emergencia en estructuras conforme al documento ATC 20 — Procedimientos para evaluacion de
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seguridad postsismica en edificios (ATC 1989). Las definiciones de categorias contenidas en ATC

20 son las siguientes (Holmes et al, 1998):

e Sefial Verde (Inspeccionado, ocupacién segura): No se encontré riesgo aparente, aunque puede
requerirse algunas reparaciones. La capacidad de resistencia lateral no ha sido reducida
significativamente. No existe restriccién para su uso u ocupacion.

e Sefial Amarilla (Entrada limitada): Presenta condici6n riesgosa. Entrada permitida al duefio s6lo
en caso de emergencia y bajo su propia responsabilidad. No se permite la entrada al piblico.

e Seifial Roja (Inseguro): Riesgo extremo, posibilidad de colapso. Inminente dafio de colapso,
inseguro para ocupacién o entrada, excepto autoridades.

3.3.2 Comportamiento de los edificios de acero

Dada la severidad del movimiento sismico y la gran cantidad de estructuras de acero
existentes en el drea afectada, el sismo de Northridge permitié poner a prueba de fuerza sismica
severa a estructuras modernas de acero. Es concluyente a partir de las observaciones los problemas
significativos que se presentaron en los edificios, muchos de ellos sin colapsos estructurales. La
atencion del piblico y la comunidad estructural se enfoc6 a las fallas de conexiones en elementos de
marcos momento resistentes, las cuales se observan en muchas estructuras desde uno hasta 26 pisos;
fue poca la atencién que se dio al comportamiento de los elementos estructurales por el gran
impacto de conexiones dafiadas y dado el poco nimero de elementos que fallaron (Krawinkler ez al,
1998).

Los dafios observados se resumen en sistemas contraventeados y elementos momento
resistentes, reconociendo que el porcentaje de estructuras con problemas conformadas por
elementos momento resistentes conectados con soldadura era significativamente mayor. Con fallo
nos referiremos a dafio estructural no esperado, que no ésta tomado en cuenta en el proceso de
disefio; no siendo esto el dafio estructural esperado como pandeo o rotaciones pldsticas en vigas
(Krawinkler et al, 1998).

3.3.2.1 Proceso de reconocimiento

Inmediatamente después del sismo, varios investigadores fueron conducidos al lugar para el
reconocimiento estudio y organizacién de trabajos. En general, esas investigaciones consistieron en
inspecciones visuales del exterior y en algunos casos del interior de los edificios. Basados en esas
investigaciones iniciales, la percepci6n general que se tenfa del comportamiento de las estructuras
de acero fue buena ante el sismo. En algunos casos, s6lo hasta semanas después del sismo que
comenzaron a surgir problemas en las edificaciones asociadas a las conexiones (Biddah et al,1998).
Muchas de las fallas no fueron detectadas en la inspecci6n visual, porque los apartamentos y
edificios de oficina de acero estructural estdn recubiertos por acabados arquitecténicos que
impidieron hacer esta labor.

Se observé dafio en elementos no estructurales atribuido a deformaciones ineldsticas en
elementos de acero. Por esta razén, muchas de las fallas no fueron descubiertas inicialmente, los
edificios se catalogaron con sefial verde (ocupacién segura), permitiéndose su funcionamiento de
manera normal. En algunos edificios en construccién se notaron problemas en conexiones cuando
se present6 el sismo con el acero expuesto para una inspeccién visual (Biddah et al, 1998).

Con el tiempo, mas y mds problemas fueron descubiertos, algunos accidentalmente, otros
por problemas secundarios causados por fallas locales en los entrepisos. En una ocasién, la
persistente queja de los ocupantes sobre el mal funcionamiento del elevador guiaron a descubrir que
el edifico presentaba desplome hacia el norte. En otra ocasién, la pérdida de los paneles
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arquitecténicos con conectores deformados en la fachada del edificio originé una revisién més
cuidadosa de la estructura. El resultado después de remover los paneles, los muros interiores y el
acabado exterior revelé significantes dafios locales importantes en las conexiones soldadas.

En un edifico de dos niveles, las intensas distorsiones del primer nivel indicaban claramente
que la estructura estaba seriamente dafiada, pero el testimonio de vecinos que vieron inclinarse la
estructura hacia el norte después de la primer sacudida y hacia el sur después de la segunda
sacudida, originé una inspeccién mds cuidadosa que revel6 severas fracturas en patines y almas de
las columnas en el segundo nivel y rotaciones plésticas en la base de las mismas (Krawinkler et al,
1998).

Hubo muchos descubrimientos accidentales de fallas en soldaduras. Un edifico de cuatro
niveles exhibia dafio en elementos no estructurales con deformaciones permanentes menores a una
pulgada en el primer nivel. Se recurrié a ingenieros experimentados que no encontraron sefiales de
dafio inusual en la estructura, atribuyendo las deformaciones en los entrepisos a la fluencia de vigas
y/o columnas. Los ingenieros recomendaron que el edificio podia ser reocupado después de
resanarse y que se podia enderezar la estructura para reducir o eliminar las deformaciones
permanentes. Por coincidencia, se encontré una fractura en el material contra incendios, el cual fue
removido, descubriendo una fractura en la conexién de un patin inferior de una viga y una columna.
Para asegurar que no se presentaran problemas adicionales, todo el material contra incendios fue
removido de las uniones, descubriendo que cerca del 90% de las conexiones del primer nivel tenian
fracturas junto a la soldadura en los patines (Krawinkler et al, 1998).

3.3.2.2 Estructuras contraventeadas

Estructuras con contraventeos tubulares presentaron pandeo global o pandeo local, con
importantes deformaciones locales. Este pandeo local ocurri6 en ambos extremos en las placas de
conexién y al centro del elemento. Bajo cargas ciclicas, se formaron mecanismos de falla en las
esquinas de los tubos donde las deformaciones por pandeo local fueron grandes, aunadas a los
importantes esfuerzos residuales existentes, debido al proceso de formacién en frio. Las fallas se
propagaron rdpidamente bajo cargas inversas y guiaron a dafios en los contraventeos, algunos
presentaron esta falla en los extremos de las placas de conexién y al centro del elemento. Esta
localizacién de puntos de falla requerfa estrictas limitaciones de relaciones ancho-espesor en
paredes de secciones tubulares introducidas en el Uniform Building Code (UBC) en 1994
(Krawinkler et al, 1998). En las figura 3.11 y 3.12 se presentan algunos casos de este tipo de fallas
presentadas.

Figura 3.11 Fractura por pandeo del arriostramiento

Figura 3.12 Pandeo local en el arriostramiento
(http://nisee.berkeley.edu/eqiis.html) (http://nisee.berkeley.edu/eqiis.html)
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En un segundo tipo de falla fue observado, con igual nimero de consecuencias, los
contraventeos estaban fracturados entre los extremos y la soldadura de filete en las placas de
conexion, las cuales penetraron el patin de las vigas donde estaban soldadas. No es facil discernir la
razén por la cual este tipo de factura ocurriera, si fue porque la fusién de la soldadura fue
insuficiente o por la insuficiente longitud o tamafio de la soldadura. La actualizacién del UBC
(desde 1988) especifica que la conexi6n no requiere mayor resistencia que aquella necesaria para
transferir tres veces la fuerza de disefio (3R,./8) (Krawinkler et al, 1998).

3.3.2.3 Placas base de columnas

Ejemplo de este tipo de falla, fueron las placas base gruesas de elementos contraventeados
que estaban en el perimetro del edificio de cuatro pisos de la Librerfa Oviatt de la Universidad del
Estado de California en Northridge. La columna estaba soldada a la placa base, a la cual llega la
diagonal soldada a una placa de conexién, la cual giré entre la soldadura del alma de la columna y
la placa base. La placa base estaba conectada a un pedestal de concreto a través de cuatro anclas
(Krawinkler et al, 1998).

Muchas placas bases con espesores de tres a cuatro pulgadas se fracturaron en direccién
vertical en todo el ancho, a través del espesor de la placa base, ocurriendo esto siempre en el lado
opuesto de la conexién del contraventeo y usualmente a pocas pulgadas desde el borde del patin de
la columna. En adicién a las fracturas en la placa base, se observaron fallas horizontales a lo largo
de las soldaduras que conectaban ambos patines de la columna con la placa base, extendiéndose
desde el borde de los patines de la columna hasta el borde de la placa base (Krawinkler et al, 1998).

Otro tipo de falla fue originado porque muchos de los contraventeos eran demasiado
esbeltos y tenfan que soportar cargas gravitacionales relativamente pequefias, pero fuerzas sismicas
inerciales grandes. Estos arriostramientos relativamente fuertes provocaron grandes fuerzas de
cortante de entrepiso, las cuales a su vez generaron momentos de volteo considerables. Estos
momentos de volteo generaron fuerzas de tensién en las columnas y momentos de aplastamiento
considerables en las placas, que originaron la fractura en la soldadura en los bordes de los patines de
la columna, propagéndose a lo largo de los mismos e inminentemente al alma de la columna, asi se
increment6 la distancia del momento de aplastamiento producto de los esfuerzos de tensién entre la
columna y las anclas sobre la placa base. En muchas ocasiones, después de fracturada la placa base,
la fuerza de alzamiento tuvo que ser resistida por las dos anclas del lado del contraventeo, lo cual
guid a la fluencia y deformacién de las mismas, haciendo visible la separacién entre el rondana del
ancla y la placa base. La figura 3.13 muestra graficamente la rotacién que presumiblemente se
present6 en la placa base sobre la posicidn de las anclas cercanas al contraventeo, ejemplo de ello se
muestra en la figura 3.14, donde se aprecia una ligera separacién de las rondanas y la placa base.
Las anclas fueron insuficientes después de la fractura de la placa base (figura 3.15), transmitiendo
carga a través del perno de cortante soldado bajo la placa, el concreto alrededor de dicho perno
presenté aplastamiento y agrietamiento (Krawinkler et al, 1998).

Cada falla dramética de las placas diictiles de acero requiri6 investigacién, desde varios
puntos de la vista: mecdnicos o tecnologia de la soldadura. El material estudiado mostré despu€s del
sismo que el material de la placa cumplié la resistencia provista por el ASTM y los requerimientos
de composicién quimica del acero A36. Pudieran haber existido esfuerzos de tensién importantes en
la superficie de la placa debido a la proporcién del patin esbelto de la columna soldado a una placa
gruesa, la cual se calienta y enfrian mas rédpidamente en comparacién con la placa del patin
(Krawinkler et al, 1998). El rdpido enfriamiento puede ser el causante de esfuerzos residuales en la
placa base, que degradaron las propiedades de la misma, dando facilidades a la posible falla de la
pieza.
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Figura 3.15 Fractura de la placa base y deformacién de

anclas
(http://nisee.berkeley.edu/eqgiis.html)

Figura 3.14 Deformacion de anclas del lado opuesto
del arriostramiento
(http://nisee.berkeley.edu/eqiis.html)

3.3.2.4 Comportamiento de elementos momento-resistentes

Después del sismo de Northridge, algunas publicaciones fueron dirigidas a las
observaciones de las fallas de la soldadura en conexiones de elementos de acero momento-resistente
(SMREF por sus siglas en inglés). Pese a ello, el comportamiento de las estructuras cuando se ven
sujetas a movimientos fuertes del terreno fue satisfactorio, de tal forma que el comportamiento de
los SMRF s6lo present6 dafios menores provocados por rotaciones pldsticas y pandeo local en

algunos elementos.
El comportamiento de muchos anélisis de estructuras en el 4rea afectada después del sismo

sugirié que las limitaciones de deformacién y la sobrerresistencia produjeron que los edificios
tuvieran una resistencia elastica mayor a la esperada. S6lo se presentaron un pequeiio mimero de
casos conocidos, en los cuales el dafio estructural (grandes deformaciones plasticas en vigas,
columnas y uniones en zonas de paneles o pandeo torsional significante local o lateral) fue
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observado, aunque este aspecto se ve ensombrecido por el impacto de las fallas en conexiones
(Krawinkler et al, 1998).

3.3.2.5 Comportamiento de soldaduras en conexiones viga-columna

En el 4rea afectada y en muchos estados al oeste de los Estados Unidos, el procedimiento
estdndar de conexién de vigas a columnas en SMRF, es proveer la transferencia de momento a
través de soldaduras de penetracién completa entre el patin de la viga y el patin de la columna o
mediante placas de conexién y se provee la transferencia del cortante a través de conexiones en el
alma de la viga, la cual est4 unida con pernos o con pernos mds soldadura parcial. Un ejemplo de
este procedimiento se presenta en la figura 3.16, resultando configuraciones en los cuales sélo dos
elementos en cada direccién son SMRF y el resto proveen sélo resistencia para soportar fuerza
gravitacional a través de conexiones con pernos de cortante.

Figura 3.16 Conexién viga — columna tipica (adaptada de Krawinkler et al., 1998)

De acuerdo con lo descrito por Youssef y colaboradores, las fallas encontradas en
conexiones entre patines de vigas y patines de columnas debido al sismo de Northridge fueron un
nimero considerable, mucho se ha escrito al respecto de esas fallas locales, causas posibles y
recomendaciones para rectificar los problemas creados por las mismas. Una organizacién llamada
SAC, unién de la Asociacién de Ingenieros Estructurales de California (SEAOC), el consejo de
Tecnologia Aplicada (ATC) y las universidades de California dedicadas al estudio de la ingenieria
sismica (CUREE), conformaron el estudio del problema de elementos publicando gran cantidad de
reportes al respecto. Adicionalmente, examinaron el reporte de las observaciones dafiadas publicado
por el National Institute for Satandards and Technology, NIST (Krawinkler et al, 1998).

3.3.2.6 Tipo de fallas en conexiones viga-columna

En muchas estructuras se observaron fracturas parciales o totales en conexiones a momento
soldadas en uniones viga-columna. La fractura implica que alguno de los patines del elemento se
separ6 totalmente o existe una falla longitudinalmente, que causa un deterioro importante de la
capacidad para transferir carga entre los patines de los elementos; pequefias fallas que pudieron
haber existido o que fueron causadas por el sismo, que no gufan a un deterioro de la resistencia, por
lo que no es considerada como fractura para el presente trabajo.
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La més comiin de esas fracturas se presenté en la soldadura de la conexién de los patines de
viga con los patines de columna, como la que se muestra en la figura 3.17 las cuales por su
naturaleza son dificiles de identificar a través de una ligera inspeccion.

En muchos de los casos, las fracturas se presentaron en el patin inferior de la conexién, con
un nimero menor de casos con fractura a través del patin superior de la conexi6n. La figura 3.18
ilustra la falla presentada en un edificio en construccién, frecuentemente observada, donde la falla
en la soldadura ocasioné la fractura horizontal o inclinada, en algunos casos, en el patin de la
columna, en ocasiones la falla se extiende hasta el alma de la columna o incluso cruza todo el ancho
de la misma, causando una separacién completa.

Las fracturas en el patin inferior en conexiones de los elementos se pueden atribuir a: (a) la
discontinuidad en la viga en el patin inferior y el alma puede ser causa importante de la
imperfeccién de la soldadura y, (b) la losa de piso provee una accién compuesta con la viga y asi se
aumentan los esfuerzos en el patin inferior. De cualquier forma, algunas fracturas en conexiones de
patines superiores pudieron no haber sido detectadas, ya que es mucho mds dificil inspeccionar la
soldadura del patin superior por la presencia de la losa (Krawinkler et al, 1998).

!

¢

Figura 3.17 Separaci6n de conexi6n entre viga y Figura 3.18 Fractura en el patin de la columna en la

columna conexion
(http://nisse.berkeley.edu/eqiis.html) (http://nisse.berkeley.edu/eqgiis.html)

En la figura 3.19 se muestran modos de falla observados alrededor del patin inferior de la
conexién. Fue muy comun el tipo de fractura en la cual la soldadura se separa limpiamente del patin
de la columna, como se aprecia en la figura 3.19a, las cuales por su naturaleza son dificiles de
detectar a través de una ligera inspeccién. En muchos de los casos la fractura inicié en el pafio de la
soldadura propagédndose al material del patin de la columna fracturando el patin. El tipo de falla que
se muestra en la figura 3.19e, en la cual la falla comienza en el pafio propagdndose a través de la
soldadura hasta el patin de la viga, fue poco visto en las estructuras de Northridge, pero es
observada frecuentemente en pruebas experimentales. Las figuras 3.19g y 3.1%h ilustran fallas
frecuentemente observadas con fractura horizontal o inclinada en el patin de la columna, en algunos
casos la falla se extiende hasta el alma de la columna o incluso cruza todo el ancho de la misma,
causando una separacién completa.

Se presentaron imperfecciones en la soldadura que une las placas en este tipo de uniones,
particularmente en el centro del cordén de soldadura cuando ésta se ve interrumpida por la
presencia del alma de la viga.

Las fallas de ias conexiones en patines provocaron algunas veces la falla en la conexién del
alma, en muchos casos se report6 fractura vertical a lo largo de la linea de pernos del alma y/o
fractura parcial de la soldadura cerca de las esquinas que la unfa al alma con la placa de cortante.
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Frecuentemente, la distribucién y tipo de fallas variaban ampliamente de edificio en
edificio. En muchos de ellos sélo un tipo de falla se observé en relativamente pocas conexiones,
aunque en el otro extremo, en un solo edificio se llegaron a observar seis tipos de fallas y cerca del
90% de las conexiones de un nivel estaban dafiadas. Debe enfatizarse que sélo se presenté un caso
en el que la estabilidad del edificio bajo cargas gravitacionales amenazaba un posible colapso
(Krawinkler et al, 1998).
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Figura 3.19 Fallas presentadas en conexiones con soldadura viga-columna en durante el sismo de Northridge
(adaptada de Krawinkler et al., 1998)

1 (h)

3.3.3 Recomendaciones originadas

Muchos estudios fueron concretados, dando origen a recomendaciones para mejorar el
comportamiento sismico de edificios; las conclusiones fueron generalmente producto de estudios
completos de los resultados de Northridge. Las conclusiones de los estudios realizados para la
ciudad de Los Angeles por la asociacién SAC, la Comisién de Seguridad Sfsmica de California y
los cambios recomendados a los reglamentos por la Asociacién de Ingenieros Estructurales de
California se resumen a continuacién. '
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3.3.3.1 Reporte del Instituto Nacional de Estdndary Tecnologia (NIST)

El reporte del NIST incluye datos de 51 edificios que representan 330 elementos momento-
resistentes inspeccionados en 1,290 entrepisos, unidos con un total de 5,120 conexiones viga-
columna. El reporte NIST estd conformado por datos obtenidos por muchas firmas de ingenieros
que inspeccionaron las conexiones y formularon, si existian, conclusiones y correlaciones que
podian establecerse a partir de las caracteristicas de localizacién, tamafio de los edificios,
configuracién de los elementos y tipo de construccién. La conclusién general de la evaluacién de
los edificios fue la siguiente:

* En niveles sostenidos de carga, la mitad de elementos no reporta dafio. De la parte restante, la
tercera parte reporta dafio en soldadura solamente, de la que a su vez, dos terceras partes no
tuvieron més que inicio de fallas. De cualquier manera, los inicios de fallas y discontinuidades
de soldadura son relativamente féciles de reparar o aceptables. En cambio, las fracturas en
soldaduras en patines de columnas y placas gruesas esté relacionadas con la condicién de falla
en la soldadura.

Sélo se observaron dos correlaciones claras entre el dafio y las caracteristicas del estudio de
la base de datos de acuerdo a investigaciones de Youssef y colaboradores en 1995. La primera es
que en dreas del norte de Santa Ménica, incluyendo el Valle de San Fernando, los elementos
orientados norte-sur tuvieron mas dafio que otros elementos.

La segunda correlacién consistié en que en edificaciones no muy altas (tres niveles) se
encontré mayor dafio en los pisos inferiores que en los superiores. Dicha primicia, no se cumplié en
estructuras medianas o altas, en las que el dafio no estd correlacionado con caracteristicas de los
edificios (Krawinkler et al, 1998).

3.3.3.2 Recomendaciones de la asociacion SEAOSC

Inmediatamente después del sismo, el Departamento de Edificios y Seguridad (DBS por sus
siglas en inglés) de la ciudad de Los Angeles y los Ingenieros Estructurales del Sur de California
(SEAOSC) formaron una asociacién para estudiar el dafio en los edificios provocado por el sismo,
recomendando cambios de criterios en los cédigos. El alcance de la asociacién fue muy extenso y
estaba dividido en subcomites, cada uno reportando a un comité ejecutivo. Los comités tipicos
tenian entre 10 a 20 miembros incluyendo civiles, ingenieros consultores privados y en algunos
casos, industria y representantes del Congreso Oficial Internacional de Edificios (ICBO por sus
siglas en inglés).

Las recomendaciones de la asociacién incluyen descripciones y casos estudiados de dafios,
causas de dafios, politicas administrativas de cambios, cambios en cédigos de emergencia para
nuevas estructuras, propuestas de cambios en los cédigos existentes para nuevos edificios,
comentarios sobre los edificios existentes y requerimientos para reparar/reforzar las edificaciones
daiiadas.

Las recomendaciones de los subcomités fueron en todos los sentidos y, evidentemente, para
todos los materiales que conforman las edificaciones en general: mamposteria, concreto, acero,
madera, acabados, etc.

Las recomendaciones después de la revisién de la ciudad por parte del equipo de
inspeccién, guiaron a determinar que los edificios en el 4rea que se vio m4s afectada por el
movimiento presentaban dafio en sus conexiones. Ellos recomendaron procedimientos de reparacién
de uniones dafiadas y cambios de emergencia en el c6digo de construccién de la ciudad de Los
Angeles (Krawinkler et al, 1998).
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3.3.3.3 Recomendaciones de la Asociacion de Ingenieros Estructurales de
California

El Comité Sismolégico de la Asociacién de Ingenieros Estructurales de California (SEAOC
por sus siglas en inglés) constituyé la primer fuente de cambios y actualizaciones de lo provisto por
el Uniform Building Code (UBC) y algunos otros cédigos. El SEAOC tomé muchas acciones,
producto del comportamiento de los edificios durante el sismo de Northridge (Krawinkler et al,
1998):

e Se present6 al ICBO un cambio de emergencia dentro del UBC-1994 respecto a las conexiones
de elementos de acero y fue aprobado. Este cambio elimina del cédigo las conexiones ddctiles
a momento soldadura en el patin de la viga a la columna, usada extensamente desde la década
de los 70's. Dentro de este cambio, es necesario demostrar por pruebas o célculos que la
propuesta de la configuracién de conexién puede sostenerse si se requieren rotaciones
inelé4sticas.

e El UBC es publicado cada tres afios, pero se desarrollaron suplementos entre ediciones. El
SEAOC emitié muchas propuestas a las revisiones del cédigo en el suplemento de 1996 del
UBC, directamente relacionadas al comportamiento de los edificios durante el sismo de
Northridge. Otro esfuerzo estuvo relacionado en mejorar lo provisto por la compatibilidad de
deformaciones en respuesta a fallas por cargas gravitacionales en elementos no estructurales en
sistemas resistentes a fuerzas laterales.

e E] SEAOC propuso cambios significativos a la edicién del UBC de 1997. Muchas de las
propuestas estaban relacionadas en cambiar las bases de la resistencias de disefio, algunas de
ellas relacionadas directamente con el sismo de Northridge. Bajo la propuesta de un nuevo
factor para cuantificar la fuente de dafio en movimientos fuertes del terreno, los requerimientos
de disefio se vieron incrementados en edificios cercanos a las fallas mayores plenamente
identificadas. Esto origin6 la propuesta de un factor R, el cual es un factor de reduccién de
fuerza de disefio basado en el tipo de estructura, en los componentes dependientes de la
redundancia lateral del sistema y en los componentes con sobrerresistencia de cada sistema.

3.3.3.4 Recomendaciones del proyecto SAC

Una de las mayores revelaciones durante el sismo de Northridge fue el pobre
comportamiento de las conexiones a momento soldadas entre elementos de acero. Las fallas de estas
conexiones fue la mayor sorpresa entre los ingenieros, quienes asumian que el comportamiento de
las conexiones a momento soldadas entre elementos de acero era relativamente invulnerable a dafio
provocado por sismos (Bertero et al., 1994).

La OES de California creé el proyecto SAC, formada por la SEAOC, el Consejo de
Tecnologia Aplicada (ATC) y Universidades de California de Ingenieria Sismica (CUREE) para
empezar las investigaciones que resolvieran el problema.

3.3.4.1 Descripcion del proyecto

La asociacién SAC se formé6 a medidos de 1994 con la meta especifica de investigar el dafio
en marcos soldados de acero de edificios en el terremoto de Northridge en 1994, técnicas de la
reparacién en vias de desarrollo y nuevos planteamientos para minimizar el dafio y mejorar el
comportamiento de edificios con base en marcos en terremotos futuros. Se reconocié que un
acercamiento interdisciplinario a la solucién era requerido, involucrando a los ingenieros
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estructurales de la practica, investigadores, y otros representantes de agencias reguladoras. Los
directores de tres instituciones - la Asociacién de los Ingenieros Estructural de California (SEAOC),
el Consejo de Tecnologia Aplicada (ATC) y Universidades de California para la Investigacion del
diseiio sismico (CUREE) - constituyeron el proyecto SAC, fundamentado en sus miembros que
eran particularmente calificados para los requerimientos del mismo (http://www eeri,org).

Con fundamento en la Agencia Federal de Manejo de Emergencias (FEMA) y la Oficina de
California de Servicios de Emergencia (OES), el proyecto SAC inicialmente se formaria durante
dos afios para resolver y desarrollar las soluciones interinas para la identificacién, evaluacién,
reparacién y modificacién de los marcos de acero soldados de edificios dafiados. El esfuerzo fue
maés provechoso con acercamientos de la industria de la construccién. El resultado de esta primera
fase origin6 la publicacién de las Pautas Interinas, también conocido como FEMA 267, en agosto
de 1995. También se han producido otros numerosos informes técnicos.

3.3.4.2 Etapas del proyecto

La asociacién SAC desarroll6 un programa de dos fases. El intento principal, la Fase I,
suministraba los principales problemas post-Northridge de los dafios identificados que afectaron
edificaciones y las reparaciones de dichos dafios usando métodos aprobados experimentalmente. La
Fase I incluia una guia documentada disponible para el disefio de nuevas edificaciones de acero. La
Fase II consistia en un programa a largo plazo para estudiar con mayor cuidado las condiciones que
guiaron a las fallas prematuras de las conexiones y desarrollar principios del mejoramiento del
detalle sismico o alternativas de conexiones para edificios nuevos. Ambas fases fueron financiadas
por FEMA (http://www.quiver.eerc.berkley.edu:8080/).

Las conclusiones de la Fase I del esfuerzo SAC estdn contenidas en un documento llamado
Interim Guidelines: Evaluation, Repair, Modification and Design of Welded Steel Moment Frame
Structures (Krawinkler et al, 1998).

La Fase I de este proyecto se creé para realizar inspeccién estructural del dafio y realizar un
proyecto de reparacién de marcos de acero en los alrededores de Los Angeles después del terremoto
de Northridge de 1994. Entre finales de enero y principios de marzo de 1995, se repasaron datos de
inspecciones de agencias, dueiios de edificios e ingenieros para determinar la frecuencia, tipos y la
distribucién geografica de dano para los edificios de marcos de acero. Esta investigacién también
determiné la proporcién de edificios inspeccionados por las agencias o por los consultores externos,
asi como los planes de la reparacién. Ademas de proporcionar una caracterizacién estadistica de las
dimensiones de los mismos, el estudio arrojé la informacién cartogréfica de edificios dafiados.

El estudio afectuado incluyé inspecciones visuales a un ochenta y tres por ciento de los
edificios; de los cuales, por lo menos, el dieciocho porciento de ciento treinta y tres edificios
inspeccionados sufrieron dafio en marcos de acero. De ese porcentaje, el cincuenta y cinco por
ciento reportaba el dafio en la conexién (http://www .eeri,org).

El dafio de marcos de acero se concentr6 en los edificios de entre 200,000 y 300,000 pies
cuadrados de tamafio, en edificios construidos durante la década de los ochentas, y en edificios
menores a cinco pisos o entre once y veinte pisos de altura.Los marcos de acero de los edificios
dafiados, asi como la inspeccién y procesos de la reparacién interrumpieron el funcionamiento
normal del edificio; sin embargo, los propietarios utilizaron estrategias innovadoras para maximizar
el servicio (http://www.eeri,org).

Como parte de la Fase 2 del proyecto, se edit6 el volumen técnico Pautas Interinas, que ain
sufre modificaciones a la luz de nuevos resultados de la investigacién. Las Pautas Interinas
tituladas Asesor No. 2 - el Suplemento a FEMA 267 (el Informe FEMA-267B) supera al primero
(FEMA-267A), qué se publicé en enero de 1997 (http://www eeri,org).

El material contenido en Asesor No. 2 se ha estructurado para emparejar el contenido de las
Pautas Interinas originales, permite al usuario insertar este material directamente en las secciones
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apropiadas de ese documento. Este Asesor no se piensa que sirva como un texto auténomo y no
debe usarse como tal. Sin embargo, un reemplazo del material contenido en FEMA-267A. Sus
principales adiciones se enlistan a continuacién (http://www.eeri,org):

Capitulo 1: Introduccién

Capitulo 3: Clasificacién e implicaciones de dafio

Capitulo 4: Evaluacién post-terremoto

Capitulo 5: Inspeccién post-terremoto

Capitulo 6: Reparacién post-terremoto y modificacién

Capitulo 7: La nueva construccién

Capitulo 8: Metalurgia y soldadura

Capitulo 12: Referencias

3.3.4.3 Recomendaciones del proyecto

Las conclusiones del proyecto SAC estan contenidas, como ya se menciond, en el Interim
Guidelines: Evaluation, Repair, Modification and Design of Welded Steel Moment Frame
Structures (FEMA 1995), las conclusiones principales son la siguientes (Krawinkler et al, 1998):

1. Los problemas que originaron las fallas fueron una combinacién de muchos factores.

2. Los edificios con base en marcos momento-resistentes soldados bien construidos deberdn
comportarse con menos riesgo al colapso que muchos otros edificios existentes, incluyendo
mamposteria, elementos de concreto no dictiles y otros edificios de concreto con inadecuada
capacidad de deformacién.

3. Debido a la posibilidad de dafio no visible, las conexiones de todos los marcos sismo-
resistentes sujetos a movimientos fuertes del suelo deben ser inspeccionadas.

4. Para determinados limites de niveles de dafio, la soldadura puede ser reparada usando la
configuracién inicial, usando procedimientos controlados y especificados. Es recomendable
que para dafios més serios, se modifique la conexién o el sistema resistente a carga lateral
considerado.

5. En general, el disefio de las conexiones para edificios nuevos deberd estar basadas en las
pruebas especificadas en este proyecto. Excepciones de estas recomendaciones pueden
aceptarse bajo ciertas circunstancias, en funcién de la disponibilidad de hacer pruebas
similares.

6. Contienen ademds, una guia de las especificaciones para soldadura, asi como comentarios de
control de calidad y pruebas no destructivas

3.3.4.4 Estudios de edificios de acero durante el terremoto

En este apartado, se comentarén parte de los informes técnicos que documentan el an4lisis
de tres edificios de marcos de acero soldados (WSMF) como casos de dafio importante
experimentado en el sismo de Northridge del 19 de enero de 1994. Estos estudios comprenden la
tarea 3.3 de la Fase I del proyecto de SAC. La meta de estos proyectos era documentar informacién
relacionada al proceso seguido en la inspeccién, evaluacién y reparacién de estos edificios
especificos. Este proceso se realizé como un esfuerzo para transferir el conocimiento ganado a otros
que pueden ser exigidos a realizar las tareas similares después de los terremotos futuros. Ademas, se
realizaron andlisis detallados de dos de los edificios en estudio en un esfuerzo para entender bien las
causas y distribucién del dafio que ocurrié. Para uno de estos edificios, se extrajeron cuatro
conexiones dafiadas de la estructura antes de su demolicién, usindose en una serie de pruebas de
conexiones del laboratorio (http:///www eeri.org).
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Green estudié y propuso la reparacién de un edifico de tres niveles localizado en Santa
Clarita. El edificio tiene una planta basicamente rectangular con las dimensiones de
aproximadamente 250 pies por 110 pies. Las dimensiones de los miembros varfa desde vigas de
W21 a W33, y columnas de W14 que van de 132 a 257 libras por pie en el peso. La cimentacién
consiste en vigas de madera y un diafragma de madera contrachapada con una capa de concreto de
peso ligero.

Después de una inspeccién inicial, se concluyé que este edificio habia sufrido sélo dafio no
estructural, hasta el levantamiento de azulejos del techo. Este descubrimiento comenzé una
inspeccion estructural a profundidad. El mayor dafio a las conexiones del momento se encontr$ a
los marcos en la direccién norte sur. Otro dafio ocurrié a varias conexiones simples que no fueron
disefiadas para resistir fuerzas laterales. Después de determinar la magnitud del dafio, el edificio se
clasificé con "etiqueta roja", inicidndose el proceso de refuerzo. Una vez completa la inspeccién
visual y ultrasénica, la reparacién inicial que requirié resoldar las conexiones dafiadas y el
levantamiento de puntales de apoyo. La voluntad del duefio por aumentar la capacidad sismica llevé
al desarrollo de un esquema para agregar simplemente abrazaderas diagonales a las conexiones del
momento entre las vigas y columnas a nivel del techo. Todo el trabajo se completé dentro de
noventa dias (http://www.quiver.eerc.berkeley.edu:8080/).

Hajjar y colaboradores proporcionaron el estudio de una estructura de cuatro niveles
localizado en Valencia, que sélo tenia un afio al momento del terremoto de Northridge. El edificio
es bdsicamente rectangular en planta de aproximadamente 187 pies por 110 pies. Las vigas eran
W24 ligeras y secciones W36, con columnas W14 entre 120 y 193 libras por pie. El dafio sufrido
por este edificio era bastante severo, concentrado en los marcos norte sur, (aproximadamente
setenta y cinco por ciento de las conexiones a momento sufri6 fracturas) y el proceso de reparacion
exigid casi seis meses a un costo que excede un tercio del costo de la construccién original.

Este informe detalla la documentacién de la inspeccién, evaluacién, plan de la reparacién, y
proceso de la reparacién para este edificio. También presenta una investigacién analitica que
incluyé un andlisis estdtico y dindmico, lineal y no lineal de la estructura. Se encontré que los
resultados de un andlisis tridimensional junto con un anilisis de segundo orden ineldstico
proporcioné los modelos dindmicos que correlacionan el dafio observado en el terremoto de
Northridge. Estos anélisis dindmicos produjeron demandas de ductilidad grandes que indican que
esa redistribucién sustancial de fuerzas pueden haber ocurrido y provocado el dafio en el edificio.
Se encontr6 correlaciones sensiblemente menores en los anélisis eldsticos, andlisis bidimensionales
y anélisis tridimensionales estéticos (http://www.quiver.eerc.berkeley.edu:8080/).

Anderson y colaboradores realizaron una investigaciéon experimental y analitica integrada
de un edificio de dos niveles que se dafié severamente en el terremoto de Northridge. Este edificio
que se localizé en Santa Clarita y se construy6é en 1992, experiment6 un desplazamiento lateral
permanente importante en el primer nivel como resultado del terremoto. El edificio tenia una planta
basicamente rectangular con aproximadamente 100 pies en cada lado. Las vigas estaban
conformadas por secciones W24 a W27, con columnas de secciones W14 ligeras
(http://www .quiver.eerc.berkeley.edu:8080/).

El dafio al marco de acero se concentré en las conexiones del primer nivel, a través de las
fracturas de la columna en las conexiones de momento inferiores. La magnitud de este dafio era tal
que ¢l dueiio del edificio decidié demoler la estructura. Se obtuvieron cuatro especimenes de
conexi6n dafiados del edificio durante el proceso de la demolicién. Se dirigieron las pruebas ciclicas
en estos especimenes en el estado dafiado y después de reparados. Ademds, se probaron
especimenes recientemente fabricados de los mismos tamarfios del miembro para el propésito de
comparacién con los especimenes danados y reparados. Una serie de trece pruebas se dirigié en
siete especimenes. Las pruebas de las conexiones dafiadas proporcionaron datos sobre la fuerza
residual y capacidad de la deformacién que podria ser ttil en la respuesta post fractura y en el
colapso subsecuente. Debe notarse que la cantidad de fuerza residual y capacidad de la deformacién
es muy dependiente en el tipo de fractura que ocurre. Los especimenes de prueba de conexiones
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reparadas pudieron restaurar la fuerza original y rigidez de las mismas y en varios de los casos
aumento6 la capacidad de la rotacién. Algunas de las comprobaciones del fracaso prematuro en las
conexiones reparadas podrian precipitarse por los crujidos existentes no detectados en los
especimenes. La investigacion analitica de este trabajo consistié en andlisis lineal y no lineal,
estdticos y dindmicos del edificio, en un esfuerzo por determinar si el dafio pudiera predecirse.
Usando un modelo representativo de los movimientos para este sitio, lineal o modelos no lineales
predijeron las cargas excesivas en el primer nivel de la estructura. Ademds, la conexién individual
se vié exigida a situaciones criticas de sobre esfuerzos por un factor de més de ocho. También se
realizaron andlisis no lineales detallados en elemento finito de las conexiones para la carga estética
proporcional (http://www.quiver.eerc.berkeley.edu:8080/).

Como una medida de calidad, todas las investigaciones del proyecto SAC se vigilan por el
Comité Asesor Técnico (TAP). El comité para las investigaciones de la Tarea 3 incluye ingenieros
experimentados en la inspeccién, evaluacién y reparacién de edificios de acero dafiados e
investigadores con la especializacién en el estudio sismico de edificios de acero y la interpretacin
estadistica de datos.

3.3.3.5 Reporte de la comision de seguridad sismica del Gobernador de
California

El primero de marzo de 1994, el gobernador de California, Pete Wilson, emiti6 una
instruccién ejecutiva a la comisién de seguridad sismica de California (SSC) para revisar los efectos
del sismo de Northridge y coordinar el estudio de una politica especifica recabada del sismo, con
especial atenci6n en las implicaciones de seguridad estructural sismica y una planeacion del uso del
suelo. La SSC autorizé el estudio en cuatro 4reas principales: geotécnica, seguridad, edificios y
planeaci6n del uso de suelo. La comisién usé estos estudios, como reporte al gobernador en, The
Northridge Earthquake: Turning Loss to Gain. El reporte incluye 157 recomendaciones especificas
para reducir el riesgo sfsmico en California (Holmes et al, 1998).

Los objetivos de este reporte se concentraban en cuatro metas principales:
1. Tomar la seguridad sismica como prioridad.
2. Mejorar la calidad de la construccién.
3. Reducir el riesgo y vulnerabilidad sismica de las estructuras.
4. Mejorar la seguridad.

Estos cuatro objetivos implementaron recomendaciones de la Comisién en el sentido de
estos siguientes siete puntos (Holmes et al, 1998):
Definir el riesgo aceptable.
Proveer incentivos para reducir el riesgo sismico.
Mejorar el conocimiento del terreno para reducir el riesgo sismico.
Mejorar la planeacién del uso de suelo para reducir el riesgo sismico.
Mejorar el desarrollo de reglamentos.
Enfocar y sostener estudios estructurales.
Mejorar el nivel de esos programas.
En el drea de disefio y construccién de edificios, el reporte incluye 85 recomendaciones
incluyendo muchas pertenecientes a licencias y leyes del estado de California, leyes para
construccién de escuelas y hospitales y politicas y procedimientos de agencias del estado.

NoUnAE WD
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3.4 Sismo de Kobe -

3.4.1 Introduccion

Aproximadamente a las 5:46 a.m. del 17 de enero de 1995, un sismo de magnitud My= 6.8
impacté la ciudad de Kobe, Jap6n con una distancia epicentral de 20 km y una duracién de 20 seg
(Alcocer, 1995), que signific6 una dura prueba a las edificaciones existentes y los c6digos locales
existentes.

3.4.1.1 Medida postsismicas

La investigacién realizada por el comité para la investigacién de desastres sismicos de
edificios con dafio sismico revisé un total de 1,231 edificaciones de los cuales 25% tuvieron dafio
severo. En la ciudad de Kobe fueron 316 las estructuras de acero como su sistema estructural las
que resultaron dafiadas; aunque no todas eran a partir de marcos momento-resistentes como se
puede apreciar en la tabla 3.3 (BRIMC, 1996). Estas estructuras fueron analizadas para
correlacionar el dafio por niveles, aspectos, afio de construccién, tamafio de la estructura y
configuracién estadisticamente.

Tabla 3.3 Tipo de estructuracién y afio de construccién de edificios de acero dafados
durante el sismo de Kobe (BRIMC, 1996)

Afio de_ Marco.momento Marco No identificado Total
construccion —resistentes contraventeados
Antes de 1971 64 29 4 97
1972-1981 27 12 8 47
Después de 1981 39 4 3 46
No identificado 89 23 14 126
Total 219 68 29 316

Del 20 al 25 de febrero de 1995 se procedi6 a la revisién de todos los edificios de acero
mayores a tres niveles en las dreas de Higashinada-ward, en Chou-ward y en Hyogo-ward en los
que se revisaron 171, 189 y 295 edificios respectivamente (BRIMC, 1996), el nivel de dafio de las
4reas se ilustra en forma tabulada en la tabla 3.4.

La conducta de las estructuras en el drea de Higashinada-ward condujo al Comité
Investigador de Desastres Sismicos en edificios a realizar una investigacién que cubriera las tres
areas mencionadas, colaborando en el trabajo el Instituto de Estudios de Edificios, el Club Kozai y
el Lath Sheet Kogyo-kai (BRIMC, 1996).

Tabla 3.4 Nivel de dafio en las areas.estudiadas en la ciudad de Kobe (BRIMC, 1996)

Datio Higashinada-ku Chuo-ku Hyogo-ku Total

Sin dafio 60 (35.1 %) 72 (38.1%) 98 (33.2%) 230 (35.1%)
Dafio menor 33 (19.3 %) 52 (27.5%) 128 (43.4%) 213 (32.5%)
Dafio moderado 33 (19.3%) 28 (14.8%) 35 (11.9%) 96 (14.7%)
Dafio severo 45 (26.3%) 37 (19.6%) 34 (11.5%) 116 (17.7%)
Total 171 (100%) 189 (100%) 295 (100%) 655 (100%)
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3.4.2 Comportamiento de los edificios de acero

La dafios se hicieron tangibles mediante las investigaciones realizada por el Instituto de
estudios de edificios en Chou-ward, Higashinada-ward, la ciudad de Kobe y la ciudad de Ashiya. A
través de los resultados, los dafos en las estructuras se dividieron en grupos que se mencionan a
continuacién (BRIMC, 1996):

1. Colapso: el edificio estd totalmente o parcialmente caido
2. Daiio severo:
a. Si el edificio tiene una inclinacién mayor a 1/30 radianes.
b. Si presenta pandeo local grande en sus componentes estructurales.
c. Sisalientes del edificio como penthouses han colapsado o caido.
3. Dafio moderado:
a. Presenta dafio como pandeo local en algunos elementos estructurales.
b. Una tercera parte de los muros exteriores cayeron o casi caen.
4. Daiio menor o ligero:
a. Todos los componentes excepto los contraventeos no presentan deformaciones.
b. Algunos muros estan dafiados pero no hay dafio en componentes.

3.4.2.1 Reconocimiento de dafios

Los edificios de acero en este estudio no incluyen sistemas mixtos, estructuras de acero
reforzadas con concreto, de los 316 edificios estudiados la tercera parte (219) son de marcos
momento-resistentes, como se aprecia en la tabla 3.3. Se realizé un detallado de la cantidad de dafio
estructural en funcién del nimero de niveles que se presenta en la tabla 3.5.

Tabla 3.5 Daiio estructural en funcién de los niveles del edifico (BRIMC, 1996)

Nimero de Colapso Daiio Dafio Daio No Total
niveles severo  moderado menor identificado
Menos de 3 9 34 23 30 2 98
Entre 4y 6 30 88 22 52 3 195
Mads de 7 4 9 4 4 0 21
No identificado 0 0 0 0 2 2
Total 43 131 49 86 7 316

De los 316 edificios dafiados, 174 se clasificaron con dafio severo, que es méis de la mitad
de los edificios estudiados. De los mismos, s6lo 25 habian sido construidos después del
establecimiento del cédigo standard de resistencia sismica (posterior de 1981). En la tabla 3.6 se
presenta Ja cantidad de dafio estructural para los edificios con marcos momento-resistentes como
sistema estructural.

Tabla 3.6 Daiio estructural en funcién del afio de construccién (BRIMC, 1996)

Afio de Colapso Daiio Daiio Daiio No Total
construccion severo  moderado menor  identifica.
Antes de 1971 7 28 10 19 0 64
Entre 1972 y 1981 1 9 3 14 0 27
Después de 1981 9 13 6 11 0 39
No identificado 15 45 8 17 4 89
Total 32 95 27 61 4 219
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3.4.2.2 Dafio en placas base

Las columnas de las estructuras con marcos momento-resistentes de acero eran
regularmente de secci6én cajén, se noté gran cantidad de dafio en edificios esbeltos (tipo lapiz) en el
que su drea es muy pequefia con relacién a su altura (figura 3.20); debido a la gran fuerza de tensién
se causaron momentos de volteo aplicado sobre las columnas durante el sismo. Se noté dafio
concentrado en la base de las columnas y en el concreto alrededor de las mismas (BRIMC, 1996).

El dafio se asocia al momento de volteo aplicado a las columnas durante el sismo, la
transmisién de la fuerza cortante a la parte inferior de la columna provocé fallas a las anclas
transferidas a las columnas (figura 3.21). Esto se atribuye a que las placas bases fueron disefiadas
con fuerzas de trabajo gravitacionales, ademds de la falta de refuerzo alrededor de las anclas y en la
placa base. Este efecto provocé la aparicién de gran cantidad de dafio o colapso en el primer piso, el
nivel de dafio era variado, presentando la inclinacién de los edificios, o solo dafio en la base, etc.
(BRIMC, 1996).

Figura 3.20 Edificio tipo 14piz afectado

Figura 3.21 Columna fracturada transversalmente
http://www.eqe.com/publications/kobe http://www.eqe.com/publications/kobe

En el drea de Chou-ward se presentd, en el primer piso de un edificio tipo 14piz de siete
niveles con marcos momento-resistentes, dafio en las anclas de las columnas, asi como falla en el
concreto alrededor de las mismas y dafio parcial en los muros, mientras que en los pisos superiores
a partir del segundo, sélo fracturas ligeras en los acabados, lo que habla de la concentracién de las
fuerzas provocadas por el momento de volteo y el cortante basal (BRIMC, 1996).

3.4.2.3 Dario en la soldadura de las conexiones viga-columna

Esta falla se present6 en los extremos de las vigas o en la soldadura de la conexi6n, las
columnas cajén o seccién H sufrieron grandes deformaciones y distorsiones de entrepiso, lo que en
algunos casos ocasioné la fractura de la soldadura de filete y/o fractura en la soldadura de
penetracion, asi como en las zonas de acero adyacentes, atribuyéndolo a la poca resistencia de la
soldadura de unién, tamafio de la misma, la deficiencia en la colocacién de la soldadura de
penetracién completa; proponiendo la correccién por la sustitucién de algunas soldaduras de filete
por soldaduras de penetracién completa (BRIMC, 1996).

Un edificio tipo ldpiz de siete niveles con marcos momento-resistente como sistema
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estructural en ambas direcciones, sufrié deformacién lateral del primer al tercer piso, especialmente
en el primero de ellos. Las conexiones viga-columna en la parte superior de las columnas interiores
del primer nivel se fracturaron en las uniones en el extremo de la viga en la soldadura, asi como en
el extremo de la columna. En el primer y segundo niveles, las fracturas se observaron en los
extremos de las vigas en el patin inferior que estaba directamente soldado en las conexiones viga-
columna (BRIMC, 1996).

3.4.2.4 Dafio en estructuras contraventeadas

La articulacién de los contravientos en los extremos o al centro del elemento ante cargas
ciclicas de tensién y compresién se present6 con relativa frecuencia, como el caso que se muestra en
figura 3.22 (BRIMC, 1996).

Un edificio de tres niveles cuyo primer piso era ocupado como estacionamiento con los
pisos superiores como oficinas, formado con marcos momento-resistentes con columnas de seccion
H y con arriostramientos en un sentido, sufrié dafios por pandeo en los contraventeos, fractura en la
placa conector al alma de la columna, alargamiento de las anclas y desplome en el primer nivel
hacia el norte. La placa que conectaba el arriostramiento al alma de la columna desgarro la misma,
lo que demuestra la necesidad de la utilizacién de placas de respaldo en este sitio (BRIMC, 1996).
En las figuras 3.23 y 3.24 se ejemplifican este tipo de fallas en edificios formados con marcos de
acero.

Para las uniones de columnas y vigas con este tipo de uniones, se recomienda mejorar la
calidad de su construccién y detallar el disefio de esos puntos de acuerdo al estudio realizado por el
Instituto (BRIMC, 1996).

EQE

Figura 3.22 Dafio en arriostramiento cerca de la Figura 3.23 Pandeo de arriostramiento en edificio

conexién tipo lapiz
(http://www.eqe.com/publications/kobe) (http://www.eqe.com/publications/kobe)

3.4.2.5 Deformaciones laterales

Se observaron enormes deformaciones laterales en los niveles superiores de edificios o
penthouses construidos antes de la revisién de las regulaciones sismicas para edificios en 1981, con
dafio en los acabados exteriores. Estos edificios disefiados conforme a las normas anteriores tenjan
menor resistencia en los pisos superiores que con los planteamientos del cédigo actual (BRIMC,
1996).

En un edificio de siete pisos usando secciones H en las columnas y vigas, con

-82-




Capitulo 3 Comportamiente de estructuras metalicas

arriostrarnientos y conexiones uniendo la viga al alma de la viga con pernos, sin soldar el patin
inferior de la viga a la columna, presenté fractura en las uniones de los contraventeos,
especialmente en los pisos superiores. La deformacién que esto originé era observable a simple
vista a partir del cuarto nivel (BRIMC, 1996). '

F igu}é 1.24 Desplo;r{e en edificio.cn base de marcos
{(http://www.ege.com/publications/kobe)

3.4.2.6 Daiio por colisién entre edificios (choque estructural)

Los dafio por colisién de edificios fue reportada con frecuencia. Un edificio de ocho niveles
con marcos momento-resistentes de acero de los llamados edificios tipo 14piz, con columnas de
seccién cajén y vigas seccién H, se vio afectado al golpear con un edificio de dos pisos situado en
colindancia al mismo, provocando dafios en el tercer piso, en los acabados y alrededor de las
columnas, por lo que se recomend$ investigar a futuro con mayor detenimiento las distorsiones
presentadas en estructuras sujetas a sismos severos (BRIMC, 1996).

3.5 Conclusiones

En contraste con el sismo de México y con el registro obtenido en la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (zona del lago de la ciudad de México), los sismos de Northridge y
Kobe fueron de magnitud moderada, corta duracién, con epicentros muy cercano a las ciudades
dafladas y de baja profundidad local (tabla 3.7).

Tabla 3.7 Cuadro comparativo entre los sismos de México, D.F. (1985), Northridge,
California, EU (1994) y Kobe, Japén (1995) (adaptada de Alcocer, 1995)

México' Northridge Kobe
Fecha 19/09/85 17/01/94 17/01/95
Hora, a.m. 7:19 4:31 5:46
Magnitud 8.1 6.7 6.8
Duracién, seg. 120 20 20
Distancia epicentral, km 360 1.5 20
Profundidad local, km 30 19 13
Fallecimientos 4,100 37 5,500
Construcciones irreparables
dafiadas o colapsadas 12,700 N/D 106,000

" Sismos, 1985
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Sin embargo, en los sismos de Northridge y Kove se midieron grandes aceleraciones, tanto
en su componente vertical como en el horizontal, que contribuyeron a la cuantia y severidad del
dafio observado en edificios y estructuras de transporte.

Las consecuencias de las fallas dependen del tipo y la frecuencia de las mismas.
Evidentemente, la fractura a través de la columna aumenta el dafio de la integridad de las columnas
haciendo critica la estabilidad de los sistemas estructurales.

A pesar de que la sacudida del suelo en muchas 4reas excedi6 la base del c6digo nominal,
se encontré que edificios modernos tuvieron un buen comportamiento. Sin embargo, también debe
recordarse que en movimientos similares con duracién més larga podrian causar mayor dafio.

Sin embargo, la discusién de los estudios sobre la revisién de la informacién contenida en
las recomendaciones mencionadas, sobre el dafio en edificios en este evento, sugiere la
consideraciéon de adecuaciones en los requerimientos de los reglamentos, en el disefio de los
edificios y consideraciones précticas, asi como de politicas existentes con respecto a edificios. La
determinaci6n de los detalles y adecuacién de cada cambio en los c6digos supera los alcances de
éste trabajo.

El dafio excesivo en los marcos de acero indica que el detalle de la conexién usada en zonas
altamente sismicas desde la década de los 70’s no es adecuada, existiendo la posibilidad de contar
con edificios existentes con una actuaci6n sismica cuestionable.

El nivel y extensién del dafio de los sismos recientes, en particular en Kobe, ponen de
manifiesto la elevada vulnerabilidad que poseen los edificios y las lineas vitales en algunas ciudades
(Alcocer, 1995).

Sin duda, una de las lecciones de estos eventos (que ya han sido mostradas en temblores
previos, paradéjicamente) es que es necesario dedicar esfuerzos a reducir la vulnerabilidad de los
edificios conforme las sociedades progresan, para reducir perdidas humanas, materiales y
econémicas ante eventos similares. Un ejemplo son las altisimas pérdidas provocadas en Northridge
y Kobe (Alcocer, 1995).

Es fundamental, continuar las investigaciones en los detalles mencionados en este capitulo,
aumentando con esfuerzos educativos que involucren las expectativas del comportamiento realista
de los elementos estructurales y consideraciones de las alternativas de la relacién costo-beneficio, la
conciencia de todos los miembros participantes en el disefio, andlisis, construccién y estudio de
edificios a partir de marcos de acero.

Aunque un amplio conjunto de medidas y estudios han sido desarrollados en la ciudad de
México desde 1985, los cuales conducen a una mayor seguridad de las estructuras, es fundamental
reconocer que existen ciudades en el interior del pafs con edificios y lineas vitales vulnerables a los
fen6émenos sismicos (Alcocer, 1995).

Como el presente trabajo muestra, ha existido gran avance en la compresién de los
fenémenos sismicos después de los temblores de México, Northridge y Kobe. Si tomamos en cuenta
ademis el reciente aumento en la instrumentacién sismica en México, es de esperarse que la
investigacién en la materia aumente muy rdpidamente en el futuro préximo y llene algunas lagunas
en el conocimiento actual. Esto dltimo requerird del concurso de un mayor nimero de
investigadores de alto nivel, asi como de la continuidad en el apoyo financiero para estos fines
(Alcocer, 1995).
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Caprituto 4

Investigaciones recientes

4.1 Introduccion

Durante el sismo del 17 de enero de 1994 en Northridge muchas construcciones de acero se
dafiaron, el proyecto SAC se dio a la tarea de estudiar ¢l problema. La fase I, que se enfocé a
desarrollar Ja guia provisional Interim Guidelines (FEMA 1995), presenté mejores explicaciones,
dentro del actual conocimiento, para los problemas de marcos de acero soldados. Sin embargo, las
investigaciones y resultados desarrollados de la fase 1 demostraron lo complejo del problema y las
limitaciones del conocimiento actual. El dafio substancial, incluyendo colapso, experimentado por
estructuras con base en marcos de acero soldados en Kobe, durante el sismo de Hyogo-ken Nanbu,
elevé la apreciacion de la importancia de desarrollar soluciones de este problema. La fase 2 del
proyecto SAC busca desarrollar metodologia y detalles confiables, factibles y econémicos. Esto
requiere una consideracién balanceada y multidisciplinaria de cuestiones técnicas, profesionales,
econdmicas, sociales y problemas politicos (Kunnath et al, 2000).

La fase 2 de este proyecto incluia un extenso estudio analitico y experimental de
conexiones, con un fondo aproximado de 2.3 millones de délares; los estudios consideraban un
amplio ndmero de conexiones de marcos momento-resistentes soldadas y con pemos, reportando en
informes técnicos, pruebas individuales y programas de anélisis (Roeder, 2000). La ltima meta de
este esfuerzo es desarrollar modelos simples para la prictica que pronostiquen una resistencia,
rigidez y ductilidad adecuada y buen comportamiento de las conexiones ante disefio sismico.

El sismo de Northridge mostré distintos tipos de modos de fallas en elementos estructurales,
algunas de ésas ocurricron principalmente en conexiones después de importantes deformaciones
plésticas, pero un inaceptable mimero ocurrieron con poca o sin deformacién ineléstica. El disefio
con cédigos vigentes durante el sismo era simple, algunas manejaban comportamiento dictil en
marcos momento-resistentes de acero; sin embargo, después del evento se aprecio claramente que
es peligroso ¢ irreal asegurar este tipo de comportamiento, a partir de una prescripcién de un tipo de
conexién con demasiadas simplificaciones de disefio (Roeder, 2000).

Los modos de falla causaron fracturas, pérdida de ta capacidad de deformacién, o pérdida
de resistencia significativa, incluyendo fractura en soldadura, falla en la zona de panef, fractura en
la viga o columna, pérdida de la capacidad de carga debida a pandeo local o torsional, fractura de
los pernos por cortante o tensién, fractura de la seccién, y fractura de la conexi6n en elementos en
placas o 4ngulos. Los mecanismos producidos provocaron deformaciones jneldsticas resultando
disipaci6n de energfa y cambios de rigidez sin inducir fractura o pérdida excesiva de resistencia, en
algunos casos los mecanismos y la combinacién de modos de falla indujeron comportamiento
dictil, en otros el resquebrajamiento, y atn otros resuitados intermedios (Roeder, 2000).

4.2 Estudio de marcos momento-resistentes
Una parte del proyecto SAC es encontrar propuestas para disminuir el riesgo de fallas en
conexiones de marcos momento-resistentes de acero, una serie de estudios analiticos se han

realizado para entender su comportamiento sismico en estos sjstemas estructurales. Estos recaban la
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informacién ante excitacién dindmica, adentrdndose en muchos aspectos importantes que afectan su
comportamiento significativamente, cuantifican esta informacién, asi como procedimientos de
evaluacién y efectos de fallas de las conexiones en seguridad sfsmica (Krawinkler, 2000).

Los objetivos de estos estudios se encaminaron a (Krawinkler, 2000):

. Evaluar el intervalo de demandas de distorsién que puedan ser esperadas en marcos
momento-tesistentes bajo diferentes tipos de movimientos y para varios niveles de
riesgo sfsmico.

2. Medir los efectos de varias predicciones de demanda sismica en modelos analfticos.

3. Cuantificar los efectos de la deterioracién de la resistencia y rigidez en demandas
sfsmicas.

4. Xdentificar y cuantificar las variables que puedan influir en el comportamiento sfsmico.

Evaluar los efectos de las fallas de las conexiones en €l comportamiento sfsmico.
6. Evaluar la posibilidad de usar conexiones parcjalmente restringidas como alternativas
de conexiones con soldadura rigida.

n

La regién de la conexién viga-columna fue ampliamente estudiada, considerando que la
resistencia sismica de estructuras de acero depende estrechamente del comportamiento de la misma,
ya que ésta absorbe gran parte de la energfa sfsmica en estructuras tradicionales. Con el fin de
conocer como son impuestas y resistidas las demandas sfsmicas por la regién de la conexién,
muchos estudios experimentales y analiticos fueron propuestos como resultado del evento de
Northridge (Kunnath er al, 2000). El trabajo experimental como parte del esfuerzo SAC incluia
estudios en detalles de conexiones existentes y nuevas propuestas, de Jas cuales se daré un esbozo,
m4s adelante, dentro de este mismo capitulo.

4.2.1 Longitud efectiva

Las columnas, como parte de los marcos de acero, no dependen s6lo de sus caracteristicas
proptas, sino también de la interaccién del resto de la estructura; muchos esfuerzos se han realizado
para determinar su comportamiento real. Usualmente, la interaccién con el resto de la estructura se
toma en cuenta, aproximadamente determinando la relacién de esbeltez de la columna con su
longitud efectiva KL, en lugar de la real, L. KL es la distancia entre los puntos de inflexién tedricos,
en el instante en que se inicia el pandeo de la estructura completa, con lo que se modifica la
capacidad para resistir compresion, como resultado de la participacién de la columna en la respuesta
de la estructura completa.

Los procedimientos para determinar los factores de la longitud efectiva K se subdividen en
dos categorias: métodos el4sticos, que no toman en cuenta el flujo pléstico parcial de las columnas
que suele preceder a la iniciacién del pandeo, y métodos inelésticos, en los que se incluye la
inelasticidad, de una manera aproximada. Cualquiera de los métodos anteriores se subdivide en tres,
segun la amplitud del modelo que se emplee (De Buen, 2000).

El método de pandeo de un subconjunto idealizado o método de los nomogramas, es el més
usado, los factores K se obtiene con Jos nomogramas propuestos, que provienen del estudio de la
estabilidad de un subconjunto formado por la columna y los miembros del marco. Estos
nomogramas estdn basados en suposiciones que, en ocasiones, no suelen cumplirse en estructura
reales que arrojan a disefios conservadores. La suposicién més importante es la de que todas las
colurnnas de la estructura se pandean al mismo tierapo, sin que ninguna contribuya a la resistencia
de las demés (De Buen, 2000).

Existen nomogramas para colurmnas cuyos extremos pueden desplazarse lateralmente
basados en la suposicién de que todas las columnas de cada entrepiso se pandean al mismo tiempo,
sin que ninguna restrinja lateralmente a las deméas. Proporciona resultados aceptables cuando se
aplica a marcos regulares, pero puede llevar a conclusiones absurdas en marcos irregulares en
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geometria y/o cargas, al no tener en cuenta que las columnas més resistentes, o las menos cargadas,
retrasan el pandeo de las m4s débiles y de Jas que tienen las compresiones més elevadas (De Buen,
2000).

En los comentarios de las normas vigentes de] AISC y del proyecto de nuevas normas
(AISC 1999) se incluyen dos ecuaciones simplificadas, una se basa en el pandeo de conjunto del
enlrepiso y la otra en su rigidez lateral (De Buen, 2000).

El modelo basado en el pandeo de) entrepiso supone que la compresién axial no reduce la
rigidez de las columnas y propone la siguiente ecnacién (De Buen, 2000):

k= |1 ZP+Z0 2\@(0 .1
P, 2, /Ky V8

Esta ecuacién puede escribirse en la forma que se propone en el comentario de la nueva
versidn de las normas del AISC (De Buen, 2000):

K= |t X 4.2)
Fy ZF,

P. y P, son la carga critica eléstica /LZEI)./L2 y la carga de disefio (factorizada) en la
columna en estudio, y 2P, es Ja suma de cargas de disefio en todas las columnas del entrepiso.

2P.; es la suma de cargas criticas eldsticas de todas las columnas activas del entrepiso,
calculadas con los factores K determinados con el nomograma.

El modelo basado en la rigidez lateral del entrepiso incluye en todas las columnas activas, el
valor méximo posible de la reduccién de rigidez producida por las fuerzas normales, que
corresponde a vigas infinitamente rigidas, asf se llega (De Buen, 2000):

K,‘2 =I_i7r2EZPu th
P, I} T'sH

(ZP. +XC,P.) (4.3)

L es ]a altura de las columnas, constante en todo el entrepiso, 2H es la fuerzo horizontal
tota en el entrepiso, 4, el desplazamiento lateral relativo correspondiente, obtenido con un anélisis
eldstico de primer orden, y 2P,= ZP + 20 es la carga total de disefio en el entrepiso. Como C=0
en las columnas soportadas, Ja carga en ellas se resta de la total, luego P, + 2C,P, = 2P, +
0.216(2P, - 20).

El método basado en el estudio de entrepisos completos tiene también importantes
limitaciones; una de las principales es que s6lo es vélido para marcos regulares en los que todas las
columnas de cada entrepiso son de la misma altura, aunque ésta varé de unos entrepisos a otros (De
Buen, 2000).

Asi como los métodos enunciados, durante las dltimas tres o cuatro décadas se han dedicado
muchos esfuerzos a mejorar sus resultados, pero durante ese proceso han aparecido nuevas
limitaciones en su aplicacién, como las que se han mencionado (De Buen, 2000).

Se ha sugerido la conveniencia de modificar el concepto de [ongitud efectiva debido a las
confusiones y limitaciones del mismo; al hacerlo, incorporando la interaccién con la estructura
completa con otros procedimientos, el dimensionamiento de las columnas se simplifica de manera
considerable, tanto en estructuras regulares como irregulares. Este camino es el que siguen muchas
de las normas modernas para el disefio de estructuras de acero, se ha adoptado también, en la nueva
versién de las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal (De Buen, 2000). Como se mostré en el capitulo 1, de este trabajo, se ha propuesto
manejar estos pardmetros ocultos en una sola ecuacién, para determinar el estado Ifmite de
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inestabilidad por flexi6n a partir del pardmetro n que esta en funcién de la seccién transversal y del
pardmetro de esbeltez A el cual considera [a relacién de esbeltez efectiva méaxima de )a columna.

Vale la pena hacer hincapié que el objetivo principal del factor K es que las férmulas
propuestas proporcionen valores correctos en el caso extremo en que las columnas trabajan en
compresién axial en funcién de las condiciones de apoyo y que la influencia de los defectos que ésta
pudiera tener, asf como algunos otros parimetros que erréneamente se le quieren atribuir, se cubren
en las férmulas para disefio de coluranas aisladas, que se han deducido para columnas imperfectas o
casos especiales,

4.2.2 Comportamiento sfsmico de marcos dictiles

Como se mencioné anteriormente, se han llevado acabo investigaciones para conocer o
profundizar en el comportamiento de los marcos de acero. Parte de la investigacién llevada a cabo
por el proyecto SAC, estaba relacionado con el estudio del corportamiento de estructuras diictiles,
en la cual se asume que no existe degradacién de la rigidez y resistencia, sin falla en las
conexiones, con modelos bidimensionales,

De los resultados de los estudios se pudo observar el comportamiento global y la
importancia de los efectos P-delta, Jos cuales en algunos casos guian a la rdpida disminucién de la
resistencia lateral con relativamente distorsiones bajas. Algunas conclusiones de este extenso
estudio son (Krawinkler, 2000):

1. Las suposiciones analiticas del modelo pueden afectar significativamente la respuesta
estructural en muchos casos, Jo que ocasiona el cambio del mecanismo presentado o la
respuesta de la estructura post-fluencia.

2. La expectativa de que las vigas soportan demandas de deformacién pldstica de
importancia, no es cierto si la zona de] panel es débil, lo cual es una condicién comin
en marcos existentes mormento-resistentes de acero.

3. El concepto de “columna fuerte”, como un implemento presentado por las gufas de
disefio y ¢6digos, no previene el desarrollo de articulaciones pldsticas en las mismas.
Considerando las distintas posibilidades para articulaciones plésticas en las columnas es
esencial usar solamente columnas compactas con soporte lateral apropiado.

4. Los efectos P-4 pueden tener influencia significativa en la respuesta sismica de los
edificios, si el movimiento del suelo lleva a la estructura al intervalo post-fluencia en
alguno de los niveles. Si esta posibilidad existe, la respuesta del sistema puede volverse
muy sensible a las suposiciones del modelo y la estructura, asi como a las
caracteristicas del movimiento del suelo.

5. El comportamiento de las estructuras disefiadas en los reglamentos debe coincidir con
las expectativas generales para eventos convencionales de disefio y eventos més
frecuentes. Los eventos raros, més largos, en donde las distorsiones inelésticas puedan
experimentar la posibilidad de tener un comportamiento inaceptable, no deben ser
despreciados.

6. Para evaluar la conducta estructural, estimar las demandas y estimar la sensibilidad a
los efectos P-4, un andlisis detallado puede (en la mayorfa de Jos casos) identificar el
intervalo de distorsiones en las cuales los entrepisos desarrollan un comportamiento
post-fluencia aceptable.
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4.2.3 Comportamiento de marcos con conexiones parcialmente restringidas

El objetivo de este estudio era asegurar la viabilidad de la construccién con conexiones
parcialmente rigidas en regiones de moderada y alta sismicidad. En los casos estudiados, la
resistencia de este tipo de conexién fue mucho menor que la resistencia a flexién de la viga
(Krawinkler, 2000).

El enfoque del estudio era asegurar la posibilidad de los disefios parcialmente restringidos y
la evaluacién de las diferencias del comportamiento sismico. Las distorsiones fueron evaluadas y
comparadas con 1os disefios restringidos para varios niveles de riesgo, poniendo énfasis en evaluar
su seguridad ante e colapso. Se pueden presentar las siguientes conclusiones principales:
(Krawinkler, 2000).

1. La posibilidad de disefiar estructuras parcialmente restringidas cuyo comportamiento

sea comparable con estructuras restringidas es alto.

2. Al parecer, puede ser factible para el disefio de estructuras parcialmente restringidas
considerar la misma rigidez el4stica que en estructuras restringidas.

3. Para bajos niveles de riesgo la baja resistencia de estructuras parcialmente restringidas
puede guiar a notables demandas de rotaciones plasticas. Sin embargo, estas demandas
son concenfradas en las conexiones, las cuales pueden ser un limite de las demandas
plasticas toleradas sin necesitar reparacién.

4. Las demandas de rotacién pldstica para conexiones parcialmente restringidas son
usualmente menores que la correspondiente a conexiones restringidas y pueden
desarrollar rotaciones importantes durante eventos severos.

5. El disefio de las estructuras parcialmente restringidas requiere mucha atencién en los
problemas que conciernen menos a estructuras restringidas. La capacidad de rotacién
pléstica de conexiones parcialmente restringidas puede variar mucho dependiento de los
criterios durante el proceso de disefio; las demandas de rotacién dependen de la
resistencia de la conexién, cuya relacién con la resistencia a la flexidén es una de las
variables més bésicas en su diseifio.

6. Ep muchos aspectos las estructuras parcialmente restringidas se comportan diferente
que las estructuras restringidas, ya que su respuesta sismica depende de otros muchos
parédmetros. Por ejemplo, la restriccién de la colurana depende de la rigidez de la
conexién, la cual afecta las consideraciones de estabilidad. El cortante dindmico de
entrepiso puede obtenerse a partir de los cortantes de un anélisis estdtico. En muchos
casos, las distorsiones de entrepiso de estructuras parcialmente restnngidas —son
mayores que las de estructuras restringidas, y que la inestabilidad dindmica se aproxima
al caso restringido exhibiendo el comportamiento estable de la estructura.

7. Las estructuras parcialmente restringidas podrian ser considerarse en regiones de alta
sismicidad; sin embargo, los problemas mencionados deben estudiarse mejor para
proveer confianza en su disefio, el cual debe ser comparable con los disefios de
conexiones restringidas.

4.2.4 Sumario

En uo contexto general de comportamiento sismico, se pueden presentar las siguientes
conclusiones (Krawinkler, 2000):

1. Para altos niveles de comportamiento (como servicio), el comportamiento de las
predicciones confirma la esperanza de que se presente s6lo dafio estructural ligero. La
situacién de falla presentada no tiene un notable efecto en el comportamiento de la
estructura.
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2. Para niveles de comportamiento de c6digos de diseno (seguridad para mantener la vida
humana, con una probabilidad del 10% de que se exceda el pardmetro cada 50 afios), e]
comportamiento dictil de las estructuras se puede presentar con buenas posjbilidades.
La situacién de falla tiene poco (pero no muy grande) efecto en el comportamiento.

3. Para eventos raros (con una probabilidad del 2% de que se exceda el pardmetro cada 50
afios), e} comportamiento (en el caso de seguridad ante colapso) volvera sensitivos los
efectos P-delta, con deterioracién del comportamiento histerético, y fallas ep la
conexién. Con tal de que la seguridad de que no se presente el colapso, el més grande
reto es cambiar algunos aspectos de disefio de marcos momento-resistentes de acero.

4.3 Estudio de conexiones

Fallas en conexiones momento-resistentes de acero en sismos recientes han hecho ver la
necesidad de estudiar el origen de las fallas y c6émo mejorar el disefio de las conexiones sismicas.
Como parte del proyecto SAC se estudiaron y ensayaron conexiones de acero usadas antes del
sismo de Northridge. En condiciones de laboratorio éstas sufrieron fallas ante cargas ciclicas,
caracterizada por fracturas en la soldadura de penetracién en el patfn de la viga (Stojadinovic et al,
2000a).

Se realiz6 un amplio ndmero de modelos de las conexiones de acero como parte del
proyecto SAC mediante andlisis de elemento finito, mostrando que las restricciones de la conexién
afectan significativamente la distribucién de esfuerzos en la conexién. Las restricciones producen
que los esfuerzos se equilibren ocasionando sobrecarga en los patines, causando pandeo local en los
mismos, fracturas, etc., por lo que no es dificil intuir que esta condicién de sobre carga fue la fuente
principal de las fallas, dependiendo del tipo de conrexién presentada.

4.3.1 Conexiones simples

Después del sismo de Northridge se hizo tangible la necesidad de estudiar la contribucién
de conexiones simples a la resistencia lateral de estructuras con base en marcos de acero, ya que
éstas comprenden un alto porcentaje de las conexiones en edificaciones con marcos de acero.
Usualmente, se asume que éstas estdn articuladas, la contribucién de las conexiones de cortante es
tradicionalmente ignorada para resistir la carga inducida por sismo; sin embargo, con la
contribucidén compuesta de la losa, es posible que estas conexiones actien como conexiones
parcialmente rigidas, con una mayor capacidad para resistir carga lateral antes no reconocida ni
estudiada.

Por medio de pruebas ciclicas a conexiones simples incluyendo el efecto del piso se estudié
la posibilidad de considerar la contribucién a la resistencia lateral de estos sistemas (Liu er al,
2000), cuyo objetivo principal era determinar si efectivamente y cuando estas conexiones a cortante,
con la contribucién del diafragma de la losa, podian ser usadas para resistir cargas sismicas
considerando las conexiones como parcialmente restringidas en nuevas construcciones, o bien como
alternativa para reparar o mejorar el esquema del dafio en edificaciones con base en marcos de acero
momento-resjstentes.

Después de realizadas ocho pruebas en conexiones simples, se obtuvo informacién
suficiente de la capacidad y comportamiento ciclico de las conexiones a cortante con las losas. Con
el diafragma de piso, la conexién exhibié un aumento del 30 y 45% en los momentos plésticos en la
viga 0 2.5 veces la capacidad plastica en la placa de conexién. Sin embargo, €} tipico agrietamiento
de la losa de concreto provocé una pérdida de 0.04 radianes de rotacién, y el comportamiento de la
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conexién se revirti§ hasta que se descubnié el acero de especimenes. Este comportamiento tiende a
ser muy dictl para valores grandes de distorsién (Liu et al, 2000).

Para un espécimen, la ausencia de concreto en la cavidad del alma en la columna result6 en
una conexién ligeramente més débil pero en un sistema mas ddctil. El cambio de rigidez en la
conexién probada muestra una capacidad de aproximadamente 50% de la capacidad de momento de
la viga, rigiendo la fractura de los conectores. Por lo que ia adicién de suplementos de apoyo, como
un ingulo, ocasiona un sistema considerablemente mas resistente, con una distorsién méaxima de
0.09 radianes de rotacién (Liu er al, 2000).

4.3.2 Pruebas realizadas

Las tareas 5.3 de la fase 2 del proyecto SAC inclufan estudios analjticos del
comportamiento de 1a conexién. Bl prof. Deiertein de la Universidad de Comell y més tarde de la
Universidad de Stanford examiné la propagacién de fa falla con teorfa el4stica e ineldstica. La meta
principal de este trabajo era establecer el grado analjtico que podfa ser usado para predecir la falla y
la fractura inestable en conexiones momento-resistente. Los andlisis mostraron una buena
corretacién entre la medicién y el comportamiento de la deflexién calculada, lo que indica que la
soldadura era mas critica para las conexiones utilizadas antes del sismo de Northridge debido a la
falla en esta regién y la baja dureza asociada con la soldadura de electrodos E70T~4. El andlisis
sugiere que el modo de soldar el metal de la soldadura puede facilitar su proteccién y que tiene un
impacto potencial en la seleccién de los materiales de la soldadura, viga y columna. También indica
que la colocacién de soldadura de filete en la parte inferior de Ja placa de respaldo beneficia el
comportarniento de la conexidn, esto se refleja en la posibilidad de que se presente una falla externa
més facilmente que una falla interma (Roeder, 2000), lo que facilitarfa su deteccién.

Un estudio comparativo realizado por los profesores Sherif El Tawil y Sashi Kunnath de la
Universidad Central de Florida usando el programa de elementos finitos ABAQUS buscaba
predecir la deformacién ineldstica de Ja soldadura, mientras se examinaban esfuerzos locales y la
deformacién que origine el posible agrietamiento. El estudio evalda un amplio intervalo de
pardmetros que pueden afectar la fluencia y la falla. Esos incluyen fluencia por cortante de la zona
de panel, espesores de los patines de la viga y columna, peralte de la viga, espesores del alma y las
placas, tamaiio y geometria de la soldadura, esfuerzos de tensién de fluencia y dltimo y espesor del
tablero de cortante. Estos resultados sugieren que la fluencia en la zona de panel incrementa la
posibilidad de fractura (Roeder, 2000).

La tarea 5.3.2 hecha por el profesor Roeder de la Universidad de Washington fue un estudio
que coordinaba el programa de investigacién del comportamiento de la conexién. Este proyecto
desarrollaba modelos analiticos de disefio simples para todas las conexiones usadas en el disefio
sismico. Este trabajo evalu6 mis de mil conexiones en adicién con las pruebas que dirigfa el
proyecto SAC. Se crearon modelos relativamente simples pero exactos para establecer la
resistencia, rigidez y ductilidad de las conexiones de marcos momento-resistentes. Estos modelos
proporcionaron la base de modos de evaluacién del mecanismo de fluencia y modos de falla
(Roeder, 2000).

La tarea 7.02, que formaba parte de un esfuerzo por simular las demandas de deformaciones
ineldsticas durante un sismo, evaluando la conexi6én con pemos al alma sin refuerzo de soldadura en
los patines con y sin mejorar los procedimientos de soldadura. La meta era conocer el
comportamiento de las conexiones utilizadas antes del sismo de Northridge, para establecer la
magnitud de la influencia de la soldadura en el mejor comportamiento de la conexién y examinar
los efectos de la fluencia en la zona de panel, peralte de Ja viga y propiedades de Jos materiales en el
comportamiento de la conexién, buscando propuestas que puedan ser usada en futuros sismos. Este
estudio archiv6 Ja conducta de una serie de pruebas paramétricas y su representacién con anélisis de
elemento finito. Los pardmetros dentro de la investigacién fueron (Stojadinovic et al, 2000b):
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1. Eltamano de la viga.
2. Laresistencia de la zona de panel.
3. Las propiedades del material de la viga de acero.

Stojadinovic er al. (2000b) realizaron el ensaye de una serie de 10 especfmenes para
examinar estos pardmetros. Por parejas, las conexiones se adaptaron de tal forma que 3 de ellas
fueron disefiadas para evaluar el efecto del tamafio de la viga, para determinar Ja resistencia de la
zona de panel se variaron los tamanos de las columnas en 3 parejas de conexiones y con diferentes
vigas 3 parejas de especfmenes se eligieron para probar la influencia de las propiedades del material
de la viga en la respuesta de la conexién.

Todos los especimenes fatlaron de manera muy similar, . En cada espécimen un patin de la
viga, podrfa ser indistintamente el superior o el inferior, se fracturaba primero. El Unico signo de
alabeo de la incipiente fractura fueron dos o tres pequefias curias metdlicas que se formaban pocos
segundos antes de que se presentara la carga que causara la fractura del patin (Stojadinovic et al,
2000b).

Las pruebas presentadas muestran que la medida de la mitigacién de la fractura en la
soldadura puede no ser suficiente para mejorar la respuesta sismica de conexiones de acero a
momento para los niveles prescritos en los c6digos actuales. Las observaciones de las pruebas
sugieren que los patines de la viga estas sobresforzados. El estudio analitico muestra que la
redistribucién de los esfuerzos ocurre en la conexién debido a la deformacién de la restricciones
impuestas en la viga y [a columna por la configuracién de la conexién (Stojadinovic et al, 2000Db).

Las restricciones de alabeo por cortante en la viga y Ja deformacién transversal debida al
efecto de Poisson introducen adicionalmente un equilibrio intrinseco en los esfuerzos en la viga.
Estos esfuerzos, consistentes con el principio de Saint Venant para cuerpos elésticos, agrega unos
esfuerzos basicos dados por la teorfa cldsica de vigas, que producen una concentracién de esfuerzos
normales y de cortante en los patines, resultando en un sobresfuerzo en la totalidad de los mismos,
con el alma de la viga virtualmente libre de esfuerzos. El trabajo muestra ademés, que incluso con
electrodos duros, la conexién con alma unida con pernos y patines soldados es incapaz de lograr
ductilidad sismica con miembros de tamafio cominmente usados para marcos momento-resistentes
de acero (Stojadinvic er al, 2000b).

La conclusién principal del estudio, es que las conexiones pre-Northridge no tienen
practicamente capacidad de rotacjén pldstica sin importar ¢l tamafio de la viga o columna, por lo
que la bisqueda de nuevas conexiones, econdémicas y basadas en un andlisis racional, es inminente;
mi4s adelante dentro de éste mismo capitulo se hard mencién de algunas propuestas de conexiones.

El profesor Le6n del Instituto Tecnoldgico de Georgia desarrollé la tarea 7.03, evahio el
comportamiento sismico de conexiones de secciones T con pemnos. El trabajo se dirige al complejo
comportamiento de este tipo de conexiones incluyendo distribucién de fuerza, rigidez de la
conexién y un amplio mimero de modos de fallas y variaciones en la unién con conectores. Muchas
de estas pruebas son empujando y jalando el elemento como se ilustra en la figura 4.1, buscando
comprender su coroplejo comportamiento. La tarea 7.04 se enfocé a conexiones simples, el trabajo
fue hecho por el profesor Astaneh de la Universidad de California en Berkeley, analizando
conexiones de marcos momento-resistente usando conectores simples del alma a placas de cotante.
Estas conexiones proveen algo de resistencia y rigidez, la cual no es considerada en el disefio
sismico de nuevas construcciones. Este estudio evalub esta rigidez y resistencia de manera que ellas
puedan ser usadas para aumentar la resistencia ante carga sismica y reducir su costo (Roeder, 2000).

E! profesor Ricles y Lu de Ja Universidad de Lehigh desarrollaron la tarea 7.05 que es
continuacién de la tarea 7.02, antes mencionada, de la fase 2 del proyecto SAC. Se examinaron los
efectos de mejorar la soldadura en el comportamiento de la conexién incluyendo los efectos en
detalles, placas continuas y almas soldadas. Este trabajo mostré que las conexiones completarente
a) alma incrementaban la ductilidad sobre las alternativas del uso de conectores en el alma. La tarea
7.06 tiene como dltira meta desarrollar modelos de disefio confiables para reducir la conexién a la
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viga, el trabajo es realizado por los profesores Fry y Engelhardt de la Universidad de Texas en
Austin y por Texas A & M. El estudio examina los datos acumulados de la conexiones reducidas en
vigas desde 1994, el programa de las pruebas es ditigido a los modos de fallas que no fueron
considerados en pruebas anteriores, enfocindose a los efectos de pandeo lateral-torsional y la
fluencia de la zona de panel en el comportamiento de este tipo de sistemas. El profesor Bertero y el
Dr. Whittaker de la Universidad de California, en Berkeley, han desarrollado un procedimiento de
disefio para conexiones en patines soldados a placas, tomando en cuenta muchos modos de falla que
se han presentado recientemente usando conexiones con cubreplacas ligeras (Roeder, 2000).

I

Aplicador de la

Conexlién normal carga ciclica

ol paiin
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jsdh= i}
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[

Figura 4.1 Configuraci6n de la prueba (adaptada de Roeder, 2000)

A

La tarea 7.11 consiste en la confirmacién de pruebas, desarrollada por el profesor Uang de
la Universidad de California en San Diego. Todos los otros componentes de pruebas de marcos y
objetivos especificos del programa, se intentaron validar obteniendo de todos los estudios
individuales un comportamiento global de su estructura. Las pruebas fueron dirigidas a reducir la
seccién de la viga y otras conexjones que tienen alta probabilidad de tener un comportamiento
ddctil. Se consideraron problemas practicos como las conexiones a columnas de seccién transversal
tipo cajén, requerimientos de soportes laterales y pandeo de columnas en el eje débil. La tarea 7.12,
realizada por el Dr. Johnson del Instituto de Soldadura Edison, provee suplementos de propiedades
de materiales para soldadura basado en pruebas basadas en el comportamiento de la conexi6n en las
pruebas globales del programa. El trabajo provee informacién detallada con respecto a la tensién y
Ja dureza de] metal de soldadura (Roeder, 2000).

4.3.3 Resultado de los estudios a la préctica

El objetivo final del estudio de las conexiones del proyecto SAC es desarrollar modelos
simples, los cuales puedan ser usados por ingenieros estructurales para predecir el comportamiento
sismico de conexiones. Esta prediccién debe incluir su resistencia, rigidez y ductilidad. La rigidez
de Ja conexién es importante ya que es usada en modelos analiticos para establecer 1as demandas
sfsmicas de un edificio, algunas de estas conexiones son tan rigidas que deben ser consideradas
como tal en dichos modelos; sin embargo, existen otras gue no deben ser tratadas jgual. La
resistencia de la conexién combinada con la resistencia de los miembros establece la resistencia
global de la estructura, la cual combinada con el an4lisis estructural establece las demandas
inelasticas de ductilidad (Roeder, 2000), por lo que la importancia del buen modelado y andlisis de
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las conexiones es de gran importancia e influencia sobre el comportamiento general del sistema, si
se considera la estrecha relacién entre la resistencia, rigidez y ductilidad.

Muchos mecanismos de fluencia y modos de falla ocurren dependiendo del tipo de
conexién usada (figura 4.2). El pandeo pldstico de las vigas es un modo de falla muy comiin, donde
la falla dltima puede consistir en la rasgadura dictil del acero de la viga, el deterioro de la capacidad
de carga debida a distorsiones excesivas, o excesivas deformaciones debidas a torsién o pandeo
local. La fractura de los conectores, la fractura de la soldadura entre el extremo de la placa y la viga,
y la fractura en €l extremo de la placa son modos de fallas que han sido continuamente observadas
en conextones de la practica (Roeder, 2000).
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Figura 4.2 Modo de falla en la placa de conexidn (adaptada de Roeder, 2000)

Se pudo apreciar en pruebas experimentales que el modo de falla influencia fuertemente a la
ductilidad de la conexién, se ha registrado que se tiene mayor ductilidad cuando la fluencia por
flexi6én en la viga controla la falla de 1a conexién, que cuando ocurre por falla en los conectores o
soldadura, la cual soporta considerable deformacién pléstica. La examinacién de los roecanismos de
fluencia de la placa en la conexién muestra que un amplio ndmero de factores puede contribuir a
esas deformaciones plésticas incluyendo la fluencia de la columna, la flexién pléstica de la viga, la
fiuencia por flexién de la placa, deformaciones locales de los patines y alma de la columna y la
elongacién de los conectores. Sin embargo, sélo la fluencia por flexién de la viga, la fluencia por
cortante en la zona de panel y la deformacién ineldstica de la placa tienen al parecer capacidad de
proveer un buen comportamiento sfsmico bajo un intervalo de condiciones distintas (Roeder, 2000).

Por consiguiente, es importante que los ingenieros estructurales tengan modelos de disefio
simples y confiables, para predecir el comportamiento de la conexién en un amplio intervalo de
posibilidades de disefio para cualquier conexién. Los modelos de disefio deben proveer (Roeder,
2000):

i. Prediccién exacta de los mecanismos de fluencia y los modos de falla para cada tipo de
conexién.

2. Una estimacién confiable de la resistencia asociada con cada mecanismo y modo de falla.

3. Capacidad de deformacién y ductilidad esperada para la conexidn.

Un mecanismo de falla que es capaz de soportar una deformacién ineldstica importante,
provee un mecanismo dictil a la conexién, si la resistencia asociada con este mecanismo €s
significativaroente menor que todos los modos de falla que puedan producir resquebrajamiento o
repentinas fallas. El modo de falla gue es menor que todos fos modos de falla considerados serd el
critico para la conexién. La capacidad de ductilidad y deformacién puede asociada con el
mecanismo de fluencia y el modo de falla de 1a conexién, muchos mecanismos de fluencia distintos
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y modos de falla son posibles para cada tipo de conexién, requiriendo para los mismos ecuaciones,
las cuales deben ser obtenidas de un anilisis de la conexién y una comparacién para predecir el
comportamiento con resultados experimentales (Roeder, 2000).

Se examinaron cientos de experimentos de conexiones para desarrollar mejores estimaciones
de resistencia. Basados en esos resultados, Ja fluencia por flexién en la viga normalmente ocurrird
cuando el momento maximo en la viga (normalmente el momento en la conexién en el extremo de
la placa de la viga) alcance (Roeder, 2000):

M=S§F, (4.1)

donde S es el médulo de seccidn elastico de la viga y F) es el esfuerzo de fluencia del acero.
Actualmente la fluencia comdnmente ocurritd para momentos bajos, debido a los esfuerzos
residuales existentes en la viga y en la conexién, mientras M, provee una razonable estimacién de la
fluencia inicial, no es uoa buena estimacién del mecanismo de fluencia por momento actuante, ya
que la deformacién estructural inel4stica asociada con la fluencia inicial es despreciable. La
capacidad de momento plastico M, es un poco més grande de Jo que el mecanismo de fluencia
estima, la deformacién pléstica ocwrird después de que este momento se desarrolle, esta capacidad
plastica se estima por (Roeder, 2000):

My=27ZF, 42

donde Z es el mddulo de seccién plastico de la viga. Asf, la examinacién de la evidencia
experimental provee un balance de cdmo estas dos ecuaciones pueden usarse juntas. El problema se
complica un poco més por el hecho de que el esfuerzo de fluencia es precisamente obtenido por
resultados de estudios experimentales, siendo éste una estimacién del limite mas bajo del estimado
para e] disefio. Para asegurar un comportamiento dictil, es necesario asegurar que los momentos
asociados con el mecanismo de fluencia son mis pequefios que el menor de todos los modos de
falla (Roeder, 2000).

La falla por flexi6n invariablemente ocurre después de deformaciones plasticas muy
grandes en la viga con pandeo local y algunas veces lateral torsional, lo cual muestra que la
ecuacién 4.2 sobrestima el momento en el cual ocurre la falla, y que seria mucho mejor estimarlo
con Ja siguiente ecnacién (Roeder, 2000):

F, +F

M » falla = Z 2 (43)

Donde F, es el esfuerzo de tensién del acero. El problema se complica al considerar que
algunos otros mecanismos de fluencia y modos de falla pueden ocurrir segin el tipo de conexion,
los cuales deben ser analizados y modelados para crear mejores estimaciones del comportamiento
seleccionado para la misma. La falla en [a placa de extremo y la fluencia de la misma debe ser
considerada en su deformacién pléstica. No obstante, este es una gran cambio de las estimaciones
de resistencia. El cortante producido en la zona de pane) y otros problemas pueden complicar esta
evaluacién (Roeder, 2000).

4.3.4 Propuestas de conexiones

Antes del sismo de Northridge en 1994, los patines de las vigas se soldaban a la columna
usando soldadura de penetracién completa. El alma de la viga se unfa a una placa de cortante
mediante pernos, que intentaba transferir el cortante generado a la capacidad nominal de momento
de la viga. Esta prescripcién de disefio fue desarrollada en la década de los 70’°s y fue ampliamente
utilizada en los marcos de estructuras de acero momento-resistentes. Dichas conexiones de acero
sufrieron dafio severo durante el sismo de Northridge, exhibiendo una amplia variedad de modos de
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falla, casi todos estos modos fueron reproducidos en condiciones de laboratorio durante la primera
fase del proyecto SAC. Muchas de las fallas fueron fracturas ocurridas antes del desarrollo
significativo de Ia resistencia de alguno de los elementos, en la gran mayoria de los casos, la falla de
la conexién iniciaba en la soldadura de penetracién completa entre los patines de la viga y las
columnas (Stojadinovic ef al, 2000a).

Se han realizaron muchos esfuerzos por corregir o mejorar Jas conexiones, las pruebas
mostraron que el uso de la soldadura sélo mitiga la fractura pero no es suficiente para mejorar el
comportamiento de la conexién hasta el nivel prescrito en los actuales cédigos de disefio sismico en
Estados Unidos. Deformaciones locales severas se presentaron en el patin de los especimenes, esto
quizd pueda ser una razén de la reduccién de la capacidad de rotacién. En promedio, los
especimenes desarrollaron una rotacién pléstica total de 0.015 radianes, fracturdndose de la misma
manera: los patines de la viga fallaron entre la soldadura y el extremo de la viga. La rotacién total
de la conexién en las pruebas realizadas fue de 0.026 radianes, la contribucién totat de la viga al
total de la rotacién fue 0.009 radianes, por lo que la rotacién pldstica de la conexién fue
proporcionada por la deformacién pléstica de la zona de panel, la cual depende de la resistencia de
la misma (Stojadinovic et al, 2000a).

El origen de la deformaci6n Jocal en el patin ha sido estudiado usando modelos de elemento
finito de la conexién con una configuracién pre-Northridge. Se ha propuesto una analogia de
modelo de armadura del comportamiento de los esfuerzos en la conexién, la figura 4.3 muestra que
los patines de la viga soportan un momento y fuerza cortante, la que produce el efecto de pandeo
local en el mismo (Stojadinovic et af, 2000a).

Estos estudios han hecho ver la necesidad de crear nuevos disefios de conexiones
momento-Tesistentes para suprimir o por lo menos mitigar la fractura en soldadura y pernos y la
sobre carga en los patines. Estas conexiones deben tener un disefio racional y econdmico para su
construccién (Stojadinovic et al, 2000a).

Después del sismo de Northridge muchos esfuerzos se han encaminado en obtener nuevas
configuraciones de conexiones que satisfagan las limitaciones estudiadas y presentadas a lo largo de
este capitulo, ejemplo de ello son dos configuraciones inventadas y probadas en la Universidad de
Michigan que estidn basadas en una conexién indirecta entre la viga y Ja columna usando placas
adicionales, éstas se presentardn con detalle a continuacidn, sin embargo no son las dnicas. Otras
nuevas configuraciones de conexidn, con una abertura en el alma, o una reduccién en la seccién de
la viga para la conexidn, pueden también tener un corportamiento satisfactorio, sin embargo su
estudio a detalle supera los alcances de este trabajo, por lo que se recomienda al lector interesado
acudir a las referencias bibliograficas mencionadas.

La primera conexién de las mencionadas, llamada conexién Michigan, conecta
indirectamente la viga y la columna reduciendo la deformacién en ellos, y reforzdndolos (figura
4.4). Las placas deben ser disefiadas para transferir e} momento y tomar la fuerza cortante de
acuerdo con e] modelo de armadura. Los detalles de la cubreplaca y soldadura fueron disefiados
para reducir la concentracién local de esfuerzos. Las pruebas muestran que esta conexién cumple
con los requerimientos especiales de marcos de acero momento-resistentes en regiones de alta
sismicidad (Stojadinovic et al, 2000a).

La segunda conexidn desarrollada en la Universidad de Michigan es la conexién del patin
libre (figura 4.5). Su principal objetivo es reducir el pandeo local de Jos patines dirigiendo los
esfuerzos a la conexién mediante el cambio de la rigidez a cortante de los patines y de Ja placa de
cortante. El tipo de conexién en el alma permite que los patines puedan deformarse con mayor
libertad, disminuyendo su rigidez en cortante. Simultdneamente, la placa trapezoidal unida al alma
mediante soldadura de filete, provee la requerida rigidez y resistencia a corte. Las pruebas
experimentales ha demostrado que la conexién patin libre puede ser usada en marcos de acero
momento-resistente en regiones de alta sismicidad (Stojadinovic er al, 2000a).
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Ambas conexiones satisfacen los requerimientos sismicos del AISC y deben comportarse
bien en un sismo real, restaurando la confianza de los disefadores en los sistemas estructurales
formados de marcos momento-resistentes (Stojadinovic ef af, 2000a).

4.4 Estudio de la soldadura

Después de sismo de Northridge, se inicié una valoracién sin precedentes de cientos de
marcos de acero soldados por métodos ultrasénicos en la ciudad de Los Angeles y sus alrededores,
haciendo notar fracturas en la soldadura, presentando defectos en la rafz de la misma.

Bstos defectos en la raiz de la soldadura se clasificaron por el proyecto SAC como W1 y se
subclasifican en Wla y WIb. De acuerdo con Ja definicién propuesta por el SAC, las Wla son
aquellas cuyo espesor es menor a 3/16 pulgadas o 1/4 y con ancho menor a b/4, siendo las Wb
aquéllas que no cumplan con la anterior clasificacién; Jos ingenieros consideran comtnmente que
las Wla estdn relacionadas con defectos constructivos y que las WIb son debidas a fallas
provocadas por el sismo, sin embargo, este razonamiento es arbitrario y requiere un mayor estudio
de acerca de sus origenes y significado (Paret, 2000).

La W1 esta localizada por definicién en la rafz de soldadura de penetracién completa, y
tipicamente estas deben ocurrir en el plano vertical de la fusién con el patin de Ja columna, sobre el
extremo de la placa de respaldo, como se muestra en la figura 4.6. La examinacién visual directa en
este plano no es posible sin una prueba destructiva, pero se puede detectar mediante et ultrasonido.
Por otra parte, fue posible observar muchas fracturas en marcos de acero soldados después del
sismo de Northridge, una de las m4s comunes es la W3, la cual se extiende tipicamente a lo largo de
los planos de fusién desde el extremo de la placa de apoyo a través de toda la soldadura, por lo que
se vuelve superficial. De las fallas tipo W3 estudiadas se encontraron vestigios iniciales de falla del
tipo W1, asf que con la esperanza de obtener informacién substancial sobre la presencia de la falla
W] se desarrollaron exdmenes a las fracturas de superficie, de las cuales ultrasépicamente se
detectaron algunas zonas de incompleta fusién o fracturas existentes en la raiz (Paret, 2000).
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La gran mayorfa de las muestras estudiadas mostraban signos de una relativamente extensa
zona de incompleta fusién en su rafz, intermitente o con importantes longitudes a través del patin de
la viga, extendida tipicamente en la placa de respaldo cercana al centro del patin. Ei tipo de falla en
zonas de incompleta fusién estuvo fuertemente relacionado con las caracteristicas de W1 (Paret,
2000). No es dificil imaginar que esas conexiones nunca experimentaron una falla W3, fractura a
través de la soldadura tdnicamente, sino que presentaban dafio inicial identificado mediante la
evaluacién del ultrasonido.

La presencia de importantes zonas de incompleta fusién en las muestras del modo de falla
W3 no es clara. Mientras que estas sugieren que ocurren fracturas W3 ligadas casi invariablernente
a la presencia de defectos en la rafz de la soldadura, ellas también sugieren que muchas soldaduras
pre-Northridge con placas de respaldo contenfan grandes zonas de incompleta fusién. En otras
palabras, los resultados plantean que la presencia de defectos en la raiz causaron fracturas W3, sin
embargo, la presencia de la falla W1 en soldaduras con ausencia de falla W3 se llegaron a presentar,
lo que no sugiere una dependencia (Paret, 2000).

La principal conclusién de este estudio, es que la fractura W1 es el resuttado de la soldadura
pobremente colocada inicialmente durante el proceso de construccién y no como resultado del
movimiento sfsmico. Por otra parte, cuando se presentan este tipo de fallas de importancia después
de un evento, suelen reflejarse como una falla superficial tipo W3, por lo que una tnspeccién visual
es més apropiada, considerando el costo efectivo sobre un estudio de inspeccién de ultrasonido
(Paret, 2000).

4.5 Conclusiones

Como se pudo apreciar a lo largo de este capitulo, las investigaciones recientes han sido
dirigidas a mejorar el conocimiento de las técnicas actuales de disefio, el sismo de Northridge en
1994 atrajo la atencién de la comunidad especializada en la ingenieria sismica porque fue sorpresiva
la ocurrencia de gran cantidad de dafio en estructuras momento-resistentes de acero. La inesperada
cantidad de dafio demostré que se requieren revisar los criterios de los c6digos actuales para el
disefio de marcos diictiles de acero. Las fallas en las conexiones fue la mayor sorpresa entre los
ingenieros, ya que se suponia que el comportamiento de las conexiones a momento soldadas entre
elementos de acero era relativamente invulnerable a dafio provocado por sismos.
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El proyecto SAC se creé para estudiar el comportamiento de marcos de acero, técnicas de la
reparacién en vias de desarrollo y nuevos planteamientos para minimizar el dafio y mejorar la
respuesta de edificios ante excitacién dindmica, parte de sus resultados se han expuesto a Jo largo de
el capitulo, donde se reconoce que un acercamiento interdisciplinario es requerido, involucrando a
los ingenieros de la préctica e investigadores.

Se ha demostrado que visualizar el comportamiento esperado durante un sismo en edificios
disefiados de acuerdo a los actuales c6digos sfsmicos es de gran importancia para los ingenieros
estructuristas, lo cual deberd tenerse presente en los siguientes capitulos.
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Cafoilutlo 5

Modelos analiticos

5.1 Introduccion

Se presenta un estudio, en el que se analiza el comportamiento de dos edificios regulares de
acero con base en marcos momento-resistentes de 12 y 15 niveles, disefiados con el planteamiento
convencional de un andlisis modal espectral de las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio por Sismo (NTCS-04) y el planteamiento propuesto en Apéndice Normativo A (ANA).

Con el fin de que el lector se familiarice con las propuestas de las NTC-Sismo de su versién
del 2004, se enuncian a continuacién las innovaciones del método convencional para un anélisis
modal espectral considerando las NTCS-96, asi como lo estipulado en el Apéndice Normativo A
(ANA).

5.1.1 Determinacion de los espectros de disefio

Conforme a la nueva versién de las Normas Técnicas, se recomienda que estructuras
regulares cuya altura sobrepase los 30 m se analicen por un método dindmico y 20 m si se tratase de
estructuras irregulares ubicadas en zona I o zona I1l, éstos limites aumentardn en 10 m cada uno
cuando se trate de la zona /. Cabe sefialar que las NTCS-96 establecian como tnico limite 60 m sin
hacer distincion del tipo de estructura ni su ubicacién. Esta disminucién debe estar argumentada en
la buisqueda de resultados més racionales en el anélisis de edificaciones de grande a mediana altura
y dadas las simplificaciones que explicitamente hace el método estdtico; sin embargo, la altura
adecuada hasta la cual se puedan presentar resultados equivalentes aceptables, entre los métodos
discutidos, implica un problema digno de un estudio detallado que supera los alcances de este
trabajo, aunque razonamientos posteriores en el presente pudieran servir como fundamento a la
reduccién de la altura mencionada.,

En lo referente a espectros para el disefio sismico, se sigue conservando el mismo criterio
en la nueva versién de las NTCS, excepto para cuando T<T, como se comentard mas adelante. Si
se aplica un andlisis dindmico modal, se considera un espectro cuya ordenada de aceleraciones a,
queda expresada como fraccién de la aceleracién de la gravedad y estd dada por las siguientes
expresiones:

Si T es menor que T, a= 1+£ ¢ (5.1
T, )4

SiTestaentre T,y T, a=c (5.2)

Si T excede de T, a= C[TT—bJ (53)

T es el periodo natural de interés; T, T, y T, estin expresados en segundos; c es el
coeficiente sismico y r un exponente que depende de la zona en que se halla la estructura.

-102 -




Capitulo 5 Modelos analiticos

La diferencia entre la nueva versién y las NTCS-96, es una nueva subzonificacién planteada
en la zona III. Ademés, se proponen valores para T,, T, y r que originan espectros con mesetas mas
cortas y caidas mds répidas, que se discutirdn con mayor detalle m4s adelante dentro de este
capitulo.

En las NTCS-96 los valores de T,, T, y r se consignan de la tabla 5.1. Estos valores originan
un espectro con el que se pretendia cubrir las respuestas maximas de acuerdo a la zona estudiada lo
que originaba una meseta bastante amplia.

Tabla 5.1 Valores de T,, Ty y r segtin las NTCS-1996
Zona T, T, r

a
I 0.2 0.6 Y2
11 0.3 1.5 2/3
I 0.6 39 1

Como ya se menciond, las NTCS-2004 aceptan las ecuaciones 5.2 y 5.3 para los intervalos
mencionados; sin embargo, la ecuacién 5.1 es sustituida por una ecuacién que involucra un nuevo
pardmetro a,, que es la aceleracién del terreno; ademaés, se sustituye el valor de T,/T del tercer
intervalo, por otra constante llamada g que toma el mismo valor, de tal manera que las ecuaciones
5.1y 5.3 quedan de la siguiente forma:

Si T es menor que 7, a=a,+(c— aa)l (5.4)

Si T excede de T, a=qc (5.5)

Los pardmetros que intervienen en estas expresiones se obtienen de la tabla que se
reproduce en la tabla 5.2. La diferencia entre los espectros generados por estas ecuaciones para las
tres zonas, incluyendo subzonificaciones en la zona del lago, se presentan en la figura 5.1, donde se
aprecian mesetas mas pequefas dado que éstas intentan cubrir zonas més especificas. Las mayores
ordenadas espectrales estin en la zona /IIb, las cuales incluso superan a las establecidas
anteriormente para la zona /11, con valores de 0.45g y 0.4g respectivamente. Note ademés, que las
zonas [lla y Illc alcanzan la misma magnitud de aceleracién; sin embargo, cubren distintos
intervalos de periodos; es decir, un distinto comportamiento asociado al nivel de fuerzas actuantes
en la estructura segin el periodo dominante de la misma. El menor valor de las ordenadas
espectrales es para la zona I, que representa terreno firme; sin embargo, contrario a la légica
secuencial, la zona /Ild presenta menores valores que la zona /I, aunque €stos son asociados con
periodos muy altos, superiores a los 4.3 seg.

Tabla 5.2 Valores de T,, Ty, ay, ¢ y r segin NTCS-2004

Zona ag T, T, c r
1 0.04 0.20 1.35 0.16 1
I 0.08 0.20 1.35 0.32 1.33

Hla 0.10 0.53 1.80 0.40 2
b 0.11 0.85 3.00 0.45 2
e 0.10 1.25 4.20 0.40 2
lild 0.10 0.85 4.20 0.30 2

Los modelos que se analizar4n se han supuesto ubicados en zona tipo //Ib para someterlos a
las mayores demandas sismicas. Estas demandas, obviamente, son funcién del espectro de disefio,
por lo que es interesante hacer una comparacién gréfica de los espectros para esta zona mencionada
entre las versiones de las Normas comentadas, la que se esquematiza en la figura 5.2. La propuesta
de las NTCS-96 era plantear un espectro lo suficientemente grande que envolviera las méximas

- 103 -




Capitulo 5 Modelos analiticos

respuestas en la zona del lago, lo que se conseguia aceptablemente bien, con excepcién de la zona
IIb como ya se comentd; sin embargo, lo anterior ocasionaba el disefio de estructuras ubicadas en
subzonas especificas no tan demandadas con fuerzas asociadas superiores a las que en realidad les
correspondian, como en el caso de la zona I1ld o las caidas de las zonas Illa y 11lb después de los
periodos iguales a 1.9 y 3.2 seg respectivamente.
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Figura 5.1 Espectros de disefio propuestos por las NTCS-2004. Figura 5.2 Comparacién de los espectros de disefio
para la zona III.

Por otra parte, el Apéndice Normativo A (ANA) hace un planteamiento en el que se
consideran los efectos del periodo dominante del terreno T, con un procedimiento en el que se
revisan dos estados limites de disefio: el de servicio y el de colapso, es decir, los espectros se
establecen en funcién del periodo predominante del terreno con niveles de distorsién acordes al
nivel de fuerzas asociadas a cada uno de los estados limite que se revisan. Para ello, se adopta una
ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico a, expresada como fraccién de la
gravedad y reducida por factores de ductilidad y sobrerresistencia en funcién del periodo como se
hace en el planteamiento de andlisis modal convencional de la signiente manera:

T

Si T es menor que 7, a=a,+(Bc—a,)— (5.6)
Tll
SiTestaentre T,y 7, a= fc 5.7
2
T,
Si T excede de T, a= [@(7”] (5.8)

[ es un factor de reduccién por amortiguamiento suplementario, que es igual a uno cuando
se ignora la interaccién suelo-estructura, es decir, considerando base rigida, mientras que si se
considera cierto amortiguamiento, éste se reflejara con f<1.

El coeficiente de aceleracién del terreno a, el coeficiente sismico ¢ y los periodos
caracteristicos T, y T, del espectro de aceleraciones se obtiene en funcién del periodo dominante del
sitio, usando las siguientes expresiones:

05<T,<15s a,=0.1 + 0.15(T; - 0.5) (5.9)
T>15s a,=0.25 (5.10)
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El coeficiente sismico ¢, ya no se lee de una tabla como se habia establecido para el método
convencional, inclusive en la nueva versién, sino que depende de las caracteristicas y respuesta del
terreno ante la excitacién dindmica, éste se calcula de la siguiente manera:

0.55T,<15s ¢=0.28 + 0.92(T; - 0.5) (5.11)
1.5<T,<25s ¢=1.20 (5.12)
255T;<35s ¢=1.20-0.5(T; - 2.5) (5.13)
T>3.5s ¢=0.70 (5.14)
Para la determinacién del periodo 7, se ha establecido lo siguiente:
0.55T, <25 s T,=0.2 + 0.65(T,-0.5) (5.15)
25T, <3255 T,=150 (5.16)
32557395 T,=4.75 -T; (5.17)
T,>39s T, =085 (5.18)

En lo referente al periodo T, a partir del cual el espectro comenzar4 a decrecer, se hace el
siguiente planteamiento:

T.<1.125s Ty=1.35 (5.19)
1.1255T, <35 s T, =1.20T, (5.20)
T>35s T, =4.20 5.2

3.5 =5

Th - Ta

A S k
~ AY
3 3\

0 T T r r ’ 0 1 2 3 4 5l -
Perindn del suelo, Ts
0 1 2 3 4 5 6
""" Pardmetro k

Periodo del suelo, Ts  — Coeficiente de aceleracién, a0
Coeficiente sismico, ¢

Figura 5.3 Comportamiento de los periodos T, y T, Figura 5.4 Comportamiento de los coeficientes ¢, k y ag

En la figura 5.3, se presenta el comportamiento propuesto para el intervalo de periodos 7, —
T,, que representa el intervalo en el que se asocian las mayores aceleraciones espectrales, en funcién
del periodo dominante del suelo, 7.

Cuando el periodo del suelo es menor a T,< 0.50 seg, la diferencia entre los periodos T, y T,
resulta ser igual a 1.35 seg, dado que no hay un valor definido del periodo T, para ese intervalo.

Se puede demostrar que cuando el periodo dominante del suelo es T,= 1.10 seg, la
diferencia entre los periodos 7, y T, es de apenas de 0.76 seg, lo que deriva en una intervalo
sumamente corto en el que se pueden presentar las aceleraciones mdximas en la estructura. Por otra
parte, note que dado que no se tiene un valor definido para el periodo T, cuando el periodo
dominante del suelo es menor a T;< 0.50 seg, la diferencia entre los periodos en este intervalo
permanece constante, cuya magnitud queda definida por la ecuacién 5.19.

Debido a que los periodos T, y T, crecen después del periodo dominante del suelo igual a
T,=1.10 seg, en la figura 5.3 se nota un aumento en la diferencia de los mismos, sobre todo porque
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el aumento del periodo 7, es tangiblemente mayor, hasta que esta diferencia se hace constante
después del periodo dominante del suelo mayor a 7,> 3.90 seg.

Conforme a esta gréfica, entre mayor sea el periodo dominante del suelo 7, mayor sera el
intervalo en el que se puede presentar las aceleraciones méximas en funcién del periodo dominante
de la estructura. Es decir, que una estructura ubicada en suelo blando tiene una mayor probabilidad
de que se asocie a las mayores aceleraciones espectrales que una estructura ubicada en terreno
firme, como si los espectros de disefio propuestos por el ANA tendieran a un espectro que envuelve
la respuesta de varios espectros para periodos del terreno 7 grandes.

En la figura 5.4 se presenta el comportamiento propuesto para los pardmetros k, ap y el
coeficiente sismico ¢ para periodos del terreno 7, mayores a 0.50 seg. En las ecuaciones es posible
intuir los valores constantes que toman estos pardmetros para un periodo del terreno menor a 0.50
seg; sin embargo, se hace la reflexién que, aunque extraiio y poco comuin, existe la posibilidad de
que para condiciones particulares del suelo, como la presencia de estratos de roca intercalados en
los estratos arcillosos, se presenten los periodos en este intervalo.

En la gréfica se aprecia un crecimiento definido del coeficiente sismico hasta 75, en funcién
del periodo del suelo T,. Como se observa, existen intervalos para los que se propone el mismo
coeficiente sin importar la respuesta del suelo, mientras que existen otros en los que se propone una
variacién lineal. La descripcién de la grafica debe ser un intento por cubrir la respuesta observada
del suelo con caracteristicas similares, ante excitaciones dindmicas.

El coeficiente de aceleracién del terreno ap es un pardmetro que pretende considerar la
aceleracién que se presentaria cuando el periodo de la estructura 7, es igual a cero. El crecimiento
del coeficiente de aceleracién del terreno, ayp es lineal hasta un periodo dominante del terreno igual a
T,= 1.5 seg, a partir del cual, la aceleraci6n del terreno, conforme al planteamiento, es la misma
para cualquier respuesta del suelo. Un planteamiento similar se tiene para el coeficiente .

Las Normas incluyen un plano de la Ciudad de México con valores propuestos de periodos
dominantes del suelo 7, sugeridos en funcién del sitio, presentado con mayor detalle que con el cual
se presentaba en versiones anteriores, para solventar la nueva complicacién que podria surgir, para
la aplicacién de este método. En el plano, las curvas que describen los periodos en el suelo se
establecen para periodos desde 7,= 1 seg hasta 7,= 4.5 seg.

Cabe sefialar, que sigue vigente, la disposicién para las estructuras del grupo A, en la que
las ordenadas espectrales que resultan de la aplicacién de las expresiones anteriores aumentaran en
un 50%.

5.1.2 Determinacion de los factores de reduccion por ductilidad

Por otra parte, con fines de disefio, las fuerzas sismicas obtenidas del analisis dindmico
modal se podrédn afectar con el factor de comportamiento sismico reducido Q’. En el disefio sismico
de estructuras que satisfagan las condiciones de regularidad, como en el caso de los modelos que se
analizarén, Q' se calculard como sigue, donde T se tomar4 igual al periodo natural de vibracién del
modo que se considere en el método de andlisis modal:

Sisedesconoce TosiT>T, Q=0 (5.22)

7<T, o'=1+ [TEJ(Q _1) (5.23)

a

En el caso del planteamiento del Apéndice Normativo A, los factores de comportamiento
sismico reducido presentados en las ecuaciones anteriores, se determinardn de la siguiente manera:
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T
T<T, T Ul (5.24)
Q KT
T,<T<T, 0'=1+ @ (5.25)
T>T, _1+(Q_1)\f (5.26)
Conforme a esta teoria, el factor p debera considerar de la siguiente forma:
p=k + (I - k)(T/T) (5.27)
El pardmetro k est4 definido de la siguiente manera, en funcién del periodo del terreno, T;:
0.55T,<1.65s k=2-T, (5.28)
T,>165s k=0.35 (5.29)

En la figura 5.5 se presenta el comportamiento del espectro propuesto en el Apéndice
Normativo A para un periodo dominante del terreno T,= 2 seg, como el que le corresponderia a una
estructura ubicada en la misma zona donde se obtuvo el registro de la Secretaria de Comunicaciones
y Transportes en la colonia Narvarte, durante el sismo de 1985 en Michoacédn (SCT-85), y un factor
de comportamiento sismico igual a O= 4. Se incluyen los espectros de disefio de la zona I1Ib, que
corresponde al lugar en el que fue tomado el registro, segin las NTCS-2004, y el de la zona /1] de
las NTCS-96 a los que fue necesario, con fines comparativos, afectarlos por los factores de
reduccién enunciados, considerando el periodo 7, de acuerdo a lo estipulado en cada versién de las
Normas, es decir, T,= 0.85 para las NTCS-2001 y T,= 0.6 para la versi6n anterior.

En la figura 5.5 se aprecia que el espectro propuesto por las NTCS-96 envuelve al
planteamiento del Apéndice Normativo A como era de esperarse, debido a que buscaba envolver a
todos los espectros que se pudieran presentar en la zona. El espectro de la zona IlIb parece ser
paralelo al espectro del apéndice, el cual es en realidad un espectro especifico para un sitio dado,
debido a lo corto de su meseta, lo que permite identificar un intervalo de periodos de respuesta de
estructuras cuyo disefio debe ser considerado con mayor detalle debido a las fuerzas asociadas a las
mismas en funcién de su ubicacién, las cuales tampoco se verdn excedidas como lo implicaria el
uso del método convencional de la nueva versién de las Normas.
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Figura 5.5 Comparacién de los espectros propuestos por el Figura 5.6 Comportamiento del factor de sobrerresistencia
Apéndice normativo A, NTCS-96 y NTCS-2004 para distintos periodos dominantes del terreno.
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Adicionalmente, se hace notar que, en caso de las NTCS-2004, las aceleraciones van
aumentando desde a= 0.11 en 7= 0 seg hasta un valor constante igual a a= 0.1125 en el periodo T=
T,. Este mismo efecto no se nota en el espectro de las NTCS-96, debido a que existe
proporcionalidad entre las aceleraciones eldsticas y el factor de reduccién Q’, que deriva en un valor
constante igual a a= 0.10.

En el caso del espectro del Apéndice Normativo A, se nota un decremento de aceleraciones
hasta T= T,, debido a que la proporcién 7/T,, que multiplica a una cantidad que siempre es negativa
en la ecuacién 5.6, va creciendo con el aumento periodos.

5.1.3 Determinacion del factor de sobrerresistencia

Explicitamente y como tal, la reduccién por sobrerresistencia no aparecia en el método
convencional de anélisis modal espectral de las NTCS-96, éste ha sido incluido en las expresiones
para el cdlculo de las ordenadas espectrales, dividiendo entre dos el factor de amortiguamiento Sy
el coeficiente sismico ¢, en las ecuaciones 5.6, 5.7 y 5.8 y entre 2.5 el coeficiente de aceleracién del
terreno a, en la primera de ellas, de tal forma que las ecuaciones quedan de la siguiente forma:

Si T es menor que 7T, a="e 4 B _a, |T (5.30)
25 |20 ' 25]T,
SiTestdentre T,y T, 2= P (5.31)
20
2
Si Texcede de T, L [T_b (5.32)
20, \T

El valor de £ y ¢ es el mismo que antes se definid, el factor Q’, es una sustitucién del
factor de ductilidad reducido Q’ expuesto en la ecuacién 5.25.

El factor por sobrerresistencia est4 dada por el pardmetro R, que se calcula de la siguiente
forma:

T<T, R=_ 10 (5.33)

4+ TIT,
T>T, R=2 (5.34)

La reduccién por sobrerresistencia, como se puede intuir de las expresiones anteriores,
decrece con el aumento del periodo desde un valor de 2.5 hasta volverse constante después de T.,.
En la figura 5.6 se presenta el comportamiento del factor de reduccién por sobrerresistencia para
distintos periodos del terreno, incluyendo T;= 2 seg, para seguir estudiando el caso de SCT. El
factor de reduccién por sobrerresistencia se vuelve dependiente del periodo dominante del suelo T,
como se puede apreciar de las ecuaciones 5.15, 5.16, 5.17 y 5.18 de este trabajo, debido a que es
funcién del periodo 7.

En un andlisis adicional, fue posible estudiar a detalle el comportamiento del valor por
sobrerresistencia en periodos menores a T,, del cual se observé que para periodos dominantes del
terreno cortos, debido a que el periodo 7, es pequeiio, se llega répidamente al valor de
sobrerresistencia R=2. En el caso en el que los periodos dominantes del terreno son cercanos a los
3.0 seg, la sobrerresistencia es mayor que la esperada en terrenos firmes. Sin embargo, este
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comportamiento decrece después del valor comentado, debido al comportamiento del periodo T,
también decrece para valores superiores a los 3.5 seg (figura 5.6).

Por lo anterior, en la figura 5.6 se aprecia que la gréfica para periodos del suelo iguales a
T,= 3.5 seg y T,=4 seg estdn por debajo de la correspondiente a T,= 3 seg, lo que implica que, de
acuerdo con el comportamiento de estas ecuaciones, las estructuras ubicadas en terrenos con
periodos dominantes del terreno T, pequefios o muy grandes presentan menores sobrerresistencias
que aquellas ubicadas en terrenos con periodos intermedios, en el que se incluirfa el caso del
registro de SCT (con T,= 2 seg), donde se ha demostrado que se presentaron aceleraciones mdis
grandes a las esperadas en el c6digo durante el evento de Michoacén en 1985.

Adicionalmente, se hace ver que conforme al comportamiento de las ecuaciones en la
gréfica, estructuras con periodos cortos presentan un mayor factor por sobrerresistencia, mientras
que estructuras con un primer periodo fundamental superior a 1.5 seg, sin importar el periodo del
suelo, presentan un factor por sobrerresistencia igual a R= 2.

La inclusi6n expresa del factor permitird, en teoria, una mejor visualizacién por parte de los
disefiadores del comportamiento final de una estructura, aunque las reflexiones realizadas hacen
notar ciertas inconsistencias que deberan ser valoradas y cuantificadas a detalle.

5.1.4 Revision de los desplazamientos laterales

Para la aplicacién del método convencional las NTCS-96, al igual que la nueva version,
sefialan que las deformaciones laterales se calculardn multiplicando por Q las causadas por las
fuerzas sismicas reducidas. Se respeta como limite 0.006 veces la diferencia de elevaciones cuando
haya elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables. Cuando éstos estén separados de
la estructura principal de manera que no sufran dafios por sus deformaciones, el limite en cuestién
serd de 0.012.

El Apéndice Normativo A plantea que deben revisarse que la rigidez lateral de la estructura
debe ser la suficiente para cumplir con las condiciones siguientes:

1. Para limitacién de dafios a elementos no estructurales, las diferencias entre los
desplazamientos laterales de pisos consecutivos producidos por las acciones sismicas,
calculadas para las ordenadas espectrales reducidas y multiplicadas por el factor Q’R/7, no
excederdn 0.002 veces las diferencias de elevaciones correspondientes, salvo que no haya
elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables, como muros de mamposteria, o
éstos estén separados de la estructura principal de manera que no sufran dafios por sus
deformaciones; en tal caso, el limite en cuestién serd de 0.004. Note que los limites de
diferencia entre desplazamientos laterales son sensiblemente mayores por el método de
an4lisis empleado que los del método convencional. Los valores de Q’ y R se calculardn
para el periodo fundamental de la estructura.

En otras palabras, se multiplica el resultado del estado limite de colapso por el factor Q’R/7,

que incluye los factores de ductilidad y sobrerresistencia, para obtener el espectro de disefio

para el estado limite de servicio.

2. Para seguridad contra colapso, las diferencias entre los desplazamientos laterales de pisos
consecutivos producidos por las acciones sismicas, calculadas para las ordenadas
espectrales reducidas, multiplicadas por el factor QR y divididas por las diferencias de
elevaciones correspondientes, no excederdn las distorsiones de entrepiso establecidas en
una tabla enunciada en el c6digo, en la que se plantean distorsiones méximas en funcién del
sistema estructural. El valor de R se calcularé para el periodo fundamental de la estructura,
de manera similar a lo que se hizo para definir la figura 5.6 antes comentada.
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El método convencional agrega que si se usa el andlisis modal, deber4 incluirse el efecto de
todos los modos naturales de vibracién con periodo mayor o igual a 0.4 seg, pero en ningin caso
podran considerarse menos que los tres primeros modos de translacién en cada direccién de andlisis.

En ambos métodos, las respuestas modales S; (donde S; puede ser fuerza cortante,
desplazamiento lateral, momento de volteo, etc.) se combinardn para calcular las respuestas totales
S de acuerdo con la expresién:

S=xSH'? (5.35)

siempre que los periodos de los modos naturales en cuestién difieran al menos 10% entre si. Para
las respuestas en modos naturales que no cumplen esta condicién, se tendrd en cuenta el
acoplamiento entre ellos. Los desplazamientos laterales asi calculados habrdn de multiplicarse por
Q para calcular efectos de segundo orden, as{ como para verificar que la estructura no alcanza
ninguno de los estados limite de servicio planteados en el reglamento.

5.2 Consideraciones generales

Con el fin de conocer las tendencias actuales de andlisis, disefio y construccién de
estructuras de acero con base en marcos dictiles de acero, se llevé a cabo una encuesta entre ocho
destacados e experimentados ingenieros de la préctica, cuya opinién fue tomada en cuenta para la
realizacién de los modelos.

En la tabla 5.3 se presentan algunos de los resultados arrojados de la encuesta realizada,
considerando las respuestas recabadas con mayor frecuencia.

Tabla 5.3 Algunos resultados de la encuesta realizada
Concepto Respuestas posibles Porcentajes
Estético 0.00

Para el tipo de estructuras del estudio,

: - . Modelo espectral“_ﬂ 100.00
[ t A ?
;que tipo de anAlisis se recomienda Apéndice Normativo A 0.00
Para la estructura del croquis, ;qué Eoncreto reforzado 213?5(%?
tipo de piso es el que propondria? 0Sacero y
Otro 0.00
. A-36 28.57
{Qué tipo de acero se suele ocupar
para las columnas? A =50 7143
Otro 0.00
¢Qué tipo de acero se suele ocupar 2 — gg 18%80
para las trabes? - .
Otro 0.00
{Qué tipo de conexioén se usa _Atornillada - 0'08
regularmente? Soldada 0.0
Soldada en taller, atornillada en campo 100.00
:Qué criterio se usa para hacer el Longitud comercial de los elementos 85.71
gambio de seccién erFl) columnas? Cuestiones arquitecténicas 14.29
) Otra 0.00
¢ Qué tipo de seccién en las columnas gajé_né I ‘;3?2
es la més utilizada en la préctica? eccion :
Otra 0.00

Segiin su opinién, el anélisis modal espectral para estos modelos es indiscutiblemente
irremplazable, aunado a que segtin la nueva versién de las Normas, queda limitado y descartado el
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uso del método estatico. Cabe la pena sefialar que, el planteamiento del Apéndice Normativo A
(ANA) aiin no era del conocimiento general de los ingenieros en la prictica en el momento de
realizar esta encuesta.

Se realizaron modelos en tres dimensiones que se analizaron con el método convencional
modal espectral que proponen las Normas Técnicas (NTCS-04) y con el planteamiento del
Apéndice Normativo A, con un factor de comportamiento sismico Q= 4 para asociarse a la mayor
ductilidad permitida en el cédigo.

Se us6 el programa comercial ETABS 6.1, el cual realiza un andlisis de segundo orden
mediante un algoritmo que incorpora los efectos P-4 en la matriz de rigideces de la estructura, con
el que se disefiaron los elementos estructurales de los modelos. El disefio preliminar de los
elementos se hizo conforme al reglamento norteamericano LRFD-97 utilizando el médulo de disefio
del programa ETABS, verificando ademds que las columnas y trabes més esforzadas de dicho disefio
cumplieran con las especificaciones de las NTCM-2004.

En el disefio de los modelos, se buscé que la distorsién presentada en los andlisis satisficiera
al limite las requisitos por deformacién lateral presentados en el c6digo; es decir, que fueran muy
cercana al 1.2%.

En el andlisis dindmico se consideraron los primeros nueve periodos fundamentales,
cuidando que la suma de los pesos efectivos en cada direccién de andlisis fuera mayor o igual al
90% del peso total de la estructura. El solicitar esta consideracién es una novedad de las NTCS-
2004, pero no asi de algunos cédigos internacionales, en los que el requisito era considerado en
versiones anteriores.

En los modelos en estudio se desprecié la interaccién suelo-estructura, aunque no implica
que se demerite su importancia. Sin embargo, se consider6 que estos efectos podrian inmiscuir otros
pardmetros que pudieran alejar a los modelos del objetivo particular buscado en el estudio y, por
tanto, no permitieran discernir claramente en qué medida afectan esas condiciones a los pardmetros
de respuesta estructural en estudio.

Se ha supuesto que las estructuras serdn desplantadas usando cajones de cimentacién con
contratrabes cuyo an4lisis y disefio supera los alcances de este trabajo.

5.2.1 Descripcion de los modelos

Los modelos estudiados estdn constituidos por marcos momento-resistentes de acero
estructural, con una altura de entrepiso de 3.50 m, con planta rectangular tipo de cuatro crujfas de
ocho metros entre ellas en ambos sentidos, como se muestra en la figura 5.7. Las trabes secundarias
se intercalaron para lograr una mejor distribucién de las cargas verticales.

El sistema de piso propuesto es de losa-acero, el que conforme a tablas de disefio, para un
claro de 4 m, requiere una seccién de 8 cm de peralte con ldmina calibre 18 usando concreto ligero
(= 1600 kg/cm?3), ésta soporta una carga admisible de 716 kg/m?. En la figura 5.8 se presenta un
detalle de losa-acero tipico.

Las columnas se propusieron con seccién transversal I, su direccién principal se varié en las
crujfas exteriores (figura 5.7), para no ocasionar que una direccién global presente mayor rigidez
ante excitacién lateral, con el fin de conseguir un disefio mds éptimo, y por recomendaciones
generadas en la encuesta. El espesor de las placas de las secciones I, se vari6 cada tres niveles, sin
modificar su peralte, para no crear cambios bruscos de rigidez de un piso a otro.

Inicialmente, se propuso el uso de perfiles tipo I de acero A-36; sin embargo, debido a la
alta flexibilidad de los modelos, no se cumplian los requisitos de distorsién marcados en las
Normas, lo que provocaba el uso de secciones muy robustas, poco econémicas, en los niveles
inferiores. De esta forma, se prefirié considerar perfiles con acero A-50 con el mismo perfil, con un
médulo de elasticidad igual a E= 2,038,900 kg/cm?, un peso volumétrico 7=7,833 kg/cm® y un
mdédulo de Poisson igual a v=0.3.

- 111 -




Capltulo 5 Modelos analiticos

800

Columna Msalla electrosoldada
(debers ir colocado Tapén de
4+ H— —HH H H H 2 cm abajo de la borde
Loga—acero superficiedel concreto) (opcional)
(=4 N
(=1
S T IR
[T J—
8 N ; o Ay N T e s
8 1 T -
’ / < - - Espesor
g /
=1
g , y A
7 27
Concreto Punto de
—f + P— HH 4+ + soldadura
= wumna de 0.20 mm
= — ||| Losacero
S — .I||H I
® = \ Losa—acero
Estructura
1 1 9 ] 3 3 =3

Figura 5.7 Planta del modelo analizado Figura 5.8 Detalle tipico de losacero

Las vigas se modelaron con una seccién transversal 1. En su disefio se cuid6é que las
estructuras siguieran el modelo columna fuerte-viga débil para tener un comportamiento adecuado.
La zona rigida se consideré como el 50% de la longitud total del apoyo entre los elementos, segin
recomendaciones generadas en la encuesta referente a las tendencias en la prictica

Los andlisis que incluyeron elementos que modelan mamposterfa de barro rojo, €sta se
consideré con un espesor t= 12.5 cm, con un médulo de elasticidad E= 33,000 kg/cm?, y una
resistencia de disefio a compresi6n igual a f*,= 55 kg/cm?, la cual al considerar mortero tipo I,
implica una resistencia de la pieza a compresién f*,= 100 kg/cm? aproximadamente, y un médulo de
Poisson v= 0.25.

Los modelos con contravientos se propusieron secciones tubulares cuadradas, vigilando que
el cambio de seccién de estos elementos no coincidiera con el cambio de seccién de las columnas,
para no ocasionar un cambio brusco de rigidez entre niveles contiguos.

En la practica es comun usar conexiones mixtas, soldadas en taller y atornilladas en campo,
debido a la dificultad que presenta la certificacién de la soldadura en campo. Estas uniones viga-
columna se consideraron rigidas en los andlisis, y aunque no se disefiaron explicitamente, se ha
mostrado su importancia, caracteristicas y resistencias mfnimas necesarias en capitulos anteriores,
por lo que su disefio y andlisis requiere ser abordado con la mayor relevancia e importancia posible,
con tal de evitar fallas como las presentadas en los sismos de Northridge y Kobe.

Las estructuras analizadas se identificaron como pertenecientes al grupo B, segiin el RCDF-
2004 y se consideraron ubicadas en la zona Illb, para asociarse a espectros cuyas ordenadas
espectrales de disefio son mayores.

5.2.2 Determinacion de cargas

Para determinar las cargas actuantes sobre la estructura, se tomé en cuenta lo establecido en
la propuestas de Normas Técnicas sobre Criterios y Acciones para el Disefio Estructural de
Edificaciones del 2004; adem4s, cuando fue necesario, se recurrié a manuales de disefio y
recomendaciones de fabricantes, como en el caso de la Losa-acero.

Para la determinacién de las cargas muertas, fueron considerados los pesos de la estructura,
muros interiores, losas, cancelerfa y acabados en general, distribuyendo la carga uniformemente en
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toda la planta, como se muestra en la tabla 5.4. El paquete de anlisis utilizado permite la
posibilidad de incluir el peso propio de los elementos estructurales propuestos.

Tabla 5.4 Cargas muertas en entrepiso tipo

Elemento Peso (kg/m?)
Lémina para Losa-acero 13.66
Concreto en Losa-acero 177.64
Muros divisorios de tablaroca 30
Cancelerfa 15
Loseta 45
Instalaciones y plafond 40
Mortero en losa para dar nivel 25
Carga adicional por Reglamento 40
Suma de carga muerta en entrepiso 386.3

En lo referente a las cargas vivas, se aceptaron los valores considerados para edificios de
oficinas en las NTC de Criterios y Acciones, los cuales se presentan en la tabla 5.5, donde Wes la
carga viva media, W, es la carga viva instantdnea y W,, es la carga viva mdxima, usadas para el
célculo de asentamientos, disefio sismico y disefio por fuerzas gravitacionales, respectivamente.

Tabla 5.5 Carga viva considerada en los modelos

. . Carga (kg/m?)
Tipo de nivel " W, W,
Entrepiso 70 90 170
Azotea (con pendiente menor al 5%) 15 70 100

Para la determinacién de las cargas en el nivel de azotea, se consideraron las cargas
presentadas en la tabla 5.6, respetando las recomendaciones de la propuesta de las NTC de Criterios
y Acciones para el Disefio Estructural de Edificaciones del 2004. Al igual que en el nivel de
entrepiso, el peso propio de los elementos estructurales fue considerado internamente por el
programa, de acuerdo al tipo de seccién requerido en el andlisis.

Tabla 5.6 Carga muerta en azotea

Elemento

Canceleria

Entortado

Tmpermeabilizantcs

Peso (kg/m?)
Lémina para Losa-acero 13.66
Concreto en Losa-acero 177.64
15
Instalaciones y plafond 40
40
15
_Carga adicional por Reglamento 20
Suma de carga muerta en azotea 321.3

En la tabla 5.7 se presentan las masas y pesos por entrepiso, determinados a partir de los
datos anteriores, considerando que el drea de entrepiso es de 1,024 m? y una aceleracién de la

gravedad igual a 9.81 m/seg?.
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Tabla 5.7 Pesos y masas por entrepiso

Nivel Peso Masa
(ton) (ton seg¥m)

Entrepiso tipo 487.73 49.72

Azotea 400.69 40.85

Para la determinacién de las cargas distribuidas sobre las vigas, se visualizaron dos é4reas
tributarias tipo (figura 5.9), sobre las cuales se distribuy6 la carga como se muestra en la tabla 5.8,
donde CM es la carga muerta determinada en las tablas 5.4 y 5.6 para el entrepiso y azotea
respectivamente, CV y CV, son la carga viva para el cdlculo acciones gravitacionales y sismicas
expuestas en la tabla 5.5.

Tabla 5.8 Determinacién de las cargas distribuidas sobre las vigas
Area tributaria Entrepiso Azotea

ZZ[; oade ' Identif  Area(m?)  Carga Carga dist. Carga Carga dist.
5 (kg/m?) __ (kg/m) _ (kg/m?) (kg/m)
CM Al 32 386.3 1545.2 321.3 1285.2
CcvV Al 32 170 680 100 400
CcV, Al 32 90 360 70 280
CcM A2 16 386.3 772.6 321.3 642.6
CcvV A2 16 170 340 100 200
CV, A2 16 90 180 70 140
T T T T 15
___A2___ | | ___Az___ | | T —14
S LYSHEE P PRDY:] .S SR P (RV -
@ [ [ [ | ¢ _13
—————— | I =55 —1 | |
1 :]A2[ | l'|A2| | L o 12
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RCI N I S | ([ S | | ol 7
§ AL—a2) a1 az—AL a2l A1 a2 ‘i’ 6
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£ S Bt vt o e A 2 4
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Figura 5.9 Identificaci6n de 4reas tributarias Figura 5.10 Elevaci6n del modelo de
15 niveles

5.2.3 Nomenclatura empleada

Con fin de facilitar la comprensién de los resultados anteriores en los razonamientos
posteriores, con el subindice MC se identificardn los anélisis realizados con el método convencional,
es decir, el método dindmico espectral planteado en las Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo y se empleard el subindice ANA cuando se esté hablando de anélisis realizados
con el planteamiento del Apéndice Normativo A.
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En el caso de las distorsiones &, se empleard un apéstrofe cuando se esté hablando de una
distorsién ineléstica, es decir, que ha sido multiplicada por los factores correspondientes (en cada
caso) para ser comparada con el limite restrictivo propuesto en el cédigo. En caso contrario,
indicard que se trata de una distorsién eléstica, es decir, aquélla que se obtuvo de los resultados de
salida del programa de andlisis empleado.

5.3 Modelo de 15 niveles

La configuracién de los modelos analizados se basé en el comportamiento del edificio de 15
niveles, cuya elevacién se muestra en la figura 5.10. Inicialmente se propuso una estructuracién con
columnas de seccién transversal entre W 24x76 hasta W 24x207 y trabes secundarias y principales
de seccién W 21x68. En la figura 5.11 se muestra un isométrico del modelo propuesto.

A partir de este primer anélisis del modelo, se obtuvo que el primer periodo dominante de la
estructura era igual a T= 3.68 seg, lo que ubicaba a la estructura en el intervalo 7>T,, donde las
aceleraciones no son méximas. Por otra parte, las secciones propuestas satisfacian las solicitaciones
de las combinaciones propuestas, pero éstas no aportaban la suficiente rigidez lateral para conseguir
que las distorsiones méximas (& yc= 0.0398) superaran el lfmite de deformacién lateral para
estructuras cuyos elementos no estructurales estuvieran separados de la estructura de Jperm= 0.012,
por lo que era necesario recurrir a otro sistema para rigidizar la estructura.

5.3.1 Andlisis incluyendo la aportacion de la losa

En un segundo modelo, se consider6 la contribucién de la losa a la rigidez de la estructura,
agregando, para tal efecto, los 8 cm de losacero en las vigas I, manteniendo las mismas secciones
propuestas en el modelo anterior. Se aceptaron los criterios propuestos en el LRFD-97 para la
determinacién de las propiedades de la seccién compuesta.

Murg de
mamposterfa e
[en]
o] oy i i a by
S thH HH
@ Muro de
\\Jnamposterfa
el 3 1 {
| 3200 _|
Figura 5.11 Isométrico del modelo estudiado. Figura 5.12 Planta del modelo con los muros en

el centro de la estructura.
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Este modelo present6 una escasa reduccién del primer periodo dominante, en comparacién
al modelo anterior, hasta 7= 3.336 seg. La distorsién mdxima se present6 en el quinto nivel, con
una magnitud igual a & 4=0.0278, que seguia siendo mucho mayor al limite propuesto en las NTC.
Con base en lo anterior, se decidié incluir en el modelo elementos estructurales que aumentaran la
rigidez del sistema, de tal forma que el periodo de la estructura disminuyera hasta el intervalo de
periodos comprendido (7,<7<T, ), y contribuyera al control de los desplazamientos.

5.3.2 Andlisis con muros de mamposteria

Una consideracién comin para absorber las cargas producto de excitaciones dindmicas en la
préactica, es tomar en cuenta la contribucién de los muros de mamposteria a la rigidez lateral en
estructuras metdlicas, por lo que se propusieron modelos para valuar estas suposiciones.

Inicialmente, con el fin de no obstruir la visibilidad, y con fines estéticos, se propuso un
arreglo en el que el cubo de escaleras estuviera en el centro, como se muestra en la figura 5.12. El
modelo propuesto mantenia las secciones consideradas en los modelos anteriores, incluyendo la
contribucién de los muros de mamposteria. El primer modo de vibracién de la estructura resulté
rotacional, con un periodo fundamental igual a 7= 2.76 seg.

Esta configuracién provocaba que la estructura responda ante excitaciones dindmicas
girando sobre el eje central del edificio, dado que ah{ estd concentrada la mayor rigidez. Las
distorsiones méximas se presentaron a lo largo del eje X en el quinto nivel, con una magnitud igual
a & yc= 0.0145, mayor al limite del 0.012 presentado en las Normas Técnicas del RCDF-04.

El comportamiento de sistemas estructurales en los que se concentre la rigidez en el centro
de la estructura es muy socorrido entre la comunidad proyectista, debido a caracterfsticas de estética
y visibilidad. Sin embargo, los efectos descritos no deben ser tomados a la ligera, ya que la torsion
presentada por esta configuracién genera distorsiones poco despreciables, que deben ser
identificadas y, de preferencia, modificadas con propuestas arquitecténicas y/o estructurales que
tomen en cuenta la vulnerabilidad de las estructuras en zonas sismicas. Estos efectos son dignos de
un estudio particular por si mismo, que supera los alcances de esta investigacién; sin embargo, los
resultados obtenidos durante el proceso de eleccién de los modelos fundamentan las conclusiones
generadas.

Adicionalmente, la consideracién de esta rigidez al centro en los modelos, provoca mayores
concentraciones de esfuerzos en las columnas adyacentes al perimetro de los muros. Para soportar
este incremento de carga, la seccién transversal de estos elementos debian sustituirse por secciones
mds robustas en los primeros niveles, con lo que se reitera el ineficaz arreglo estructural.

Por ofra parte, el comportamiento rotacional inducido a la estructura genera nuevos
pardmetros no contemplados inicialmente en el proyecto, por lo que fue preferible concebir una
nueva configuracién que evitara concentrar la rigidez al centro de la estructura.

Se propuso un modelo con los muros de mamposteria en las esquinas, buscando con ello
favorecer la respuesta de la estructura (figura 5.13). Esta estructuracién sacrifica la posibilidad, en
todos los niveles, de tener Gnicamente ventanales en el perimetro del edificio.

En el andlisis dindmico del modelo de la figura 5.13, se mantuvieron las secciones de las
columnas entre W 24x76 hasta W 24x207 y W 21x68 para las trabes, que soportaron las
solicitaciones sin inconvenientes. El primer periodo fundamental result6 de 7= 1.64 seg, con una
distorsién méxima en el décimo nivel igual a & yc= 0.0089, que es menor al limite sugerido.

En todos los andlisis se mantuvo un factor de comportamiento sismico Q=4, para conservar
las tendencias de los modelos analizados anteriormente; sin embargo, esta consideracién ocasiona la
aparicién de incongruencias con los muros de mamposteria, que se discutirin ampliamente a
continuacion,
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Figura 5.13 Modelo con muros de mamposteria en Figura 5.14 Ubicaci6n de los anélisis por
las esquinas. excentricidad accidental.

Por otra parte, fue necesario realizar andlisis adicionales para considerar el requisito de
excentricidad accidental que se plantea por primera vez en las Normas Técnicas. Las NTC proponen
para considerar el efecto de una torsién accidental, trasladar transversalmente +0./b las fuerzas
sismicas resultantes para cada direccién de andlisis, considerando el mismo signo en todos los
niveles. Sin embargo, la redaccién de este andlisis adicional no es del todo claro, ya que el mismo
podria ser interpretado como una revisién en la que se solicita mover la fuerza sismica 0./b en un
eje, mientras que en el otro eje permanezca sobre su origen.

El caso més desfavorable se ejemplifica en la figura 5.14, en el que se desplazé el punto de
aplicacién de la accién sismica en +0./b ambos ejes, de tal forma que debe realizarse un andlisis
independiente para cada cuadrante.

Por otra parte, el parrafo que describe el requisito citado no aclara, que si se est4 realizando
un andlisis dindmico, el efecto de torsién accidental se podria conseguir desplazando la masa en
+0.1b, con lo que conseguiria la obtencién de los elementos mecanicos para tal condicién, aunque
esto conllevaria el cambio de periodo fundamental del modelo 7, en funcién del lugar en el que se
aplique la carga.

Para ilustrar el razonamiento anterior, se hizo una comparacién adicional, donde se vari6 el
tipo de analisis. Uno de ellos est4ticamente, al que se le aplicaron por nivel los cortantes obtenidos
del andlisis dindmico, cuyos resultados se comentaron anteriormente, ubicdndolas como fuerzas
sismicas, considerando que el centro de torsién esté en el centro de la masa, en la esquina 1, que es
la mds cerca al origen de los ejes globales ilustrados en la figura 5.14. El otro andlisis se realizé
dindmicamente, moviendo la masa en -0./b en ambos ejes para el mismo cuadrante, en conciencia
de la variacién del periodo.

En la figura 5.15 se presentan los porcentajes de distorsién generadas por nivel, donde se
aprecia que la direccién Y, cuando la distorsién se aplica en el andlisis estdtico en el primer
cuadrante, es mayor. Como se puede apreciar, el disefio de los elementos se hizo de manera que esta
distorsién fuera muy cerca al limite en el nivel mas solicitado. El andlisis dindmico origin6 menores
desplazamientos que los del anilisis estatico, probablemente debido al acoplamiento de los modos.
La diferencia entre los resultados arrojados de ambos andlisis muestra la tangible diferencia de
criterios. La distorsién médxima se presenté en el décimo nivel, donde la diferencia es del 24.2%.
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Las solicitaciones generadas por ambos anlisis de torsién accidental originaron mayores
esfuerzos en la estructura, principalmente en las columnas adyacentes a los muros considerados.
Esta revisién resulta valiosa por considerar que esta torsién accidental, si se presenta, genera
mayores cargas sobre los elementos que las del anélisis que no considera excentricidad alguna, a
pesar de tratarse de un an4lisis dindmico, por lo que estas revisiones regirian el disefio.

Con base en estas divergencias, que origina la seleccién de distintas secciones estructurales
entre un andlisis y el otro, vale la pena especificar en el apartado que solicita esta revisién en las
NTC, que se debe especificar que la revisién por excentricidad accidental solicitada es la aplicacién
de excentricidades en un andlisis estatico, a pesar de estar realizando un andlisis dindmico,
trasladando la carga estitica en +0./b en un eje, mientras que el otro debe permanecer sin
excentricidad. Ya que como se discutié anteriormente, el realizar un andlisis dindmico con
excentricidad altera las propiedades dindmicas de la estructura y realizar un andlisis estético
desplazando en ambas direcciones globales una distancia +0./b origina una condicién de andlisis
demasiado desfavorable.

Adicionalmente, resulta interesante hacer una comparacién entre el anélisis dindmico que
no tiene excentricidad accidental y el que si la tiene. En la tabla 5.9 se muestran algunos resultados,
se aprecia la variacién de los primeros tres periodos fundamentales de la estructura, como se habia
discutido anteriormente, y la evidente variaci6én de la participacién modal de la masa en funcién de
las principales direcciones de la edificaci6én estudiada. Note que la excentricidad provoca una mayor
participacién de la masa en la direccién que no dominaba en el andlisis sin excentricidad, e incluso
de la masa con participacién torsionante.

Tabla 5.9 Comparacién entre los modelos con y sin excentricidad accidental analizado dindmicamente

Participacién modal de la masa

Tipo de modelo Modo Periodo
RX RY RZ

1 1.599 98.7589 0.3206 0.0000
Sin excentricidad 2 1.517 0.3218 98.9759 0.0000
3 1.044 0.0000 0.0000 71.4341
L1626 89.0675 7.3848 1.9689
Con excentricidad 2 1.532 8.4608 89.6433 0.8733
3 1.026 1.5502 2.2673 68.5991

Por otra parte, en cuanto a los modelos analizados, se debe tener presente que para estos
niveles de distorsidn, la rigidez que pudieran aportar los muros de mamposteria ha disminuido
considerablemente, por los esfuerzos a los que fueron sometidos durante el proceso, que provocd,
muy probablemente, su agrietamiento total. Es por esta razén que el uso del factor de
comportamiento sismico Q= 4, es vdlido para estructuras metdlicas como sistema estructural; sin
embargo, la combinacién de los dos sistemas imposibilita que se alcance la ductilidad asociada al
factor de comportamiento sismico mencionado, dado que el comportamiento en el intervalo
ineldstico entre ambos materiales es muy distinto. Esta circunstancia es un grave error que debe
visualizarse durante el proceso de conceptualizacién de la estructura, que repercute en su
comportamiento final.
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Figura 5.15 Comparacién de los porcentajes de distorsién en ambos ejes de los anélisis por
torsién accidental.

5.3.3 Andlisis usando contravientos

Después de lo discutido, se decidi6 utilizar otro sistema que sustituyeran la rigidez aportada
por los muros de mamposterfa, pero que fuera congruente con el factor de comportamiento sismico
utilizado. Proponiendo arriostramientos, se consider6 la rigidez lateral proporcionada por el muro
de mamposteria a la rigidez de un elemento de contraventeo tomando en cuenta la inclinacién y
despejando el 4rea necesaria para conseguir esta igualacién, como se ilustra a continuacién.

12
E;"Im N GmAm _ E A, cos? 6 (5.36)
L L L

Con esta informacién se propuso un modelo en el que los contravientos se ubicaran a cada
dos niveles, conservando un 4ngulo lo més cercano a los 45 grados, lo que obligaba que el 15vo.
nivel estuviera exento de este sistema de refuerzo, como se ilustra en la figura 5.16. Los
contravientos se consideraban sujetos en ambos extremos y en el cruce de los mismos; sin embargo,
no se unian a la trabe.

Después de realizado el anélisis, fue posible constar que la falta de contraviento en ultimo
piso ocasionaba distorsiones mucho mayores a las de sus andlogos inferiores, ademds de que la
diferencia de cortantes entre niveles superaba el limite de regularidad de la estructura. Por otra
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parte, la longitud de pandeo solicitaba que el disefio de los arriostramientos fuera mucho mayor al
esperado del razonamiento equivalente de rigidez del muro de mamposterfa (ecuacién 5.36).

Entonces se valoraron dos nuevos modelos, uno usando una configuracién clésica tipo
Chevron, como el ilustrado en la figura 5.17, y otro variando la inclinacién entre pisos adyacentes,
como se muestra en la figura 5.18, en el que se consideré que los contravientos estaban sujetos en
sus extremos y al centro de la trabe. Estos modelos buscaban una mejor transmisién de fuerzas entre
las diagonales, usando las mismas secciones, de manera que los resultados de ambos andlisis fueran
comparables, para usar finalmente aquél que tuviera mejor comportamiento.

T T T

52.5 m
52.5 m

15 espacios ® 3.5 m = 52.5 m

15 espacios @ 3.5 m
15 espacios & 3.5 m

1

"/4‘\" VS NIR NI/ LIRS R R/ - RLELL /AR

Figura 5.16 Modelo con Figura 5.17 Modelo con Figura 5.18 Modelo con una config.
contravientos a 45°. contravientos tipo chevron. que busca la continuidad

Ambos modelos presentaron su distorsién mdxima en el 11vo. nivel, cuya magnitud
resultaba mayor al limite establecido en las Normas Técnicas, pero ésta era menor un 7% en el
modelo con la configuracién tipo Chevron. Ambas estructuras presentaron un primer periodo
fundamental sumamente parecido.

En cuanto a los elementos mecanicos sobre los elementos que conformaban el modelo, fue
posible constar que la configuracién del modelo con arriostramientos mostrado en la figura 5.18
ocasionaba concentraciones de esfuerzos en las columnas donde los contravientos distribuian la
carga, variando por el sentido de las diagonales entre un nivel y otro. En cambio, la configuracién
tipo Chevrén permitié una mejor distribucién de las cargas sobre las columnas, que propicia que los
contravientos se vean menos sobrecargados.

Con base en los resultados anteriores, se hicieron evidentes las ventajas de usar en los
modelos una configuracién de arriostramientos tipo Chevron en la configuracién estudiada, como el
mostrado en la figura 5.17, lo que no implica que esta configuracién tenga un comportamiento més
favorable a sus andlogas en todos los casos. Esta afirmacién requerird mayores estudios de sistemas
contraventeados, con distintas configuraciones geométricas a la estructura a la presentada en este
trabajo.

Por otra parte, el uso de una configuracién como la elegida, permite considerar la
posibilidad usar disipadores de energfa en las uniones de las diagonales al centro del claro de la
trabe. Esta nueva propuesta se aleja mucho del objetivo inicial de este proyecto; sin embargo, los
resultados obtenidos en el mismo podran servir para continuar el estudio de los modelos con esta
nueva configuracién en una segunda etapa del proyecto como una linea de investigacién
independiente.
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5.3.4 Refinamiento del modelo

Una vez que se determiné la configuracién estructural que presentaba un mejor
comportamiento para el modelo estudiado, fue necesario determinar las secciones transversales méas
apropiadas que satisficieran las solicitaciones impuestas y que estuvieran asociadas a distorsiones
muy cercanas al limite establecido en las Normas.

Como se coment6 anteriormente, el andlisis estético por excentricidad accidental es el que
presenta las mayores solicitaciones y distorsiones, por lo que los modelos sometidos a este analisis
fueron los que sirvieron para realizar los siguientes razonamientos.

Dado que la estructuracién propuesta no cumplia los requisitos por distorsién, se fueron
analizando modelos en los que se aumentaron las secciones transversales, vigilando no alterar el
comportamiento del modelo, siguiendo el criterio columna fuerte—viga débil—contraviento débil. En
la tabla 5.10 se presentan las distorsiones inelésticas y el peso total calculado, considerando las
secciones estructurales seleccionadas, de algunos de los modelos analizados. En la misma tabla se
incluye, como sensor, la seccién transversal de las columnas en la base, que varian desde W 24x176
hasta W 30x292, en conciencia de que cada uno de estos modelos tenia cambios de la seccién
transversal en trabes, columnas de niveles superiores e incluso en contravientos (los que estaban
limitados por cuestiones constructivas al tamaiio del patin de las columnas propuestas).

Tabla 5.10 Resultados de los anélisis de modelos considerando el método convencional

Modelo Seccién de la Distorsion Peso del modelo
analizado  columna en la base mdxima (ton)x1 g
ME -1 W 24 x 207 0.0263 1.0266
ME -2 W 24 x 207 0.0176 1.0492
ME -3 W 27 x 307 0.0229 1.0507
ME -4 W 27 x 307 0.0155 1.0671
ME -5 W 27 x 336 0.0152 1.0721
ME -6 W 27 x 361 0.0146 1.0850
ME -7 W 30 x 292 0.0137 1.1430

Note que poco repercute el aumento de tamafio de las secciones estructurales, reflejadas en
el peso total de la estructura, para el control de la distorsién ineldstica maxima. Esta distorsién se
present6 siempre en el décimo nivel en la sexta combinacién en todos los modelos analizados. El
comportamiento de la relacién entre el peso propio de los elementos estructurales propuestos y la
distorsi6n presentada se muestra en la figura 1.19, que incluye una linea de tendencia polinomial de

3er orden.
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Figura 5.19 Relaci6n distorsién — peso total de los modelos analizados
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De estas observaciones, se pudo concluir que la progresiva disminucién de la distorsion,
hasta llevarla a limites permitidos, conllevaba un importante aumento del peso total de la estructura,
por lo que era necesario mejorar el sistema para resistir las excitacién lateral del modelo. Esto
ratifica las tendencias actuales de andlisis y disefio, mediante las cuales, los modelos no se disefian
en funcién de las cargas actuantes sobre los elementos estructurales, sino dependiendo de la rigidez
necesaria para satisfacer los limites establecidos en los c6digos.

5.3.4.1 Reflexiones sobre la distorsién tangencial

Al respecto, en la figura 5.19a se presenta la configuracion deformada exagerada de un
marco de una edificacién de cinco niveles. Note, que el quinto nivel se comporta como un cuerpo
rigido, tal que el desplazamiento tangencial es apenas perceptible, pese a que el desplazamiento
horizontal es grande. Este desplazamiento tangencial toma en cuenta el desplazamiento en ambos
ejes; es decir, que aunque la distorsién horizontal en el quinto nivel es mayor que la distorsién
horizontal del tercer nivel, el desplazamiento relativo efectivo (distorsién tangencial) entre los
niveles contiguos es significativamente menor.
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Figura 5.19a Reflexiones sobre la distorsi6n tangencial

Esta distorsi6én tangencial no se considera explicitamente en el Reglamento de
Construcciones, porque los razonamientos propuestos no incluyen la deformacién en el eje vertical;
lo que admite la posibilidad de que una distorsién horizontal aparentemente significativa entre
entrepisos contiguos este asociada a distorsiones tangenciales despreciables, caracteristicas de un
cuerpo rigido (Terén, 2005).

El caso de la edificacién estudiada, en la que a pesar del aumento de rigidez lateral no se
controlan las deformaciones laterales, pudiera estar asociada a este efecto; sin embargo, para
cumplir con el planteamiento que propone el Reglamento se hard caso omiso a este razonamiento.

5.3.4.2 Inclusion de contravientos en el centro del edificio
Para observar el comportamiento de la deformacién de las crujias que conformaban el
edificio, se propuso analizar un modelo con las columnas orientadas en la misma direccidn,

buscando que con esta configuraci6n no se afecte la verdadera contribucién de los contravientos por
marco para contrarrestar.
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De los resultados del andlisis, fue posible constar que las distorsiones presentadas en las
crujias laterales, que tienen contravientos, permanecen dentro de la distorsién permisible. En
cambio, las crujias centrales en ambas direcciones presentaban deformaciones grandes que
ocasionaban que el modelo no cumpliera los requisitos; es decir, que para que todo el modelo
cumpliera con los requisitos por deformacién lateral, era necesario incluir, al centro de la estructura,
un sistema que aportara mayor rigidez a esas crujias, como se muestra en la figura 5.20.
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Figura 5.20 Ubicaci6n de los contravientos Figura 5.21 Isométrico del modelo final

5.3.5 Resultados finales del modelo analizado con el método convencional

Con base en estos razonamientos, se garantizé que el sistema estructural, la configuracién y
materiales permitirian realizar un andlisis con un modelo que intent6 ser ligero y funcional, para que
cumpla satisfactoriamente los requisitos planteados en el c6digo y que, a su vez, cumpla con las
expectativas constructivas y econémicas de la prictica.

En la tabla 5.11 se exponen los resultados obtenidos en los andlisis realizado al modelo
ilustrado en la figura 5.22. El periodo fundamental result6 ser igual a 7= 1.272 seg, con una
distorsién ineldstica m4xima en el treceavo nivel igual a & cy= 1.03%.

Tabla 5.11 Resultados de los andlisis de modelos considerando €l método convencional

Tipo de andlisis ler. Periodo  20. Periodo  3er. Periodo Distorsién
(seg) (seg) (seg) ineldstica mdx.

Dindmico sin excentricidad 1.272 1.216 1.159 0.01034

N Translacién X Translacién Y  Translacién X '

Estético sin excentricidad --- --- --- 0.01189

Estatico con excentricidad L L o 0.01195

(ler. cuadrante)

Como se habia comentado, la mayor distorsién se presentan en el anélisis con excentricidad
accidental; que como se aprecia en la tabla es muy cercana al limite propuesto en el cédigo.

Para ilustrar los resultados en la figura 5.22 se presenta una comparacién de las distorsiones
inel4sticas obtenidas en el anélisis estatico y el andlogo dindmico. Se nota que la distorsién entre

-123 -




Capitulo 5 Modelos analiticos

ambos andlisis tienen la misma configuracién, aunque las obtenidas en el método estdtico son
sensiblemente mayores, presentando un méximo en el treceavo nivel, enunciada en la tabla 5.11.

En la tabla 5.12 se muestra la configuracién de las secciones transversales de los elementos,
considerando el nivel y tipo de miembro estructural. La seccién transversal de las columnas varia
cada tres niveles, mientras que en los contravientos, se observé la conveniencia de cambiar la
seccién propuesta cada cinco niveles, 1o que evita que la aportacién a la rigidez lateral varie a la
misma altura que cuando cambia la seccién transversal de las columnas. Por fines constructivos, se
decidié mantener la misma seccién transversal en todas las trabes, dada la regularidad del edificio.

T 15 [

Z 14 4 | .
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9
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3 r \
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0 L S
0 0.004 0.008 0.012

Distorsion ineldstica

Distorsién del an4lisis dindmico
----- Distorsién del andlisis estético

Figura 5.22 Comparacién de distorsiones en el modelo de 15 niveles

En la figura 5.23 se presentan los resultados de disefio presentados usando la férmula de
interaccién para la revisién de las columnas, en la figura 524 para la revisién de las trabes

principales y secundarias y, por ultimo, en la figura 5.25 para la revisién de los contravientos.

Tabla 5.12 Secciones éptimas del modelo de 15 niveles usando el método convencional

Nivel Columna Trabe principal Trabe secundaria Contraviento
1 W24"x370 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x5/8"
2 W24"x370 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x5/8"
3 W24"x370 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x5/8"
4 W24"x207 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x5/8"
5 W24"x207 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x5/8"
6 W24"x207 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x1/2"
7 W24"x176 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x1/2"
8 W24"x176 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x1/2"
9 W24"x176 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x1/2"
10 W24"x131 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x1/2"
11 W24"x131 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x3/8"
12 W24"x131 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x3/8"
13 W24"x94 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x3/8"
14 W24"x94 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x3/8"
15 W24"x94 W 18"x86 W 18"x65 OR 10"x10"x3/8"
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Estas graficas incluyen todas las revisiones para cada una de las combinaciones propuestas,
de tal forma que en el eje de las ordenadas se enumeran el nimero total de elementos por nueve.
S6lo algunas columnas alcanzan relaciones de esfuerzo de 0.80; mientras que el caso de las trabes y
los contravientos es bastante uniforme, sin importar la combinacién con esfuerzos convenientes.
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Figura 5.23 Relacién de esfuerzo en

columnas

5.3.6 Reflexiones del cortante
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Figura 5.24 Relacion de esfuerzo Figura 5.25 Relaci6n de esfuerzo
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Adicionalmente, se realizé una comparacién (figura 5.26) entre el cortante obtenido del
anélisis dindmico del modelo final con el cortante obtenido de la aplicacién del método estético, que
hubiera sido aplicable en las NTCS-96 con la ecuacién 5.37; con un coeficiente sismico de la zona
I1b igual a c= 0.45 con un factor de comportamiento sfsmico Q= 4.

= Swp =2 (5.37)
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Figura 5.26 Comparacién de fuerzas sismicas del modelo de 15 niveles
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Las cargas obtenidas del andlisis estdtico son lineales e intentan representar la respuesta
dindmica del sistema, los mayores cortantes dinimicos se obtuvieron en la direccién del eje Y. En el
caso mas critico, la diferencia entre ambos criterios en los niveles inferiores al noveno nivel, en la
direccion mds sensible, llega a ser de hasta del 73% en la magnitud de cortantes obtenidos. En los
niveles superiores al noveno nivel, el criterio de disefio estitico se ve escaso, hasta un 6% de
diferencia entre la magnitud del cortante obtenido con ambos criterios.

De estas observaciones no se puede inferir sobre el acierto o desacierto sobre la reduccién
del limite a 30 m de altura, a partir del cual se debe aplicar un razonamiento dindmico de la nueva
versién de las NTCS, debido a que estos procesos no siguen comportamientos lineales
interpolables. Sin embargo, si se debe apreciar que la aplicacién del método estitico no hubiera
determinado con buena certeza la respuesta actuante sobre el sistema estructural modelado.

5.3.7 Revisiones adicionales de regularidad y uso de factor de comportamiento sismico

Conforme a los razonamientos realizados, es necesario demostrar que el modelo analizado
cumple con los requisitos de regularidad, conforme a las Normas Técnicas para el Disefio por Sismo
y que es vilido, para la misma, utilizar un factor de comportamiento sismico igual a Q= 4.

5.3.7.1 Revisiones por condiciones de regularidad

Para que una estructura pueda considerarse regular, debe satisfacer once requisitos
estipulados en el apartado 6 de las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio por Sismo. A
continuacién se discutird y demostrard que cada uno de los requisitos propuestos es satisfecho por el
modelo planteado, de tal forma que los requisitos planteados para estructuras regulares son
aplicables al edificio estudiado. Se recomienda al lector acudir a las figuras 5.9 y 5.10 para rectificar
alguna de las dimensiones del modelo.

1. La planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales, por lo que toca a
masas, as{ como a muros y otros elementos resistentes. Como se discutié a lo largo de la
creacién de los modelos, esta caracterfstica fue una de los principales objetivos para no
tener direcciones ortogonales m4s débiles ni concentraciones de esfuerzos asimétricas por
alguno de los elementos sismorresistentes empleados en el modelo.

2. Larelacién de su altura (52.5 m) con la dimensi6én menor de su base (32 m) no sobre pasa
de 2.5, ya que esta proporcién es igual a 1.64.

3. Larelaci6n de largo (32 m) con el ancho (32 m) de la base no excede de 2.5. En el caso del
modelo esta proporcién es igual a 1.00.

4. En planta el modelo no tiene entrantes ni salientes cuya dimensién exceda del 20% de la
dimensién en planta medida paralelamente a la direccién que se considera entrante o
saliente.

En cada nivel la estructura cuenta un sistema de techo o piso rigido y resistente.

6. La estructura no tiene aberturas en sus sistema de techo o piso cuya dimensién exceda del
20% de la dimensién en planta medida paralelamente a la dimensién que se considere la
abertura; las 4reas huecas no ocasiones asimetrias significativas ni difieren en posicién de
un piso a otro, y el 4rea total de aberturas no excede en ningtin nivel de 20% del 4rea de la
planta.

Al respecto, y por necesidades obvias, es preciso considerar huecos para una escalera de

servicio y elevadores, proponiendo para cada una de estos requerimientos un hueco de 4 x 8

m, de tal forma que el 4rea de huecos totales asciende a 64 m?, que representa el 6.3% del

9
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10.

11.

drea total. Ademds, los huecos se han propuesto en el centro de la estructura, vigilando la
simetria con respecto a sus ejes principales.

El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio sismico,
no es mayor que el del piso inmediato inferior dado que todos los niveles del modelo se
consideraron iguales.

Ningtin piso tiene un 4rea, delimitada por lo pafios exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que el 70% de é&sta, porque
todos los niveles son idénticos.

Todas las columnas estén restringidas en todos los pisos en dos direcciones por diafragmas
horizontales y por trabes.

La rigidez al corte de ningtn entrepiso excede en mis de 50% a la del entrepiso inmediato
inferior, como se pude notar en la figura 5.26.

En ningtin entrepiso la excentricidad torsional calculada estiticamente e, excede del 10%
de la dimensién en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada, dado que no existen elementos sismorresistentes asimétricos.

5.3.7.2 Revisiones para el uso de factor de comportamiento sismico

En lo referente al factor de comportamiento sismico, serd valido usar Q= 4 siempre que se

cumplan los siguientes requisitos:

1.

La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, o bien por marcos contraventeados en los que en cada entrepiso
los marcos sean capaces de resistir, sin contar los contravientos cuando menos el 50% de la
fuerza sismica actuante.

Para verificar este requisito fue necesario verificar la resistencia por cortante de las
secciones propuestas para este modelo, considerando su orientacién en ambas direcciones
globales principales, comparandolas con el cortante actuante del modelo.

Dado que la estructura estd disefiada para salvar las restricciones por deformacién,
gran parte de los elementos estructurales que la conforman estdn sobrados, lo que implica
que la capacidad resistente de los elementos es mayor a las solicitaciones impuestas a los
elementos. Para que los resultados arrojados de los razonamientos realizados fueran més
digeribles, se decidi dividir todos los cortantes resistentes y actuantes entre el mayor
cortante calculado de tal forma que el mismo representaria la unidad. En las figuras 5.27 y
5.28 se exponen los resultados descritos, donde se aprecia que el cortante resistente de las
columnas resulté ser mucho mayor que el cortante actuante, es decir, que el modelo soporta
las solicitaciones por cortante sin inconvenientes atin sin la presencia de los contravientos.

Como se aprecia, el mayor cortante resistente calculado se obtuvo en las columnas
de planta baja, en la direcci6én global X, donde la diferencia entre el cortante actuante y el
cortante resistente llega a ser de casi el 700%.

Dado que no hay muros ligados a la estructura se cumple estos, de existir, se tomen en
cuenta en el andlisis pero que su contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales s6lo se
tomard en cuenta si esos muros son de piezas macizas, y los marcos sean o no
contraventeados, sean capaces de resistir al menos el 80% de las fuerzas laterales totales sin
la contribucién de los muros de mamposteria.

Dado que no hay muros ligados a la estructura se cumple estos, de existir, se tomen en
cuenta en el andlisis pero que su contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales sélo se
tomard en cuenta si esos muros son de piezas macizas, y los marcos sean o no
contraventeados, sean capaces de resistir al menos el 80% de las fuerzas laterales totales sin
la contribucién de los muros de mamposteria.
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4. Como se nota en las figuras anteriores, la relacién entre el cortante resistente y el actuante
es proporcional, por lo que la diferencia entre el promedio de dichos cortantes no llega a
representar el 35% del minimo cociente obtenido.

w

El modelo no cuenta con marcos ni muros de concreto reforzado.

6. Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos dictiles que fijan las
normas complementarias correspondientes.
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Figura 5.27 Comparaci6n de cortantes en el eje X

5.3.8 Apéndice Normativo A

S = N W b Ut AN 0 O

— = 1

L

|
|
|
|
]
|
I

-
Y

—
—

L

0.00

0.20

0.40

T T

0.60 0.80 1.00
Cortante normalizado

Figura 5.28 Comparacion de cortantes en el eje Y

En el apartado 5.1 de este capftulo se mostr6 el planteamiento propuesto en el Apéndice
Normativo A (ANA), que considera el periodo fundamental del suelo T, implicitamente en el
modelo en el andlisis s{smico.

Conforme a este criterio, el modelo debe cumplir dos revisiones por deformacién: para
limitacién de dafios a elementos no estructurales y la otra revisién para seguridad contra colapso;
para cumplir con ella es necesario considerar las distorsiones permisibles de entrepiso estipuladas
en una tabla dentro del c6digo, en funcién del sistema estructural.

5.3.8.1 Revision de limitacién de dafios a elementos no estructurales

Esta revision, debe cumplir que la distorsién eléstica & ; 4v4 Obtenida del anélisis realizado
multiplicada por el factor Q'R/7 sea menor a 0.004, por considerar que el modelo propuesto no
tendré elementos incapaces de soportar deformaciones apreciables.

oR

)

1 ANA

<0.004
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En la ecuacién anterior, R es un factor de reduccién por sobrerresistencia, Q’ es el factor de
comportamiento sismico reducido y J; 4n4 la distorsi6n eléstica obtenida del analisis. Los valores
de O’ y R se calculan dependiendo del periodo fundamental de la estructura como se indica en los
apartados 5.1.2 y 5.1.3 de este capitulo, respectivamente. El comportamiento de estas variables se
ejemplifica en la figura 5.29 para un periodo de suelo igual a T;= 2.0 seg, que es en el que se ha
supuesto estén situados los modelos estudiados.

T 7.00
e}
6.00 jemmszmsamsans
5.00 T
4.00
3.00
2.00 \'\
; o T T T N ——
N L4 -
100 ——»2”
"/
0.00 . . , .
0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00
------- Q' Periodo (T)
—R
----- Q'R/7

Figura 5.29 Comportamiento de los factores Q' y R para T,= 2.0 seg y Q= 4.

Estos factores tienen cierta dependencia del periodo fundamental del suelo T, ya que su
comportamiento involucra los periodos T, y Tj, que se determinan a partir de éste. El factor de
reduccién por sobrerresistencia (R) tiene un comportamiento constante a partir del periodo 7,
(ecuacién 5.34), mientras que el factor de comportamiento sismico () es constante entre los periodos
T,y T, (ecuacién 5.28). La tendencia del factor Q’R/7 se muestra en la misma figura.

De la ecuacidn 5.38 es posible obtener una expresién que debe cumplir la distorsién eldstica
del modelo (ecuacién 5.39) para satisfacer este primer requisito estipulado en el ANA. Para definir
esta expresion, es necesario determinar el periodo fundamental de la estructura.

0.0280

51 ANA < —Q'—R (5.39)

En el caso del modelo de 15 niveles con la configuracién propuesta en el apartado 5.3.5

(tabla 5.10), el periodo fundamental de la estructura T estd entre los periodos T, y T», Es posible

demostrar, que la ecuacién 5.40 describe la distorsién eldstica mixima que debe tener una estructura

en el intervalo 7,< T <T,. En ella, se ha sustituido el valor del factor de comportamiento sismico Q

y se ha aceptado que el factor de reduccién por sobrerresistencia es igual a R=2 para el intervalo
referido.

0.0140/k

Opps S———— (5.40)
1 ANA ’\/E + Q _ 1
Conforme a este razonamiento, para que un modelo, cuyo primer periodo fundamental T
esté en el intervalo T,< T <T, cumpla con la revisién de la limitacién de dafios a elementos no
estructurales del método propuesto en el ANA, es necesario que la distorsi6n eldstica & ; ana cumpla
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con la ecuacién 5.40, que depende dnicamente del periodo fundamental del suelo 7 y del factor de
comportamiento sismico Q asociado a la estructura.

Note que adicionalmente el coeficiente k toma valores distintos a k= 0.35, s6lo para terreno
cuyo periodo dominante es menor a 7T,< 1.65 seg (ecuacién 5.11). Este caso se presenta sélo en
terrenos firmes y que representan un bajo porcentaje del grueso de los periodos dominantes del drea
metropolitana.

Por otra parte, el caso del método convencional propone que la rigidez lateral de la
estructura cumpla con la ecuacién 5.41, la que para el intervalo propuesto en los razonamientos
anteriores (7,< T <T,), implica que el factor de comportamiento sismico reducido Q’ sea igual al
factor de comportamiento sismico Q propuesto inicialmente.

omc0'<0.012 (5.41)

Asf, buscando una proporcionalidad entre las distorsiones méximas el4sticas en ambos
razonamientos, para el modelado de una misma estructura que tenga asociado el mismo factor de
comportamiento sfsmico Q, se propone sustituir el valor de Q’ de la ecuacién 5.41, asociada al
andlisis con el método convencional, en la ecuacién 5.40, que estd asociada al andlisis con el
método del Apéndice Normativo A, como se muestra en la ecuacién 5.42,

0.0140+k (5.42)

5]ANA S——F,
0012

MC

Obviamente, esta ecuacién es vélida para una estructura cuyo primer periodo fundamental
T, esta en el intervalo de periodos 7,< T <T, y es Unicamente dependiente del coeficiente k, que
conforme al ANA se define en funcién del periodo fundamental del suelo 7, (ecuaciones 5.10 y
5.11). Si esta ecuacién se lleva al limite, se puede demostrar que siempre que la distorsién maxima
elastica obtenida en el método convencional Jy¢ satisfaga la ecuacién 5.41, la revisién por rigidez
lateral para la limitacién de dafio a elementos no estructurales presentada en el ANA serd satisfecha
para ese mismo factor de comportamiento sismico Q, sin importar su valor, y mientras que el
periodo fundamental de la estructura se encuentre en este intervalo.

Dicho de otra forma, si el método convencional satisface los requisitos de deformacién
lateral, implica que el cociente 0.012/dyc es cuando mucho igual al valor del factor de
comportamiento sismico Q. De esta forma, al sustituir valores en la expresién anterior, se obtienen
distorsiones eldsticas del Apéndice Normativo A, que al ser multiplicadas por el factor QR/7= 1.734
(para el intervalo 7,<T <T,) satisface el limite propuesto.

La distorsi6n eldstica maxima con el método convencional, del anilisis dindmico anterior,
resulté ser igual a dyc= 0.00256, de manera que para un factor de comportamiento sismico Q0= 4, la
distorsién ineldstica resulta ser la enunciada en la tabla 5.9. Sustituyendo el valor de la distorsién
elastica obtenida con el método convencional Jyc en la ecuacién 5.42, la distorsién eldstica & ; ana
esperada en el razonamiento para la limitacién de dafios a elementos no estructurales, por el factor
Q'R/7, se satisface la desigualdad de la ecuacién 5.38, para el periodo de la estructura.

Para observar el comportamiento del modelo de 15 niveles, cuya configuracién y secciones
propuestas se discutieron ampliamente en apartados anteriores, se propuso analizar la estructura
aplicando el espectro de disefio generado conforme al procedimiento planteado en el Apéndice
Normativo A (ANA) para un periodo fundamental del suelo 7,= 2.0 seg.

La distorsi6n eldstica resulté ser igual & ; awa= 0.002259, conforme a razonamientos
aplicados para obtener la figura 5.24 con un primer periodo fundamental 7= 1.26 seg, es posible
demostrar que el factor por comportamiento sismico resulté ser igual a Q’= 6.07 y que el factor de
reduccién por sobrerresistencia es igual a R= 2.0. Por lo que, la distorsién ineléstica resulta ser igual
a &1 .anva’= 0.003918 que es menor al limite propuesto (ecuacién 5.38).
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Con esta revision, se respaldan la afirmaci6n que si un modelo satisface las restricciones por
rigidez lateral impuestos con el método dindmico convencional, para el mismo factor de
comportamiento sfsmico Q y en el intervalo 7,5 T <T,, se satisfacen los requisitos de
desplazamientos propuestos en la revisién de limitacién de dafios a elementos no estructurales
descrita del andlisis del Apéndice Normativo A (ANA).

5.3.8.2 Revision de seguridad contra colapso

La revisién descrita no es la tinica que se estipula en el ANA, ya que se solicita se realice
una revisién de seguridad contra colapso, que representa el primer esfuerzo en c6digos mexicanos
en hacer un disefio sfsmico por desempeifio transparente ante los ojos de todo el mundo.

Esta revisién plantea que las distorsiones mdximas en la estructura multiplicadas por el
factor OR no excedan las distorsiones permisibles de entrepiso enunciadas en una tabla dentro del
c6digo. En el caso de los modelos analizados ,se trata de marcos de acero con contravientos
concéntricos que deben cumplir con una distorsién permisible igual a .= 0.015, es decir, se debe
satisfacer la ecuacién 5.43.

8, OR <0.015 (5.43)

donde Q es el factor de comportamiento sismico, & x4 la distorsién eldstica obtenida en un anélisis
con los lineamientos de]l ANA y R el factor de reduccién por sobrerresistencia que se calculard para
el periodo fundamental de la estructura, el que permanece constante para periodos de la estructura
mayores o iguales al periodo T, (T>T,) con un valor igual a R= 2.

Al respecto, recuerde que en el andlisis realizados con el método convencional, se eligi6 un
factor de comportamiento sismico Q= 4, para lo cual se demostré que el sistema dominante eran los
marcos de acero sobre los contravientos, ya que en caso contrario se deberfa haber limitado el factor
de comportamiento sismico a Q= 2. De esta manera, al elegir la distorsién médxima de la estructura
estudiada en los limites propuestos en el Apéndice Normativo, se debié considerar la distorsién de
marcos de acero (olvidando el contraviento). Sin embargo, no existe una metodologia propuesta en
el Apéndice para hacer la distincién entre el sistema que domina, por lo que a pesar de la
inconsistencia expuesta, no se comete falta al clasificar el modelo como una estructura con marcos
contraventeados concéntricos. Note ademds, que dado que el limite de las estructuras con marcos de
acero es mayor, resulta mis interesante comparar los resultados de los anélisis realizados con el
método convencional contra las menores restricciones por desplazamiento lateral propuestas en el
Apéndice, en conciencia que los modelos propuestos satisfacen restricciones de desplazamiento de
magnitud mayor.

Por otra parte, buscando una relaci6n entre los planteamientos mostrados en el c6digo, se
propone despejar el factor de comportamiento sismico de la restriccién propuesta por el método
convencional (ecuacién 5.41) y el limite propuesto para la revisién por colapso del ANA (ecuacién
5.43). La expresién 5.44 representa la proporcién entre las distorsiones eldsticas entre ambos
métodos después de haber sido manipulada algebraica y aritméticamente. En ella se aprecia que
para que un modelo que satisface el planteamiento propuesto por el método convencional, también
satisfaga la restriccién de seguridad contra colapso del ANA, tal que &, ana/d 1 ana= 1, €5 necesario
que el factor de reduccién por sobrerresistencia R sea menor a 1.25, lo cual se ha demostrado no es
posible (figura 5.6).

52ANA Sg (544)

5. R
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Lo que redunda en que la revisién de seguridad contra colapso regird los disefios por
deformaci6n lateral de este tipo de estructuraciones, dado que la proporcionalidad anterior s6lo es
funcién del intervalo de periodos. Aunado a esto, en el apartado anterior se demostré que siempre
que un modelo satisfaga la revisién por desplazamiento lateral del método convencional, esa misma
estructura satisface la revision para la limitacién de dafio a elementos no estructurales.

A la misma estructura de 15 niveles que en apartados anteriores se estudié con el método
convencional, se aplicaron al modelo los planteamientos propuestos en el Apéndice Normativo A,
para un periodo dominante del terreno igual a T,= 2 seg. La distorsién eldstica méxima resulté ser
igual a & ; gva= 0.002259, la que se multiplic6 por el factor QR= 8 (T, T <T,) para ser comparable
con el limite de la ecuacién 5.43. La distorsién inel4stica result6 ser igual a &, 454'= 0.0181>0.015,
por lo que no se satisface la desigualdad y se respalda el razonamiento expuesto.

Con base en lo anterior, fue necesario proponer un nuevo modelo cuya rigidez satisficiera
los requisitos de esta revisién. En la tabla 5.13 se muestran las secciones propuestas; note que se
mantuvo la misma filosofia para el cambio de la seccién propuesta de las columnas y contravientos,
como se hizo en el anélisis del modelo para la revisién por el método convencional.

Como se demostré anteriormente, la rigidez que debe tener el modelo para satisfacer el
limite propuesto de seguridad contra colapso debe ser mayor que incluso la revisién del método
convencional, por lo que no debe resultar extraiio que las secciones transversales mediante las
cuales se salve el requisito por deformacién sean mds grandes. Lo anterior tiene fundamento con
base en que se esté realizando un disefio sismico por desempefio, el que debe evitar que se presente
el colapso de la estructura ante un sismo de mayor intensidad.

Tabla 5.13 Secciones del modelo de 15 niveles que satisface la revisién de seguridad contra colapso

Nivel Columna Trabe principal Trabe secundaria Contraviento
1 W24"x370 W 18"x97 W 18"x76 OR 12"x12"x5/8"
32 ~ W24"x370 W 18"x97 W 18"x76 OR 12"x12"x5/8"
3 W24"x370 W 18'x97 W 18"x76  OR 12"x12"x5/8"
4 W24"x250 W 18"x97  WI8"'x76  OR 12"x12"x5/8"
s W24"x250 Wi8'x97 W 1876 OR 12"x12"x5/8"
6 W24"x250 W18'x97 W 18"x76 OR 12"x12"x1/2"
7 W24"x192 W 18"x97 W 18"x76  OR 12"x12"x1/2"
8  W24'x192 W i18'x97 W 18"'x76 OR 12"x12"x1/2"
9  W24"x192 W 18"'x97 W 18'x76  OR 12"x12"x1/2"
10 W24"x146 W 18"x97 W 18"x76 OR 12"x12"x1/2"
11 W24"x146 W 18"x97 W 18"x76 OR 12"x12"x3/8"
12 W24"x146 W18'x97  WI18'x76  OR 12"x12"x3/8"
13 C W24'x117 W18"x97 W 18"x76 OR 12"x12"x3/8"
14 W24°x117 W 18"x97 - W 18"x76 “OR 12"x12"x3/8"
15 W24"x117 W 18"x97 W 18"'x76  OR 12"x12"x3/8"

El primer periodo fundamental de vibracién de la estructura result6 ser igual a 7,= 1.193
seg, que es mayor a T,= 1.175 seg. El segundo y el tercer periodo son T,= 1.145 seg y T3= 1.060
seg, respectivamente. Cabe la pena hacer mencién que todos los principales periodos de vibracién
tuvieron una respuesta de translacién sobre los ejes principales, tal como se deseaba.

La distorsién eldstica méxima en el modelo se present6 en el treceavo nivel con una
magnitud igual a J ; sna= 0.001863; tal que al multiplicarla por el factor QR= 8 (para T,<'T <T}), la
distorsién ineléstica de la estructura asciende a & ; aya'= 0.0149<0.015, que satisface la revisién.

En la figura 5.30 se muestran los resultados de disefio presentados en las columnas de la
configuracién propuesta usando una férmula de interaccién, la figura 5.31 es la revisién de las
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trabes principales y secundarias y la figura 5.32 es la revisién equivalente de los contravientos. Los
elementos estdn sometidos a menores relaciones esfuerzo, en comparacién con los resultados del
andlisis del método convencional (figuras 5.23, 5.24 y 5.25), lo que no significa que las secciones
propuestas estén sobradas, sino que mediante ellas se aport6 la rigidez necesaria para salvar el
requisito de deformacién respetando la configuracién elegida.

:

Elemento
g

0.25 05 0.75 1
relacién

Figura 5.30 Relacién de esfuerzos en  Figura 5.31 Relacién de esfuerzos  Figura 5.32 Relaci6én de
columnas en trabes esfuerzos en contravientos

El anélisis de este tipo de estructuras mediante un método de disefio por desempefio, pone
en evidencia que no son los esfuerzos sobre los elementos los que rigen el disefio final del modelo,
sino que su satisfactorio comportamiento dentro de las restricciones de los c6digos estd
estrechamente relacionado con la rigidez lateral de los mismos.

Note que el razonamiento expuesto se llevé a cabo a partir de marcos con contraventeo
concéntrico, pero se puede aceptar que la revisién por seguridad contra colapso sigue rigiendo
aunque se trate de marcos con contraventeo excéntrico. El requisito por deformacién lateral
propuesto para la revisién de seguridad contra colapso del ANA (&= 0.020) es mayor que el
establecido para marcos concéntricos. Siguiendo razonamientos analiticos similares a los
implantados para obtener la ecuacién 5.44, se podria sustentar que el modelo del método
convencional satisface la revisién de seguridad contra colapso siempre que el factor de
comportamiento sismico sea igual a Q= 4 y que el factor de reduccién por sobrerresistencia sea
menor a R<1.67, lo que no es posible. ‘

5.4 Modelo de 12 niveles

En un anélisis inicial, se eliminaron dnicamente los tres niveles superiores, es decir, los
tltimos tres renglones de la tabla 5.12. El primer periodo fundamental del modelo analizado resulté
ser igual 7= 0.951 seg, que incluso esta fuera del intervalo en el que se presentan las mayores
aceleraciones espectrales (T,< T< T,), asociadas a distorsiones pequefias, alejadas del limite
establecido en las NTCS; por lo que la estructura result6 ser muy rigida, a pesar de ser obtenidos de
otra estructura que estaba al limite. Estas observaciones corroboran que estos modelos no siguen
patrones de comportamiento faciles de predecir, un resultado esperado. Fue necesario realizar
algunos andlisis adicionales para llevar este modelo a los Iimites de distorsién establecidos.
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5.4.1 Resultados del modelo analizado con el método convencional

En la tabla 5.14 se muestran las secciones propuestas en el modelo de 12 niveles, que
conserva la configuracién presentada en la figura 5.21, mediante las cuales se consigue que las
distorsiones presentadas en el andlisis del modelo sean muy cercanas a las distorsién permisible
(ecuacién 5.41).

En ella se nota que se siguié la misma filosofia de disefio, variando la seccién transversal de
las columnas cada tercer nivel, usando la misma seccién transversal de las trabes en las vigas
principales y secundarias con fines constructivos y que se cambi6 la seccién transversal de los
contravientos cada cuatro niveles, vigilando la conveniencia de que éstos no varien en el mismo
nivel que el cambio de rigidez provocado por el cambio de seccién de las columnas.

Tabla 5.14 Secciones del modelo de 12 niveles con el método convencional

Nivel Columna Trabe principal Trabe secundaria Contraviento
1 W 24"x279 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x5/8"
2 W24'x279 W 18'x71 W 1865  OR 8"x8"x5/8"
3 W 24"x279 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x5/8"
4 W 24"x176 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x"x5/8"
S W 24"x176 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x1/2"
6 W 24"x176 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x1/2"
7 W 24"x131 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x1/2"
8 W 24"x131 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x1/2"
9 W 24"x131 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x3/8"
10 W 24"x84 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x3/8"
11 W 24"x84 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x3/8"
12 W 24"x84 W 18"x71 W 18"x65 OR 8"x8"x3/8"

El primer periodo fundamental de este modelo result6 ser igual a 7= 1.111 seg, que resulta
ser apenas un poco menor al periodo T,= 1.175 seg propuesto por el ANA para un suelo con un
periodo fundamental igual a T,= 2.0 seg. En la tabla 5.15 se han listado los resultados del anélisis
realizado. La distorsién méxima asociada a la estructura se presenté en el nivel 10 en la
combinacién 6, con una magnitud de distorsién eléstica igual a dyc= 0.002629, es decir, que la
distorsién ineléstica resulta ser igual a dyc'= 0.01052, que resulta menor al limite establecido en el
c6digo (ecuacién 5.41).

Tabla 5.15 Resultados de los andlisis de modelos considerando el método convencional

Tipo de andlisis ler. Periodo 20. Periodo 3er. Periodo Distorsién
(seg) (seg) (seg) ineldstica mdx.
Dindamico sin excentricidad 1.111 1.092 1.069 0.01052
Traslacién X Traslacién Y Traslacién X N
Estatico sin excentricidad --- --- --- 0.01193
Estético con excentricidad L . o 0.01198

(1er. Cuadrante)
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En la figura 5.33 se muestran los perfiles de distorsién resultantes de ambos modelos
analizados. Como se habia anticipado las deformaciones asociadas al modelo analizado
estdticamente son mayores a las de su andlogo dindmico, pero en general, conservan la misma
configuracién presentando la distorsién méxima en el décimo nivel, la que es muy pr6xima al limite
propuesto en las NTC.

12
11 !

Nivel

<

)
o
T

al
=
]

N W A~ N N\ 00O

-

0 ‘r. T
0 0.004 0.008 0.012
Distorsiéon
----- Distorsion del anélisis dindmico
Distorsi6n del andlisis estitico

Figura 5.33 Comparacién de distorsiones en el modelo de 12 niveles.

Como se coment6 en el andlisis del modelo anterior, la propuesta de las NTC para disefio
por sismo solicita la revision de la estructura con una excentricidad accidental. En razonamientos
anteriores, se fundamenté la conveniencia de realizar un andlisis estético en el cual se mueva la
carga estdtica en 0.1 b. En este andlisis se presentan las mayores distorsiones en el modelo, las que
como se puede apreciar en la tabla referida son sumamente cercanas al limite establecido.

En lo referente a los esfuerzos, en la figura 5.34 se presentan los resultados de disefio
presentados usando una férmula de interaccién para la revisién de las columnas, en la figura 5.35
los resultados de los razonamientos equivalentes para la revision de las trabes principales y
secundarias, y por dltimo, en la figura 5.36 para la revisién de los contravientos. Estas graficas
incluyen todas las revisiones para cada una de las combinaciones propuestas del modelo dindmico,
de tal forma que en el eje de las abscisas se enumeran el nimero total de elementos por nueve.

5.4.2 Reflexiones del cortante

Al igual que en el modelo de 15 niveles, se realizaron reflexiones de los cortantes obtenidos
en el andlisis dindmico de la estructura regular de marcos de acero contraventeados, mediante una
comparacién entre el cortante obtenido del anélisis dindmico con el modelo final (tabla 5.14) y el
cortante obtenido mediante la aplicacién del método estético (ecuacién 5.37).

El coeficiente sismico se mantuvo igual a c= 0.45, por ser el de la zona 114, al igual que el
factor de comportamiento sismico Q= 4. La comparacién grafica que se presenta en la figura 5.37,
muestra ambos cortantes actuantes factorizados obtenidos entre ambos métodos.
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La carga determinada mediante la aplicacién del método estitico envuelve la respuesta
dindmica en su totalidad. Como se aprecia, la diferencia entre los cortantes establecidos aumenta en
relacién a la altura. La diferencia entre criterios llega a ser méxima en el nivel de azotea, en la
direccién més sensible, hasta del 12%.

o o
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00’
100 1
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ratio ratio
Figura 5.34 Relacién de esfuerzos  Figura 5.35 Relacién de esfuerzos Figura 5.36 Relacién de
en columnas en vigas esfuerzos en contravientos
21 i
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8 7
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---- Analisis dindmico en Vx
~- Andlisis dindmico en Vy
-o- Cortante del método estatico

Figura 5.37 Comparacién de cortantes entre métodos de an4lisis

Conforme al criterio presentado en la nueva versién de las NTC para disefio por sismo, se
debe aplicar el anélisis dindmico a partir de los 30 m de altura, en este tipo de estructuras. El
modelo tiene una altura de 42 m, asi que sélo se hubiera podido aplicar un andlisis estdtico si se
hubiera considerado el planteamiento de la versién del 96 de las Normas. En el modelo analizado, a
los 30 m se presenta una diferencia del 9% entre ambos criterios, que representan 6.7 ton, es decir,
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aunque los cortantes de método sismico estdtico envuelven la respuesta dindmica de la estructura,
éste asocia fuerzas que sobredisefiarian los elementos estructurales.

De lo anterior, se puede verificar que cuando se aplica el método estético en este tipo de
estructuras, dado que la rigidez del modelo se obtiene mediante la aplicacién de un método lineal
que no guarda alguna relacidn, con certeza, con la respuesta del terreno, y dependiendo del periodo
fundamental de la estructura, la aplicacién de este método podria asociar fuerzas sismicas
sensiblemente distintas para el disefio a las que estaria sometido el modelo en un anélisis dindmico.

5.4.3 Revisiones adicionales de regularidad y uso de factor de comportamiento sismico

Tal y como se realiz6 en el anélisis del modelo de 15 niveles, es necesario demostrar que la
estructura cumple con los requisitos para ser clasificada como una estructura regular, conforme a las
Normas Técnicas para el Disefio por Sismo y que es vilido, para la misma, utilizar un factor de
comportamiento sismico igual a Q= 4.

5.4.3.1 Revisiones por condiciones de regularidad

Conforme a las NTCS para que una estructura pueda considerarse regular debe satisfacer
los siguientes requisitos:

1. La planta es sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales, por lo que toca a
masas, asf como a muros y otros elementos resistentes. Como se discuti6é a lo largo de la
creacion de los modelos, esta caracteristica fue una de los principales objetivos para no
tener direcciones ortogonales mds débiles ni concentraciones de esfuerzos asimétricas por
alguno de los elementos sismorresistentes empleados en el modelo.

2. La relaci6én de su altura (42 m) a la dimensién menor de su base (32 m), no sobrepasa de
2.5. En el caso del modelo estudiado, esta relacion resulta ser igual a 1.41.

3. La relacién de largo a ancho (32 m) de la base (32 m) no excede de 2.5. En el caso del
modelo esta relacién resulta ser igual a 1.0 por su simetria geométrica en la base.

4. En planta el modelo no tiene entrantes ni salientes cuya dimensién exceda del 20% de la
dimensién en planta medida paralelamente a la direccién que se considera entrante o
saliente.

En cada nivel la estructura cuenta un sistema de techo o piso rigido y resistente.

La estructura no tiene aberturas en sus sistema de techo o piso cuya dimensién exceda del

20% de la dimensién en planta medida paralelamente a la dimensién que se considere la

abertura; las 4reas huecas no ocasiones asimetrias significativas ni difieren en posicién de

un piso a otro, y el drea total de aberturas no excede en ningiin nivel de 20% del 4rea de la
planta.

Como se hizo notar en el modelo de 15 niveles, es necesario considerar huecos para una

escalera de servicio y elevadores, proponiendo para cada una de estos requerimientos un

hueco de 4 x 8 m, de tal forma que el 4rea de huecos totales asciende a 64 m?, que
representa el 6.3% del 4rea total. Ademés, los huecos se han propuesto en el centro de la
estructura, vigilando la simetrfa con respecto a sus ejes principales.

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio sismico,
no es mayor que el del piso inmediato inferior dado que todos los niveles del modelo se
consideraron iguales.

8. Ningtin piso tiene un 4rea, delimitada por lo pafios exteriores de sus elementos resistentes
verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que el 70% de ésta, porque
todos los niveles son idénticos.

o
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9.

Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones por diafragmas
horizontales y por trabes.

10. La rigidez al corte de ningtin entrepiso excede en més de 100% a la del entrepiso inmediato

inferior, como se pude notar en la grafica 5.35.

11. En ningiin entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente e,, excede del 10%

de la dimensién en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada, dado que no existen elementos sismorresistentes asimétricos.

5.4.3.2 Revisiones para el uso de factor de comportamiento sismico

En lo referente al factor de comportamiento sismico serd vélido usar Q= 4 siempre que se

cumplan los siguientes requisitos:

1.

wnok

La resistencia en todos los entrepisos es suministrada exclusivamente por marcos no
contraventeados de acero, o bien por marcos contraventeados en los que en cada entrepiso
los marcos sean capaces de resistir, sin contar los contravientos cuando menos el 50% de la
fuerza sismica actuante.

Para verificar este requisito, fue necesario verificar la resistencia por cortante de las
secciones propuestas para este modelo, considerando su orientacién en ambas direcciones
globales principales, compardndolas con el cortante actuante del modelo.

Dado que la estructura estd disefiada para salvar las restricciones por deformacion,
gran parte de los elementos estructurales que la conforman est4n sobrados, lo que implica
que la capacidad resistente de los elementos es mayor a las solicitaciones impuestas a los
elementos. Para que los resultados arrojados de los razonamientos realizados fueran més
digeribles, se decidié dividir todos los cortantes resistentes y actuantes entre el mayor
cortante calculado de tal forma que el mismo representaria la unidad. En las figuras 5.38 y
5.39 se exponen los resultados descritos, donde se aprecia que el cortante resistente resulté
ser mayor que el cortante actuante, es decir, que el modelo soporta las solicitaciones por
cortante sin inconvenientes avn sin la presencia de los contravientos, salvando asi el
requisito mencionado.

Como se aprecia, el mayor cortante resistente calculado se obtuvo en las columnas
de planta baja, en la direccién global X, donde la diferencia entre el cortante actuante y el
cortante resistente llega a ser de casi el 700%.

Dado que no hay muros ligados a la estructura se cumple esto. De existir, se tomen en
cuenta en el andlisis pero que su contribucién a la capacidad ante fuerzas laterales sélo se
tomard en cuenta si esos muros son de piezas macizas, y los marcos sean o0 no
contraventeados, sean capaces de resistir al menos el 80% de las fuerzas laterales totales sin
la contribucién de los muros de mamposteria.

Como se nota en las figuras anteriores, la relacién entre el cortante resistente y el actuante
es proporcional, por lo que la diferencia entre el promedio de dichos cortantes no llega a
representar el 35% del minimo cociente obtenido.

El modelo no cuenta con marcos ni muros de concreto reforzado.

Los marcos rigidos de acero satisfacen los requisitos para marcos dictiles que fijan las
normas complementarias correspondientes.

5.4.4 Revision con el Apéndice Normativo A

Como se mostré en el razonamiento de 15 niveles, el modelo debe cumplir dos revisiones

por deformacién. Se realizardn razonamientos como los empleados en el apartado anterior, para
mostrar las equivalencias entre las deformaciones permisibles en el modelo realizado.
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5.4.4.1 Revision de limitacién de dafios a elementos no estructurales

Esta revisién solicita que se cumpla la desigualdad mostrada en la ecuacién 5.38. Como se
hizo mencién, el modelo reporté un primer periodo fundamental igual a 7= 1.111 seg, es decir, la
estructura se encuentra en el intervalo 7 <'T,. De acuerdo a las expresiones que definen el factor de
comportamiento sismico reducido Q’, en el intervalo mencionado (ecuacién 5.27), crece
linealmente, conforme a la relacién 7/7,, desde uno hasta el valor definido por la ecuacién 5.28 (en
la figura 5.27 se ejemplific6 su comportamiento para Q= 4). El factor de reduccién por
sobrerresistencia R, decrece desde 2.5 hasta 2.0 (gréfica 5.6). De tal manera, el comportamiento del
factor Q’R/7 va creciendo con una pendiente muy pequeiia hasta que 7=T,, dado que el factor de
comportamiento sismico reducido Q’ y el factor de reduccién por sobrerresistencia R se
contraponen (figura 5.27).

Se propone sustituir nuevamente en la ecuacién 5.38, que es el limite propuesto para la
revisién de limitacién de dafios a elementos no estructurales, el valor del factor de comportamiento
sismico reducido O’ propuesto por el ANA para el intervalo T<T7, (ecuacién 5.27), como se muestra
en la siguiente expresién.

5 < 0028 (5.46)

(L e-1T
[H—\/ZTJR

Por otra parte, se podria demostrar que la ecuacién 5.47 es la expresién manipulada
planteada para satisfacer los requisitos de distorsién del método convencional (ecuacién 5.41) en la
que se ha sustituido el valor propuesto del factor de comportamiento reducido sismico Q’ para el
intervalo de periodo de la estructura 7<7,, despejada para el factor de comportamiento sismico Q.
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Ahora, sustituyendo la ecuacién 5.47 en la ecuacién 5.46, para buscar la relacién entre la
deformacién elastica O ; ava del ANA para satisfacer la deformacién por limitacién de dafios a
elementos no estructurales y la deformacién eldstica del método convencional dyc, después de
realizar manipulacidn algebraica, queda como sigue:

[l Lk (0.012-6,, )]R
T 5MC

a

Esta ecuacién es funcién del periodo dominante del modelo analizado T, de la deformacién
eldstica dyc con la que se satisface la revisién del andlisis del método convencional, del factor de
reduccién por sobrerresistencia R y del periodo fundamental del suelo T para definir el periodo 7, y
el factor £ (aunque como se habia comentado, sélo toma valores distintos a k= 0.35 en periodos
dominantes del suelo menores a 7,<'1.65 seg, que no son tan comunes).

Ahora, si se sustituyen valores de la deformacién eldstica del método convencional dyc que
satisfagan las distorsiones permisibles marcadas en ese andlisis (ecuacién 5.41) y tomando en
cuenta que la proporcién T/T, tomard sélo valores entre cero y uno, sin importar el periodo
dominante del terreno T; la ecuacién sélo dependerd del factor de comportamiento sismico Q
planteado en el método convencional.

Para respaldar el razonamiento anterior, se propusieron distintos valores tedricos de
distorsiones elésticas que satisficieran la revisién del método convencional en funcién de varios
periodos dominantes de estructuras supuestos, tal que la distorsién eldstica duc por el factor de
comportamiento sismico reducido Q’, que considera la proporcién 7/7,, es igual a 0.012, es decir, el
limite (ecuacién 5.41). Estas distorsiones se sustituyeron en la ecuacién 5.48 para obtener
distorsiones el4sticas analiticas esperadas para la revisién para la limitacién del dafio a elementos no
estructurales del ANA.

El comportamiento de estas distorsiones se presenta en la figura 5.40. Para la creacién de
esta gréfica se usé un factor de comportamiento sismico igual a Q= 4; es vélida para terrenos que
presenten un primer periodo fundamental del suelo igual o mayor a T,= 1.65 seg, tal que k= 0.35,
ubicados en la zona /11d con la que se defini6 el periodo T,= 1.175 seg.

Si se sustituyen valores muy pequefios de la proporcién T/T,, el valor del factor de
comportamiento sismico reducido Q’ del método convencional tiende a uno, tal que la distorsién
elastica, mediante la que se satisface el limite de distorsién permisible, tiende a dyc= 0.012. La
sustitucién en la ecuacién 5.48 de esta distorsiones eldsticas grandes del método convencional
origina que la distorsion elastica del ANA aumente asintGticamente al eje del origen. Con ello, se
puede afirmar que para proporciones T/T, pequefias se deja de cumplir que si el método
convencional satisface las restricciones de deformacién, ese mismo modelo pueda satisfacer las
restricciones en un andlisis usando el planteamiento del ANA.

Para definir el limite a partir del cual ambos razonamientos satisfacen con el mismo modelo
al limite las restricciones de deformacién, fue necesario hacer algunas observaciones adicionales en
funcién de la proporcién 7/T,, y se noté que entre mas grande sea el factor de comportamiento
sismico (,, serd vélido afirmar que si el modelo analizado con el método convencional cumple con
la distorsién permisible, el modelo analizado con el ANA satisface la revisién de distorsién por
limitacién de dafios en elementos no estructurales.
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Figura 5.40 Comportamiento de distorsiones elésticas para Q= 4, zona I1lb

En la tabla 5.16, se muestran los limites hasta el cual se cumple que si el modelo satisface el
planteamiento de anélisis del método convencional satisface el anélisis del ANA en funcién del
factor de comportamiento sismico . Para su obtencién, se propusieron valores de periodos
dominantes de la estructura, mediante los que se obtuvo el factor Q’R/7 y la distorsi6n eldstica que
satisfaga la revisién del método convencional en funcién la proporcién T/T, sustituyéndose en la
ecuacién 5.48 hasta encontrarse el limite expuesto en la tabla referida.

Tabla 5.16 Relaci6n entre las distorsiones para diferentes factores de comportamiento sismico Q

Q T R Q'R/7 1T, Distorsién Distorsién
(seg) eldstica (ANA) ineldstica (ANA)
1 0.12 2.315 0.3307 0.1021 0.1184 0.0392
1.5 0.098 2.3317 0.3566 0.0834 0.1111 0.0396
2 0.083 2.3442 0.3749 0.0706 0.1063 0.0398
3 0.064 2.3622 0.3996 0.0544 0.0997 0.0398
4 0.052 2.375 0.4154 0.0443 0.0960 0.0399

Note que los periodos dominantes de las estructuras asociados a este limite, son sumamente
pequefios, que no se esperan para estructuras de marcos de acero que requieran contraventeo. La
distorsi6n ineldstica esperada para el anélisis con el ANA se obtuvo con la ecuacién 5.48, a partir de
distorsiones elasticas propuestas en el andlisis del método convencional que satisfacen la restriccién
propuesta. El razonamiento ejemplificado ha sido considerando la zona /I/d; sin embargo, se hace
ver que se pueden realizar los equivalentes para el resto de las zonas para demostrar los intervalos
de periodos dominantes de la estructura para los cuales la revisién por limitacién de dafio a
elementos no estructurales se satisface por un modelo que satisface la revisién por deformacién por
el método convencional.

Para sustentar estos resultados, se analiz6 el modelo que satisfacia al limite las restricciones
por deformacién del planteamiento del método convencional, cuya configuracién se defini6 en la
tabla 5.14, usando la metodologia de andlisis propuesta en el Apéndice Normativo A.
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La distorsién el4stica mdxima que arroj6 el anélisis realizado, excitando el modelo con el
espectro propuesto en el ANA para un primer periodo dominante del suelo 7T,= 2.0 seg, resulté ser
igual a & gva= 0.002367 en el 10° nivel.

Conforme a este planteamiento, se debe multiplicar esta distorsién eléstica por el factor
Q’R/7= 1.6653 (use la figura 5.27 como referencia), que depende del primer periodo fundamental
de la estructura, tal que la distorsién ineléstica es igual a & 4va= 0.003942, es decir, que satisface la
distorsién permisible, como se esperaba, de acuerdo al razonamiento mostrado.

5.4.4.2 Revisién de seguridad contra colapso

La revisién descrita no es la dnica que solicita el ANA, como se habia comentado
anteriormente. Conforme a la revisién de seguridad contra colapso se solicita que las distorsiones
méximas en la estructura multiplicadas por el factor QR, no excedan las distorsiones permisibles de
entrepiso enunciadas en una tabla dentro del c6édigo. El caso de los modelos analizados debe
cumplir la ecuacién 5.43.

Se propone, como se realiz6 en el modelo de 15 niveles buscar una relacién entre la
distorsién elédstica que satisface al limite la restriccién de un planteamiento con el método
convencional y la distorsién eldstica que satisface la restriccién propuesta para la revisién de
seguridad contra colapso, considerando la ecuacién 5.41 y 5.43, como se muestra a continuacién:

Q—lT]

125 14+ =———
G2 ana < 1.25Q' _ [ i T,

Ouc OR OR

(5.49)

En la ecuacién anterior, se ha aceptado que el factor de comportamiento sismico reducido
Q’, toma el valor expuesto por tratarse del intervalo de periodos 7<7,. Conforme a la ecuacién
anterior, un modelo que satisface la restriccién propuesta en un anélisis con el método convencional
satisface la revisién por seguridad contra colapso del ANA si se cumple que 8, 4na/yc= 1 (porque
seria la misma distorsién), es decir:

e-17
125[”@1,) |

oF < (5.50)

Esta ecuacién es funcién del factor de comportamiento sismico Q, del periodo dominante
del suelo T; para definir el coeficiente k, pero es sensiblemente dependiente del periodo
fundamental de la estructura 7. Despejando para la proporcién 7/T, la ecuaci6n anterior queda:

[QR —IJ[ Jk ]Sl (5.51)

1.25 o-1) T

a

Debemos recordar que para el intervalo de periodos 7<T7,, la proporcién 7/T, s6lo puede
tomar valores entre cero y uno; por lo que la Unica forma en la que un modelo que satisface la
restriccién por deformacién lateral analizado con el método convencional satisfaga también la
revisién por colapso propuesta en el ANA es satisfaciendo la ecuacién 5.52.

1 [ Jk ]31 (5.52)

o<[QR—\
125 lo-1

- 142 -




Capitulo 5 Modelos analiticos

Es demostrable que, dado que el factor de reduccién por sobrerresistencia siempre serd
mayor a R22 y que el factor de comportamiento sismico siempre es Q= 1, que cada uno de los
multiplicadores de la ecuacién siempre serd mayor a uno, con lo que resulta que la revisién de
seguridad por colapso propuesta por el ANA siempre requerird mayor rigidez que las revisiones
andlogas.

En el caso del modelo propuesto (tabla 5.14) que satisface al limite la revisién del método
convencional, sometido al espectro propuesto en la metodologia de andlisis del Apéndice
Normativo A, se tuvo una distorsién eldstica en el décimo nivel igual a &, ans= 0.002367.

Conforme a este planteamiento, la distorsién eléstica se debe multiplicar por el factor QR=
8.044, donde el factor de reduccién por sobrerresistencia es igual a R= 2.011 para un primer
periodo fundamental igual a 7= 1.111 seg< T,= 1.175 seg, tal que la distorsién ineldstica es igual a
& ana= 0.0190>0.0150, es decir, que la revisién de seguridad contra colapso requiere mayor rigidez,
como se hizo ver en el procedimiento analitico anterior.

Un ejercicio interesante para la obtencién de un modelo que satisfaga la restriccién por
deformacion lateral de seguridad contra colapso del Apéndice Normativo A, es eliminar los dltimos
tres niveles del modelo de 15 niveles que satisface este requisito (tabla 5.13).

El primer periodo fundamental de la estructura de 12 niveles con las secciones transversales
propuestas fue igual a 7= 0.907 seg, lo que origina un factor de reduccién por sobrerresistencia
igual a R= 2.0498, tal que la distorsi6n ineldstica méxima que se present6 en el décimo nivel tiene
una magnitud & ; ava’= 0.01284<0.015, es decir, que a pesar de que el modelo original del que se
tomaron las secciones transversales cumple al Iimite esta misma revisién, la estructura resulta muy
rigida y aunque satisface la restriccién, no cumple con el objetivo de modelar al lfmite las
estructuras, por lo que es necesario restarle rigidez.

Después de realizar varios an4lisis, se logré obtener un modelo que satisfacia la restriccién
por deformacién de seguridad contra colapso al limite. En la tabla 5.17 se muestran las secciones
transversales mediante las cuales se obtiene tal condicién.

Tabla 5.17 Secciones del modelo de 12 niveles por seguridad contra colapso

Nivel Columna Trabe principal Trabe secundaria Contraviento
1 W 24"x306 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x5/8"
2 W 24"x306 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x5/8"
3 W 24"x306 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x5/8"
4 W 24"x192 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x"x5/8"
5 W 24"x192 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x1/2"
6 W 24"x192 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x1/2"
7 W 24"x131 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x1/2"
8 W 24"x131 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x1/2"
9 W 24"x131 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x3/8"
10 W 24"x94 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x3/8"
11 W 24"x94 W 18"x97 W 18"X76 OR 8"x8"x3/8"
12 W 24"x94 W 18"x97 W 18"x76 OR 8"x8"x3/8"

La estructura modelada por ser mas rigida presenté un primer periodo fundamental menor
al del modelo que satisface la revisién usando el andlisis propuesto en el método convencional, con
una magnitud igual a T;= 1.010 seg, mientras que el segundo y tercer periodo resultaron ser iguales
T,= 0963 seg y T;= 0.918 seg, respectivamente; todos ellos de translacién.
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La distorsi6n eldstica méxima se presenté en el décimo nivel igual a &, ava= 0.001847. El
factor de reduccién por sobrerresistencia para el periodo enunciado resulta ser R= 2.0297 (ecuacién
5.33); tal que la distorsién ineléstica del modelo es igual a & 4n4'=0.01499<0.015 (ecuacién 5.43).

En lo que respecta a los esfuerzos actuantes sobre el modelo, como se coment6 en apartados
anteriores, el disefio por desempeifio propuesto en el c6digo, conforme a los resultados obtenidos, se
rige por la rigidez lateral del modelo y no por las solicitaciones de elementos mecénicos sobre los
miembros que lo conforman.

La figura 5.41 presenta el comportamiento de los resultados de disefio que sobre las
columnas usando una férmula de interaccién, la figura 5.42 es la revisién de las trabes principales y
secundarias y, por ultimo, en la figura 5.43 se muestran los resultados para el caso de los
contravientos.
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Figura 5.41 Relacién de esfuerzos en Figura 5.42 Relaci6n de esfuerzos Figura 5.43 Relacién de
columnas en vigas esfuerzos en contravientos

5.5 Conclusiones

Se mostraron en este capitulo los planteamientos propuestos en las Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio por Sismo del 2004 y se hicieron reflexiones sobre el
comportamiento de algunas variables definidas en el c6digo.

Se discuti6 la conveniencia de subdividir la zona /Il en cuatro subzonas y se realizaron
esfuerzos encaminados en demostrar que los espectros de diseiio propuestos en la nueva versién de
las Normas envuelve el que se planteaba en el c6digo del 96. Ademads, se hizo notar que esta
subdivisién contempla la posibilidad de que se presenten aceleraciones del terreno mayores a las
establecidas en versiones anteriores de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo.

En lo referente al factor de reduccién por sobrerresistencia R, se hizo notar lo benéfico de la
inclusién del mismo en el Apéndice Normativo A en el proceso de anélisis de la estructura
planteado. De este factor se realizaron, adicionalmente, reflexiones en el sentido que estructuras
ubicadas en terrenos con periodos dominantes altos 0 muy pequeiios se asocian factores de
reduccién por sobrerresistencia R menores que aquellos ubicados en un intervalo 2 seg<7,<4 seg, lo
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que origina mayores cortantes dado que la sobrerresistencia es proporcional a la aceleraci6n
determinada para la obtencién de los espectros de disefio.

De lo anterior, se debe entender, conforme al razonamiento, que estructuras con periodos
fundamentales menores a 7<1.5 seg, ubicadas en suelos con estratos de arcilla importantes, tal que
su primer periodo fundamental se encuentre en el intervalo 2 seg<T;<4 seg, sin importar su sistema
de estructuracién y ductilidad, se les asociar4 una menor sobrerresistencia que aquellas ubicadas en
terreno firme, terrenos de transicién o aquellos terrenos con periodos dominantes sumamente altos
(apartado 5.1.3 de este trabajo).

Por otra parte, se modelaron dos edificios regulares de 15 y 12 niveles, de 52.5 m y 42 m,
respectivamente; con caracteristicas geométricas, sistema estructural y carga actuante equivalente.
A través de un largo y complejo procedimiento, se determiné que el sistema estructural y con una
configuracién funcional, prictica y estructuralmente viable, consiste en marcos de acero dictiles
con contravientos concéntricos para resistir la excitacién lateral por sismo.

Durante el proceso de disefio, se discuti6 la influencia de considerar la distorsién tangencial
(que considera el desplazamiento en el eje global X y Y) para estudiar con mayor certeza el
comportamiento de la estructura. Ya que como se dejé entrever, el control de las distorsiones
horizontales pudiera no evidenciar el comportamiento de un entrepiso como cuerpo rigido asociado
a distorsiones tangenciales pequedas.

Las estructuras se ubicaron en la zona [IIb para asociarlos a las mayores demandas de
aceleraci6n propuestas en el c6digo, con un factor de comportamiento sismico igual a Q= 4, y se
disefiaron de tal forma que los modelos se asociaron a distorsiones que satisficieran las restricciones
por desplazamiento lateral al limite, considerando que los elementos no estructurales estuvieran
desligados de la estructura.

Al respecto, se demostré que el sistema de marco dominaba sobre los contravientos, tal que
fuera posible considerar un factor de comportamiento sismico Q= 4, bajo el criterio del método
convencional. Sin embargo, se hizo notar que el Apéndice Normativo no hacfa distincién sobre el
sistema que domina, de manera que se eligi6 clasificar la edificacién como un sistema con marcos
con contraventeo concéntrico y no como un sistema de marcos dictiles que es el que est4 asociado
al 0= 4. Ademés, se hizo notar que proponer una restriccién de desplazamiento lateral mas bajo que
el propuesto para edificaciones de marcos de acero dictiles permitiria realizar comparaciones més
interesantes contra el planteamiento del método convencional y mostrar la inconsistencia teérica
evidenciada.

Adicionalmente, se dedicaron esfuerzos en hacer reflexiones sobre la importancia de
realizar andlisis que tomen en cuenta la excentricidad accidental, como los que solicita la nueva
versién de las Normas Técnicas. En lo referente a este apartado, durante la exposicién de los
resultados obtenidos de los andlisis con excentricidad accidental dindmica y estdticamente, se
realiz6 una sugerencia sobre lo ambigua redaccién del apartado aplicacién y las importantes
divergencias entre métodos aplicados, donde se sustenté que debe aplicarse un andlisis estdtico, a
pesar de estarse realizando un anilisis dindmico, desplazando en #0.10b las cargas concentradas en
uno de los ejes principales, mientras que en otro debe permanecer en el origen. En los modelos
analizados, se demostré que mover la carga en ambos ejes es una condicién de carga que rige el
disefio, por lo que definir de manera adecuada la aplicacién del andlisis requerido dentro del cédigo
es fundamental, ya que regir4 el disefio final.

Por otra parte, se realiz6 una comparacién entre los cortantes obtenidos mediante la
aplicacién de un andlisis modal espectral y los que se obtienen considerando un andlisis estatico.
Los resultados, mostrados graficamente, indican que para estructuras menores a 31 m, los cortantes
obtenidos con el método estatico envuelven el cortante dindmico sin sobrevaluarlos. Superado este
nivel, dependiendo de la flexibilidad del modelo, la diferencia entre ambos criterios de anélisis
puede aumentar en proporcién a la altura, y para estructuras més altas, los resultados obtenidos con
un andlisis estatico pueden ser menores a los cortantes obtenidos mediante un andlisis dindmico,
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asocidndose a mayores diferencias entre ellos en los niveles superiores o en los niveles cercanos a la
base de la estructura.

Sin embargo, estos resultados, ademds de ser aplicables Ginicamente a una estructura regular
de acero con marcos con contraventeo concéntrico, no siguen procesos lineales interpolables, por lo
que no se puede inferir sobre el acierto o desacierto de la reduccién del limite en la nueva versién de
las NTCS, en funcién de la altura a partir de la cual debe aplicarse alguno de los métodos. Las
reflexiones presentadas dejan entrever la necesidad de realizar mas andlisis de modelos semejantes
con distintas alturas y de diferentes sistemas estructurales mediante los cuales se puedan fijar
limites para la aplicacién del método dindmico forzosamente dependiendo de estas variables.

El andlisis de la estructura de 15 niveles present6 un primer periodo fundamental, que ubicé
al modelo en el intervalo 7, < T < T,. Inicialmente, se propuso un modelo que satisficiera las
restricciones por deformaci6n lateral del método convencional al limite, cuyo disefio quedé regido
por la revisién estatica por excentricidad accidental. A través de reflexiones analiticas se demostré
que siempre que un modelo satisfaga este requisito, esa misma estructura sometida a la metodologia
de andlisis propuesta por el ANA, también satisface las restricciones propuestas para la revisién de
la limitacién de dafios a elementos no estructurales, para el mismo factor de comportamiento
sismico Q. Asimismo, se demostr6 que analiticamente ese mismo modelo, que satisface los
requisitos propuestos en el método convencional, no satisface los requisitos por deformacién lateral
de la revisién de seguridad contra colapso, independientemente del periodo dominante del suelo T
y del factor de comportamiento sismico Q. Estas observaciones se respaldaron con la aplicacién de
las metodologias de an4lisis al modelo de 15 niveles, mediante las cuales se demostré su
consistencia.

En lo referente a una estructura cuyo primer periodo fundamental se ubique en el intervalo
de periodos T<T,, se comprobé analiticamente, con el respaldo del modelo analizado de 12 niveles,
que una estructura que cumple el andlisis propuesto por el método convencional al limite las
restricciones por deformacién lateral, satisface el requisito para la limitacién de dafios a elementos
no estructurales del Apéndice Normativo A; sin embargo, este modelo tampoco tiene la rigidez
necesaria para satisfacer la revisién de seguridad contra colapso, por lo que fue necesario proponer
un modelo con secciones transversales mds robustas. De igual forma, se respaldé con la aplicacién
de ambas metodologfas de andlisis al modelo de 12 niveles, las conclusiones analiticas descritas,
con lo que se demostré la consistencia de las reflexiones generadas.

Note que el procedimiento expuesto se aplic6 a marcos dictiles de acero con contraventeo
concéntrico; sin embargo, las conclusiones generadas a partir de los razonamientos analiticos
pudieran aplicar para marcos de acero con contraventeo excéntrico, los cuales a pesar de tener un
limite por deformacién lateral 25% més grande que los de su andlogo concéntrico, siguen
requiriendo mayor rigidez para que un modelo analizado con el método convencional satisfaga los
requisitos de seguridad contra colapso.

Por otra parte, a lo largo de los razonamiento analiticos sobre las restricciones por
deformacién lateral, se usé el anilisis propuesto por el método convencional como censor para
compararlos con las metodologias planteadas en el Apéndice Normativo A. Sin embargo, no se
dedicaron esfuerzos encaminados a definir intervalos de periodo dominantes de las estructuras para
los cuales rija alguno de las revisiones propuestas, ni se observé la relacién entre la revisién para la
limitacién de dafio a elementos no estructurales y el limite de seguridad contra colapso del ANA,
dado que el objetivo principal del capitulo era obtener modelos que satisficieran los requisitos al
limite. Aunque esto no se llevé a cabo, las conclusiones generadas dejan entrever la posibilidad de
definir el criterio que domina, en funcién del factor de comportamiento sismico Q, de la regularidad
de la estructura y del sistema estructural, lo que requerird una importante cantidad de modelos para
sustentar las conclusiones analiticas.

Adicionalmente, se hace notar que en ninguno de los modelos analizados, el disefio final se
rigié por la resistencia de las secciones transversales seleccionadas o el nivel de esfuerzos asociada
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al modelo, sino la restriccién por desplazamiento lateral. Este aspecto fue ain mds sensible en el
caso de los modelos analizados siguiendo una metodologia de disefio por desempeiio, como la
planteada en el Apéndice Normativo A. Este aspecto debe estar muy relacionado a que el
Reglamento solicita se considere la distorsién horizontal Unicamente para satisfacer los requisitos
por deformacién lateral que obliga a considerar secciones mds robustas que podrian estar asociadas
a distorsiones tangenciales pequeiias, como se discuti6 anteriormente.

A lo largo de los andlisis presentados se realizaron esfuerzos para demostrar que la
interpolacién de los resultados obtenidos entre los distintos modelos con diferentes condiciones no
es vdlida, ya que los resultados arrojados no siguen una relacién lineal, ni se vislumbra
proporcionalidad alguna, sino que depende de las condiciones especificas de las estructuras y la
respuesta particular de cada sistema ante excitacién lateral.

Una préctica comun para tener una idea del periodo dominante de edificios con marcos de
acero, que arroja resultados aceptables sin necesidad de realizar anélisis complejos, consiste en
multiplicar la altura del edificio por T= 0.10h. En el caso de los modelos estudiados, esta filosofia
no es aplicable, dado que se trata de marcos contraventeados. Con base en los resultados obtenidos,
es hace notar que el periodo dominante de los modelos resulté ser aproximadamente igual a 7=
0.088h, con lo que se obtienen periodos que se acercan al periodo fundamental de la estructura con
una aproximacién de hasta 5% del periodo real. En el caso de los marcos contraventeados
modelados con un anélisis de disefio por desempefio, dado que, como se demostrd, son estructuras
que requieren mayor rigidez para satisfacer los requisitos por deformacién lateral planteados en el
cédigo, el periodo fundamental aproximado para tener un porcentaje de error menor a 5% del
periodo real se consigue aplicando 7= 0.082h. Evidentemente, estas aproximaciones se
establecieron a partir de un nimero muy limitado de modelos contraventeados de acero, por lo que
serd necesario realizar mayores esfuerzos para poder generalizar estos planteamientos, por lo que
estas observaciones deben considerarse con las reservas que cada caso amerite.
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Analisis estiticos no lineales

En el capitulo anterior se discutieron y mostraron los resultados de los anélisis de aplicar el
procedimiento propuesto por el método convencional del anilisis dindmico de las Normas Técnicas
Complementarias para el disefio Sismico del 2004 y el planteamiento del Apéndice Normativo A,
aplicado a dos modelos de 12 y 15 niveles regulares con base en marcos diictiles de acero con
contraventeo concéntrico.

Adicionalmente, el disefio final de los modelos se asoci6 con las mayores distorsiones
méximas permitidas en cada uno de los criterios estudiados, de tal forma que se obtuvo un modelo
que satisface al limite las restricciones por deformacién del método convencional y otro, que resulté
mas rigido, que satisface las restricciones analogas propuestas en el Apéndice Normativo A del
disefio por desempefio para ambos edificios (12 y 15 niveles).

En este capitulo se presentan los resultados de anélisis estiticos no lineales de los modelos
ante cargas laterales mon6tonas crecientes usando el programa DRAIN-2DX (Prakash et al., 1993)
y anélisis de disefio al limite simplificado, cuyo objetivo era identificar el acelerograma asociado al
sismo de disefio para el que se obtendrfan los resultados més atractivos en los anélisis dindmicos
que se discuten en el capitulo 7.

6.1 Diserio al limite

En el caso de los anilisis del método energético, se propuso realizar un disefio al limite de
cada uno de los modelos que considerara distintas combinaciones de miembros articulados que
formaran el mecanismo de falla. Los razonamientos implantados se fundamentan en el principio de
trabajo virtual, donde el trabajo interno de la estructura (por la presencia de articulaciones
plasticas), debe equilibrar al trabajo externo, a partir de una distribucién de las cargas sismicas que
en este trabajo estan determinadas con el método estatico de las Normas Técnicas.

6.1.1 Sustento tedrico

Mediante la compatibilidad del desplazamiento de fluencia, es posible demostrar que el
méximo factor de carga A para cada configuracién de falla de las articulaciones plasticas modeladas
se consigue considerado la ecuacién 6.1 (Tena, 2003).

S M6, =AY Fa, ©.1)
=l i=]

donde n es el nimero de niveles, M; el momento en estudio del nivel {, g es la curvatura
virtual en el nivel i, F; la carga externa aplicada en el nivel i y 4; el desplazamiento inducido en el
nivel i del modelo estudiado. De la ecuacién anterior, se puede razonar que el trabajo interno debido
a la deformaci6n de los elementos resistentes es igual al trabajo externo que desarrollan las fuerzas
externas por un factor de carga 4 que nos determine la magnitud de las fuerzas laterales que
conducen a la estructura al mecanismo de falla supuesto para cada marco en estudio. Estudiando
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distintos mecanismos, se llega a definir el més probable de falla, que seré aquel que nos conduzca al
menor valor del cortante basal para las estructuras en estudio.
En el caso de las vigas la articulacién pléstica se model6 considerando el momento pléstico
M, de la seccién transversal por nivel dependiendo del modelo estudiado, conforme a la ecuacién
6.2.
M,=ZF, (6.2)

donde Z es el médulo de seccién pléstico sobre el eje principal de la seccién propuesta para
cada modelo y F es el esfuerzo de fluencia igual a F\,= 2,531 kg/cm®, ya que las vigas se modelaron
con acero tipo A-36.

Los contravientos se modelaron a compresién considerando la carga critica de pandeo P,
(ecuacién 6.3), dependiendo de la seccién trasversal por nivel para cada edificio, con un médulo de
elasticidad igual a E= 2,038,900 kg/cm2 y un factor de longitud efectiva igual a k= 1.00 en todos
los casos.

2
p="El ay (6.3)
cr (kL)2 sJ Yy

En la ecuaci6n anterior, / es el momento de inercia de la seccién estudiada y L la longitud del
elemento que resultaba en todos los casos igual a L= 5.31 m a ejes.

La articulacién por tensién se consideré con el producto del 4rea transversal total del
elemento por el esfuerzo de fluencia igual a Fy= 2,531 kg/cm2, dado que los elementos se
modelaron considerando un acero tipo A-36.

El caso de las columnas requirié de un razonamiento més detallado, dado que la presencia de
fuerza normal en la seccién transversal hace que la resistencia a flexién disminuya. Este efecto
origina que al plastificarse totalmente la seccién, los vohimenes de esfuerzos a tensién y
compresién no son iguales, como en el caso de la flexién pura, puesto que las fuerzas interiores
deben ser equivalentes a un par y una fuerza axial.

Este momento plastico reducido por fuerza axial M,, se obtiene utilizando las condiciones de
equivalencia de los sistemas de fuerzas exteriores e interiores en la seccién transversal en estudio.
Especificamente en elementos de seccién transversal [ o H, como los de los modelos en estudio, con
fines practicos pueden considerarse las expresiones 6.4 y 6.5 con buena precisién para el caso en el
que la flexién se presente alrededor del eje de mayor momento de inercia (De Buen, 1982).

0<P/P,<0.15 My= M, (6.4)

0.15P, <P<P, M =1.18[1—£]M (6.5)
pc P 14

y

En el caso de que la flexién se presente alrededor del eje de menor momento de inercia se
pueden aceptar las siguientes expresiones idealizadas con una excelente aproximacion.

0<P/P,<0.40 M= M, (6.6)

2
0.40P, < P<P, M, =119 1—[*J M, (6.7)
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En las expresiones anteriores P, es la carga de fluencia producto del 4rea de la seccién
transversal A, por el esfuerzo de fluencia del elemento F), recuerde que las columnas se modelaron
con acero tipo A-50, con un esfuerzo de fluencia igual a F,= 3,540 kg/cm?.

Por otra parte, la carga axial P se model6 como la carga muerta més la carga viva accidental
sobre las columnas. Dada la orientacién de las trabes secundarias esta carga axial no resulté
simétrica (ver figura 6.1), dando como resultado la necesidad de incluir en el modelado de los
mecanismos de falla, las cargas para cada columna por nivel para cada modelo.

Adicionalmente, los resultados obtenidos incluyen la variacién de la orientacién de la
direcci6n principal de las columnas (ver figura 6.2) dependiendo del marco estudiado y la direcci6n

global.
<AB 800 @ 800 E(? 800 @ 800 ?

Trabe pringipal
" _Coptravigntos

-t

Coptravigntos

T T T T P

\Trabe secundaria
A . i A
Q_thruv entoa
L E
Trabe principsl
Figura 6.1 Isométrico de un nivel tipo Figura 6.2 Planta tipo de modelos analizados

6.1.2 Mecanismos de falla modelados

Se propuso estudiar el mecanismo de falla propuesto en las Normas Técnicas y los
mecanismos de falla de pisos débiles para cada uno de los entrepisos, articulando las columnas en
ambos extremos y contravientos del nivel débil, asi como las columnas en la base del marco. En la
figura 6.3 se muestra un marco perimetral con un piso intermedio débil para uno de los modelos de
15 niveles; debe tenerse en cuenta que alguno de los marcos internos no cuentan con contravientos
o su posicién difiere a la mostrada en la figura, por lo que el esquema mencionado debe
considerarse Gnicamente con fines ilustrativos para referir el mecanismo de falla comentado.

Por otra parte, se consideré valioso considerar un mecanismo de falla con vigas débiles y
columnas fuertes, que es el propone el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal. En este
modelo se articularon las columnas en la base de la estructura, todas las trabes en ambos extremos y
los contravientos, como se muestra en la figura 6.4 para el marco central en uno de los modelos de
12 niveles.

Una vez que se aplicaron los razonamientos expuestos a cada uno de los mecanismos de falla
modelados se obtuvieron los factores de carga A, que representan el aumento del cortante por nivel
que toma el marco estudiado; es decir, representa la carga verdadera por cortante que toma cada
marco por nivel como se indica en la ecuacién 6.8.

Fver = /,{’IF: (68)
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donde F,,, es la carga por cortante real que toma el nivel i del marco estudiado para el
mecanismo de falla modelado, A; el factor de carga obtenido en el nivel i para ese mismo
mecanismo de falla y F; el cortante obtenido por el método est4tico para el nivel i.

AN\ ERNAN ~.\//\ ,x' A ~ K‘ /\\" NSRS

Figura 6.3 Mecanismo de falla con piso intermedio  Figura 6.4 Mecanismo de falla viga débil-columna
débil en marco perimetral (15 niveles) fuerte en marco central (12 niveles)

Ahora, el cortante basal V; del marco estudiado j resultard de la suma de los cortantes
obtenidos de cada nivel como lo indica la ecuaci6n 6.9.

v,=SF, (6.9)
i=l

donde el cortante basal del marco j serd la sumatoria de las cargas reales por cortante desde el
nivel 1 igual a uno hasta n, donde 7 es el niimero de niveles.

Entonces, resulta intuible que el cortante basal V, en cada una de las direcciones principales
de la estructura resultara de la aplicacién de la ecuacién 6.10.

W=Z% (6.10)

donde el cortante basal V, resulta de la sumatoria del cortante basal por marco V; desde el
marco j igual a 1 hasta m, donde m es el mimero total de marcos.

Con la aplicacién del laborioso pero sencillo razonamiento a cada uno de los mecanismos de
falla, se obtuvieron los factores de carga A, que representa el aumento del cortante por nivel que
toma el marco estudiado; entonces, el cortante basal V; de cada marco j resultard como la suma de
los cortantes obtenidos en cada nivel y asf es posible obtener el cortante basal V,, de los mecanismos
de falla estudiados en cada direccién principal. Adicionalmente, podria demostrarse que el
coeficiente sfsmico ¢ por direccién esta definido conforme a la ecuacién 6.11.

Vs
W

total

c= (6.11)

donde c es el coeficiente sismico por direccion, V, el cortante basal en esa direccién para el
mecanismo de falla modelado y W, €l peso total de la estructura estudiada.
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En el capitulo anterior, se realizaron las reflexiones necesarias para determinar el peso total
de cada uno de los modelos estudiados. En la tabla 6.1, se enuncian el peso total de las cuatro
estructuras modeladas, que incluyen peso propio de los elementos finales en cada disefio y carga
viva en toneladas.

Tabla 6.1 Peso total de los modelos estudiados

Nombre del Descripcién del modelo Peso total

modelo (ton)
MCI15 Meétodo convencional de 15 niveles 9,825.91
ANA1S Apéndice Normativo A de 15 niveles 10,132.46
MCIi2 Método convencional de 12 niveles 7,660.04

ANAI2 Apéndice Normativo A de 12 niveles 7,855.39

Para tener un manejo més simple de los modelos estudiados se propone usar el nombre MC
cuando se trate de un andlisis realizado con el método convencional de las Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio por Sismo, que se refiere al anélisis modal espectral clésico, y el
nombre ANA cuando sea un modelo analizado con el planteamiento propuesto en el Apéndice
Normativo A. Ademds, el nombre del modelo llevar4 el mimero de niveles del edificio estudiado y,
por 1ltimo, en caso de ser necesario la direccién estudiada.

6.1.3 Exposicién de los resultados

En la tabla 6.2 se enuncian los coeficientes sismicos obtenidos con la aplicacién de los
razonamientos mostrados, para cada direccién global en funcién del mecanismo de falla propuesto.
Note ademds, que se muestran también los resultados del modelo, con la misma configuracién pero
disefiado con los lineamientos del Apéndice Normativo A con un periodo dominante del suelo igual
a Ti= 2.00 seg. Este modelo (ANA), como se recordar4, fue también disefiado intentando satisfacer
al limite las restricciones por desplazamiento lateral.

El modelo disefiado con el método convencional (MC) se ubicé en la zona /IIb con un
coeficiente sismico igual a c= 0.45; es decir, un coeficiente sismico reducido igual a ¢,= 0.1125,
considerando un factor de comportamiento sismico Q= 4 y Q’= 4. En la tabla, los coeficientes
sismicos se presentan reducidos por el factor de comportamiento sfsmico, el que se incluyé en las
cargas sismicas estdticas para la determinacién del trabajo externo. Conforme al planteamiento del
Apéndice Normativo A, cuando el periodo del suelo es igual a 7,= 2.00 seg. el coeficiente sismico
es igual a c= 1.20. Si el factor de comportamiento sismico elegido es Q= 4, el factor de
comportamiento sismico reducido igual a Q’= 6.07, lo que implica que el coeficiente sismico
reducido para el modelo disefiado con el ANA es igual a ¢,= 0.1976.

Note, que ninguno de los mecanismos de falla considerados reporta un coeficiente sismico ¢
menor al coeficiente sismico reducido de cada criterio de anélisis (¢,= 0.1125 para MC; ¢,= 0.1976
para ANA). En la figura 6.5, se presentan graficados los coeficientes sismicos por nivel de los
mecanismos de falla considerados en los modelos de 15 niveles en ambas direcciones. Es necesario
ser cuidadoso con la interpretacién del esquema mencionado, ya que la variacién del coeficiente
sismico entre los niveles, no implica que éste varie con relacién a la altura, sino es una
representacién de la magnitud del coeficiente sismico alcanzada en el modelo con mecanismo débil
en ese nivel.
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Tabla 6.2 Coeficientes sismicos ¢ obtenidos en los modelos por mecanismo de falla

Mecanismo de falla MCI15 ANALS MCI2 ANAI2

X Y X Y X Y X Y
Viga débil-columna fuerte  0.2349 0.2337 03952 0.3937 0.1569 0.1560 0.2330 0.2316
Primer piso débil 0.1989 0.1866 0.2960 0.2841 0.1817 0.1677 0.2675 0.2449
Segundo piso débil 0.2355 0.2162 0.3325 03137 0.1991 02018 0.3336 0.2976
Tercer piso débil 0.2366  0.2165 0.3366 0.3141 0.2258 0.2023 0.3361 0.2983
Cuarto piso débil 0.1992 0.1883 0.3072 0.2941 0.1905 0.1763  0.2807 0.2573
Quinto piso débil 0.2011 0.1896 0.3096 02945 0.1787 0.1630 0.2643 0.2388
Sexto piso débil 0.1830  0.1708 0.2749 02601 0.1821 0.1650 02692 0.2418
Séptimo piso débil 0.1783 0.1672 02641 0.2522 0.1697 0.1547 0.2442 0.2234
Octavo piso débil 0.1815 0.1695 0.2683 0.2556 0.1776  0.1597 0.2520 0.2289
Noveno piso débil 0.1853 0.1723 0.2735 0.2597 0.1635 0.1465 0.2360 0.2106
Décimo piso débil 0.1787 0.1679 0.2688 0.2570 0.1515 0.1373  0.2250 0.2017
Onceavo piso débil 0.1589 0.1470  0.2313 0.2185 0.1604 0.1448 0.2377 0.2127
Doceavo piso débil 0.1647 0.1516 02393 0.2254 0.1939 0.1549 0.2544 0.2275
Treceavo piso débil 0.1612 0.1492 02414 0.2285 - - - -
Catorceavo piso débil 0.1690 0.1563  0.2529 0.2394 - - - -
Quinceavo piso débil 0.1788 0.1653 0.2676 0.2533 - - - -

Con base en estos resultados, el mecanismo de falla asociado a las Normas Técnicas
(columna fuerte — viga débil — contraviento débil) no rigi6 el disefio, ya que los mecanismos de piso
débil presentan coeficientes sismicos de menor magnitud; siendo la direccién global Y la que
resulté mas débil.
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Figura 6.5 Coeficientes sismicos obtenidos en los modelos de 15 niveles
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Conforme a los resultados, el menor coeficiente sismico se presenta en el mecanismo de falla
del onceavo piso débil, lo que implica que el colapso se presentarfa, en teorfa, en cuanto el cortante
sismico actuante en la direccién global Y rebase 0.1470 veces el peso total de la estructura (que
asciende a 9,825.91 ton). Es decir, el médximo cortante que resiste el modelo estd asociado a un
coeficiente sismico 30.67% mayor al coeficiente sismico reducido de disefio igual a Cyna un=
0.1125. Por lo tanto, la sobrerresistencia nominal esperada en este caso es R,= 1.307, que es muy
baja, dado que tomando exclusivamente la asociada al factor de carga (Fc= 1.10) y el inverso del
factor de resistencia Fg para una falla a flexién (1/0.90), se espera una resistencia adicional de R,=
1.220, sin tomar en cuanta otros factores como el uso de secciones tipo.

Los modelos disefiados con los criterios del Apéndice Normativo A (ANALS) tienen un
comportamiento similar, donde la direccién global Y es la mds débil del modelo y que los
mecanismos de piso débil se presentarian teéricamente antes que el mecanismo de falla asociado a
las Normas Técnicas.

Ahora, en el caso de los modelos analizados con el Apéndice Normativo A, el aumento de
rigidez, a partir de las secciones transversales de los elementos que conforman los edificios,
ocasiona que la capacidad de absorber las solicitaciones impuestas aumente, con lo que aumenta el
trabajo interno y, por tanto, el factor de carga A, debe ser por esta raz6n, que en todos los casos los
coeficientes sismicos obtenidos de los modelos con el Apéndice Normativo A (ANAI1S) son
mayores a los del edificio modelado con el método convencional (MC15).

El menor coeficiente sismico del modelo ANA1S se presenta en el mecanismo de falla con el
onceavo piso débil en la direccién global Y con una magnitud igual a ¢,;;= 0.2185. Es decir, que el
modelo soportar4 teéricamente 0.2185 veces el peso total de la estructura (que asciende a 10,132.46
ton). Este coeficiente resulta ser 1.106 veces mayor que el coeficiente sismico reducido de disefio
igual a c,on p= 0.1976. Es obvio para este disefio que la sobrerresistencia obtenida para este
mecanismo de falla es demasiado bajo, menor a la que se espera adicionalmente por el uso de
factores de carga F¢ y de reducci6n de resistencia (R,= 1.220), lo que indica que es un mecanismo
fragil no deseado.

Por tltimo, note que en los modelos estudiados, los resultados parecen ser poco sensibles a
los cambios de seccién de las columnas (cada tres niveles), pero el cambio de seccién en los
contravientos (cada cinco niveles), parece influir en que el mecanismo de piso débil en el onceavo
nivel predomine.

Los coeficientes sismicos ¢ obtenidos en los modelos de doce niveles se han graficado y se
exponen en la figura 6.6. Note que los resultados guardan congruencia al sefialar a la direccién Y
como la m4s débil.

El mecanismo del décimo piso débil es el que rige con un coeficiente sismico en el modelo
MCI12Y igual a c,;0= 0.1373, lo que implica que el modelo soporta una sobrerresistencia tedrica
nominal esperada igual a R,= 1.22, ya que el coeficiente de disefio es c;= 0.1125. Mientras que el
modelo ANAI12Y reporta un coeficiente en el mecanismo del décimo nivel igual a c,;0= 0.2017, que
implica una sobrerresistencia nominal de apenas R,= 1.02, ya que el coeficiente sismico de disefio
propuesto en el Apéndice Normativo A es igual a cans= 0.1976. Es decir, que si la resistencia
minima esperada es igual a R,= 1.22 de considerar el factor de carga y resistencia, en ambos
modelos se presentaran mecanismos de falla fragiles no deseados.
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Figura 6.6 Coeficientes sismicos obtenidos en los modelos de 12 niveles

6.2 Andlisis ante carga lateral monétona creciente (pushover)

Antes de realizar los andlisis dindmicos no lineales, se realizaron an4lisis est4ticos ante carga
lateral mon6tona creciente para intentar determinar las excitaciones dindmicas que pudieran ofrecer
resultados m4s interesantes de los modelos estudiados.

Ademés, se reflexioné sobre influencia en los resultados de realizar el andlisis no lineales de
cada uno de los marcos independientes en cada direccién (sumando los efectos) y el andlisis de los
marcos continuos unidos con elementos rigidos, como se muestra a lo largo de este capitulo.

6.2.1 Andlisis de los marcos independientes del modelo disefiado con el método convencional

En los andlisis estticos se utilizaron patrones de carga lateral asociadas al mecanismo de
viga débil — contraviento débil — columna fuerte, que se denomina como método convencional por
ser el asociado a un disefio conforme a las Normas Técnicas Complementarias, asi como otro patrén
de carga lateral idéntico al utilizado en los andlisis al limite para el mecanismo de onceavo piso
débil, por ser el que rigi6 el criterio con los anélisis al limite.

En la figura 6.7 se presenta el comportamiento normalizado de la distribucién de cargas
propuestas F con las que se excitaron los modelos, normalizadas con respecto al cortante basal de
cada mecanismo de falla V,. La figura debe observarse con las reservas adecuadas, ya que aunque
las cargas laterales asociadas al mecanismo de colapso de las Normas Técnicas no envuelven
completamente al mecanismo del piso 11 débil, no implica que la magnitud de esas fuerzas laterales
sean mayores, sino que en la grifica busca mostrar al lector la distribucién de cargas estéticas

laterales que se fueron aplicando al modelo con incrementos de magnitud controlada hasta el
colapso a los modelos estudiados.
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En este apartado se presentan los resultados de andlisis estdticos no lineales ante cargas
laterales monétonas y crecientes con el programa DRAIN-2DX (Prakash et al., 1993), para estudiar
el comportamiento de los modelos incluyendo los efectos P-A y sin incluirlos en contravientos y
columnas.

En los andlisis se utilizaron patrones de carga lateral asociadas al mecanismo de viga débil —
contraviento débil ~ columna fuerte, que se denomina como método convencional por ser el
asociado a un disefio conforme a las Normas Técnicas Complementarias, asf como otro patrén de
carga lateral idéntico al utilizado en los andlisis al limite para el mecanismos de onceavo piso débil,
por ser el que rigi6 bajo este criterio.

6.2.1.1 Instantdneas de fluencia

A continuacién, se presentan graficamente la ubicacién de las articulaciones en los anélisis
realizados por marco. Dado que el marco E tiene la misma configuracién que el marco A (vea la
figura 6.2), los resultados presentados se concentran tinicamente en estos primeros cuatro marcos.
Algo similar se dispuso en la direccién global X, donde los marcos 1 y 5 son iguales.

En la figura 6.8 se muestran con una esfera la magnitud y ubicacién de las articulaciones
plasticas en el marco A presentadas en los andlisis realizados en el dltimo paso del andlisis, que se
limit6é a 100 redistribuciones de carga por paso con un incremento de carga del 0.005. Las
articulaciones graficadas se normalizaron respeto al mayor giro (o extensién o contraccifn)
presentado en cada tipo de elemento; es decir, la esfera de mayor tamafio representa la articulacién
con un didmetro igual a uno en las trabes, en las columnas y en los contravientos (extensién o
contraccion), tal que el resto de las articulaciones tendrdn un didmetro menor, aunque no implica
que la magnitud de las articulaciones en esos tres grupos de los elementos se comparable. Esta
presentacién obedece a que la magnitud de algunas rotaciones en trabes y columnas resultaba tan
grande en comparacién con las anélogas, que obligaba a que el didmetro del resto de las esferas
resultaran con un didmetro tan pequeiio que resultaban poco apreciables.
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En las figuras 6.9, 6.10 y 6.11 se presenta las articulaciones del marco B, marco C y marco D
de los cuatro andlisis realizados. Mientras que en las figuras 6.12, 6.13, 6.14 y 6.15 se presentan las
gréficas correspondientes a los marcos 1, marco 2, marco 3 y marco 4, respectivamente.

Método convencional sin P-4 Método convencional con P-4 Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-4
Figura 6.8 Articulaciones en los andlisis del marco A en el iiltimo paso

L J
[ 4

Método convencional sin P-4 Método convencional con P-A  Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-4
Figura 6.9 Articulaciones en los andlisis del marco B en el dltimo paso

AN

Método convencional sin P-4  Método convencional con P-4  Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-A
Figura 6.10 Articulaciones en los andlisis del marco C en el dltimo paso
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1 e |
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Método convencional sin P-A  Método convencional con P-4  Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-4
Figura 6.11 Articulaciones en los andlisis del marco D en el dltimo paso

+

Meétodo convencional sin P-4 Método convencional con P-4 Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-A
Figura 6.12 Articulaciones en los anélisis del marco 1 en el dltimo paso

Método convencional sin P-4  Método convencional con P-4  Piso 11 débil sin P-A Piso 11 débil con P-4
Figura 6.13 Articulaciones en los andlisis del marco 2 en el iltimo paso
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Método convencional sin P-4  Método convencional con P-4 Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-4
Figura 6.14 Articulaciones en los an4lisis del marco 3 en el Gltimo paso

L d

AN

Método convencional sin P-4  Método convencional con P-4  Piso 11 débil sin P-4 Piso 11 débil con P-4
Figura 6.15 Articulaciones en los anélisis del marco 4 en el ltimo paso

Con base en las gréificas, en la mayoria de los casos analizados, la descarga de los
contravientos en pisos intermedios sobre las columnas originé una redistribucién de carga que a la
postre originé que la columna se articulara en ambos extremos, ocasionando un mecanismo
completo con la columna y diagonales articuladas.

En general, las trabes presentaron rotaciones plésticas de poca magnitud y no se presentaron
casos en los que se plastificaran el extremo inferior de las columnas de la planta baja. Note también,
que la distribucién de cargas para el onceavo piso débil, que conforme a razonamientos previos era
critica, no form¢ las articulaciones esperadas en dicho nivel.

Con base en las instantdneas de fluencia ineldstica mostradas, se aprecia que el mecanismo de
colapso de los marcos es originado por mecanismos de colapso locales, normalmente asociados al
pandeo de contravientos, y no a los mecanismos globales de colapso como los considerados en los
andlisis al limite.

6.2.1.2 Distorsiones

En las siguientes figuras se muestra la distorsién de los cuatro andlisis realizados en ambas

direcciones con y sin incluir el efecto P-A Con excepci6én de los marcos A, marco | y marco 4
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(figuras 6.16, 6.20 y 6.23 respectivamente) los marcos mostraron una configuracién deformada con
un méaximo en el sexto nivel, bastante similar entre ellos. En los resultados no se aprecia una clara
tendencia para determinar el mecanismo de falla modelado que predominarfa en la estructura en
estudio, otra que, como se mencioné anteriormente, el colapso de los marcos estd asociado a

mecanismos de falla locales por pandeo de las diagonales més que a mecanismos globales.
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Figura 6.16 Distorsiones en el Marco A Figura 6.17 Distorsiones en el Marco B
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Figura 6.18 Distorsiones en el Marco C

"Modelo piso 11 débil con P-d

Figura 6.19 Distorsiones en el Marco D
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En la direccién global Y (ejes letras) los analisis utilizando la distribucién de fuerzas laterales
del método convencional parecen envolver satisfactoriamente los analisis hechos con la distribucién
de fuerzas asociadas al onceavo piso débil, con excepci6n de lo presentado en la figura 6.18, en la
que rige el analisis con la distribucién de fuerzas asociadas al onceavo piso débil sin efecto P-A El
piso débil es el mecanismos que rige en la direccién global X (ejes numéricos), con excepcién del
marco 1 (figura 6.20), que a su vez tiene una configuracién deformada distinta.

De inicio, puede intuirse que los modelos que incluyen el efecto P-A en columnas y
contravientos podrian presentar menores distorsiones al colapso y, en efecto, eso se cumple por lo
general, salvo el caso de los marcos de las figuras 6.16 y 6.17, donde se obtienen resultados muy
similares a cuando no se incluyen estos efectos.

Las distorsiones tltimas de entrepiso obtenidas en los marcos centrales que no consideran
efectos P-A con estos andlisis tipo pushover superan notablemente a las que se han obtenido
experimentalmente (figuras 6.21, 6.22 y 6.23); de hecho, superan el limite que propone el Apéndice
Normativo A de las NTCS-2004 (&= 0.015), lo que indica que, para este tipo de estructuras, es muy
importante incluir los efectos P-4 para no llegar a soluciones poco realistas y nada conservadoras.
De hecho, también en ocasiones las distorsiones tltimas obtenidas incluyendo efectos P-A superan
notablemente este limite (figuras 6.17, 6.18 y 6.21), y por lo que también es importante racionalizar
estas distorsiones dltimas obtenidas numéricamente con la capacidad de deformacién pléstica real
que tienen los elementos y compararla con la que, segiin el software utilizado, se le demanda para
esta condicién ultima de deformacioén.
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Méodo convencional cnfd  Distorsign 5 Mélodo comencional conPld Distorsion
""" Modelo piso 11 débil con P-d = = =7 = "Modelo piso 11 débil con P-d
Figura 6.20 Distorsiones en el Marco 1 Figura 6.21 Distorsiones en el Marco 2

6.2.1.3Cortantes presentados

En las figuras 6.24 a la 6.27 se han graficado el cortante normalizado con respecto al peso
total de la estructura por nivel de los marcos del eje global Y. En las gréficas se incluye la
aportacién de las diagonales para resistir la solicitacién (con linea punteada), tal que, por
consiguiente, la contribucién de las columnas ser4 el intervalo entre la linea punteada y el cortante
total de los marcos. Se aprecia que el cortante que absorbe cada marco es mayor al obtenido con
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andlisis al limite, de manera que, en conjunto, la capacidad total de la estructura en direccién Y es
mayor, como se enuncia en la tabla 6.3 para cada mecanismo de falla modelado.
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Método convencional con P-d Distorsién Método convencional con P-d Distorsién
Modelo piso 11 débil sin P-d —¥—Modelo piso 11 débil sin P-d

""" Modelo piso 11 débil con P-d = = == = "Modelo piso 11 débil con P-d

Figura 6.22 Distorsiones en el Marco 3 Figura 6.23 Distorsiones en el Marco 4

Tabla 6.3 Capacidad total de los modelos ¢,=V/W

Modelo Direccién Sobrerresistencia teérica
X Y X Y
MC 0.482 0.464 4.2844 4.1244
MCpd 0.469 0.459 4.1689 4.0800
PI] 0.476 0.479 2.4089 24241
Pllpd 0.481 0.463 2.4342 2.3432

En las figuras 6.28 a la 6.32 se presentan los esquemas correspondientes a la direccién global
X. Se aprecia que el cortante que absorbe cada marco es mayor al obtenido con el an4lisis al limite
(tabla 6.2), de manera que, en conjunto, la capacidad total de la estructura en la direccién global X
es aproximadamente ¢,= V/W= 0.47 para el modelo del método convencional que incluye el efecto
P-A(MCpd), que es el que rige en la direccién global Y.
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Figura 6.26 Aportacién de cortante por nivel del marco C en el tiltimo paso
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Figura 6.29 Aportacién de cortante por nivel del marco 2 en el tltimo paso
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Figura 6.31 Aportacién de cortante por nivel del marco 4 en el dltimo paso

Note que el cambio de seccién de los contravientos entre el 5° nivel al 6° nivel ocasiona que
la contribucién de las columnas sea mayor, aunque en general, su contribucién es mas grande en los
pisos inferiores.

La diferencia de cortantes mdxima entre pisos continuos se present usualmente entre el 14°.
nivel y el 15° nivel. En la tabla 6.4, se muestra la diferencia mixima de cortantes entre pisos
continuos en los modelos estudiados entre el cortante maximo de los mismos en la direccién global
X. Observe que practicamente todos los modelos reportan diferencias entre pisos continuos
pricticamente mayores al 50% del piso continuo inferior, siendo el modelo disefiado con el método
convencional el presenta una mayor diferencia en el dltimo entrepiso. En la tabla 6.5, se presenta la
diferencia méxima de cortantes observadas en los modelos estudiados entre pisos continuos en la
direccién global Y.

En ninguna de las dos direcciones, los analisis de piso débil resistieron un cortante superior al
de los modelos disefiados con la distribucién de cargas de las Normas Técnicas, dado a que la
mayor diferencia entre niveles continuos se presenté en los andlisis del método convencional.
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Tabla 6.4 Diferencia normalizada con respecto al cortante mayor entre pisos continuos en la direccién X

Modelo Ml M2 . M3 . . M4 .
Magnitud  Niveles Magnitud Niveles  Magnitud  Niveles Magnitud  Niveles
Mc 1.5521 14-15 1.5521 14-15 1.5521 14-15 1.3777 14-15
Mcpd 1.5519 14-15 1.5518 14-15 1.5520 14-15 1.3778 14-15
pll 1.4999 14-15 1.5000 14-15 1.4999 14-15 1.4999 14-15
plipd 1.5003 14-15 1.5007 14-15 1.5002 14-15 1.3467 14-15

6.2.1.4 Graficas cortante - distorsién

Ahora, en el andlisis realizado a cada marco, se postprocesaron los resultados de manera que
se obtuviera el comportamiento ineldstico de cada nivel y el comportamiento general, tal que es
posible realizar 16 graficas distorsién — cortante para cada marco de cada direccién; es decir, se
obtuvieron 128 grificas por modelo analizado, lo que implica 512 gréficas. La inclusién de dicha
informaci6n en este capftulo podria derivar en confusiones o la exposicién poco explicita de los
resultado més significativos; por ese motivo, se exponen en las figuras 6.32, 6.33 y 6.34 los
resultados gréficos de los anélisis realizados al marco B, que resulta una buena representacién del
comportamiento del resto de los marcos analizados.

Tabla 6.5 Diferencia normalizada con respecto al cortante mayor entre pisos continuos en la direccién Y

Modelo MA MB MC MD
Magnitud  Niveles Magnitud Niveles  Magnitud  Niveles Magnitud  Niveles
Mc 1.5521 14-15 1.5521 14-15 1.5520 14-15 1.5520 14-15
Mcpd 1.5518 14-15 1.5522 14-15 1.5521 14-15 1.5519 14-15
pll 1.4999 14-15 1.5001 14-15 1.5000 14-15 1.4999 14-15
pllpd 1.5003 14-15 1.5008 14-15 1.5003 14-15 1.5006 14-15

En las figuras se presenta una comparacién entre los cuatro andlisis realizados, tomando
como referencia el andlisis del método convencional sin el efecto P-A. Para que se apreciara la
comparacién del comportamiento de la curva descrita fue necesario que cada gréfica tuviera su
propia escala; sin embargo, note que la magnitud del cortante normalizado y las distorsiones
presentadas son sensiblemente distintas incluso entre pisos continuos.

En la figura 6.32 se presenta el comportamiento no lineal de los entrepisos y la gréfica del
comportamiento general del modelo analizado con el patrén de cargas asociadas con el método
convencional incluyendo el efecto P-A en columnas y contravientos y sin incluirlo. Los pisos
inferiores tienen capacidad de desarrollar mayores distorsiones que los pisos superiores, los que
prcticamente se conservardn eldsticos hasta el iltimo paso. Note ademds, que la capacidad
ineldstica es mayor cuando se incluyen los efectos de segundo orden y, que sin mencionar el
comportamiento del andlisis general, en ninguno de los entrepisos un anélisis envuelve claramente
al otro, sino que el andlisis que incluye el efecto P-4 parece ser un extensién de la grafica descrita
por el andlisis que no incluye este efecto, s6lo asemejéndose en los niveles superiores. Lo anterior
es incongruente porque la inclusién de estos efectos en contravientos y columnas deberfa ocasionar
un mecanismo de colapso asociado a menores distorsiones que el anélisis que no lo incluye; al
respecto, mds adelante se ofreceran reflexiones adicionales.

La gréfica titulada como andlisis general considera la distorsién de toda la estructura con la
altura total de edificio y representa una practica muy socorrida en anélisis similares para valorar el
comportamiento global de la estructura sin considerar el comportamiento de cada entrepiso. Es muy
valioso hacer notar que en los modelos estudiados, la gréfica del andlisis general no reporta la
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magnitud de las distorsiones alcanzadas en los niveles cercanos al sexto nivel, que resultaron casi
del doble de lo reportado en dicho anilisis.

Esta distorsién udltima promedio de la estructura se encuentra cercana al limite de distorsién
de entrepiso que propone el Apéndice Normativo A de las NTCS-2004 (&= 0.015), pero serfa
equivocado compararlas entre si, pues es claro que los limites de distorsién que establecen los
reglamentos deben compararse con las distorsiones de entrepiso, no con la distorsién promedio
entre el nivel de desplante y la azotea. Esta grafica indica que quizd no sea una buena practica que,
en los andlisis tipo pushover, solamente se calcule esta curva para aplicarlos a metodologias que
supuestamente son de disefio “por desempefio”, ya que, como se ha indicado, varios entrepisos
rebasan los estados limites por deformacién que establecen los reglamentos. Esto es particularmente
grave, porque la prictica comiin entre los adeptos a realizar andlisis tipo pushover es presentar sus
curvas no normalizadas, por lo que en lugar de presentar distorsiones, presentan magnitud de
desplazamientos, lo que a veces hace més facil que no se reflexione adecuadamente sobre los
resultados en funcién de los limites de deformacién que tienen que satisfacerse de los reglamentos
de construccién.

Observe ademds, que en la grifica del andlisis general, el anilisis del método convencional
que incluye el efecto P-A obtiene valores del cortante normalizado con respecto al peso (V/W)
ligeramente menores que el andlisis sin el efecto de segundo orden, lo que no ocurre en las graficas
de los pisos intermedios.

En la figura 6.33 se presenta el comportamiento de los anélisis del método convencional con
el andlisis por onceavo piso débil ambos sin el efecto P-A para cada entrepiso del modelo y el
andlisis de las distorsiones generales. En las graficas se observa que, de acuerdo con los anélisis, el
marco soportarfa mayores distorsiones ineldsticas con la distribucién de carga por piso débil; es
decir, que el marco fallarfa antes con un patrén de carga lateral triangular invertida similar al
asociado al modo de falla que se asocia al cumplimento de las Normas Técnicas del Reglamento del
Distrito Federal. Esta tendencia es notoria en los pisos inferiores, pero tiende a asemejarse en los
niveles superiores, donde ademads, el comportamiento es précticamente el4stico.

Como se sefial6 anteriormente, la grafica del andlisis general, que representa el
comportamiento global de los anlisis, no parece ser una buena representacién del comportamiento
de los entrepisos del sistema, donde el comportamiento inelédstico observado es disparejo o poco
uniforme.

Por dltimo, note que sélo en los tltimos cuatro niveles se aprecia una diferencia entre los
resultados obtenidos de ambos andlisis, como consecuencia del cambio brusco del patrén de carga
lateral entre ambos resultados a partir del onceavo nivel; mientras que el andlisis general presenta
diferente comportamiento entre los andlisis comparados atn en la parte eldstica de la grafica.

En la figura 6.34 se presentan las gréaficas distorsién — cortante normalizado con respecto al
peso (V/W) de los andlisis con las distribuciones de carga del método convencional sin el efecto P-A
y la distribucién que originaria el 11° piso débil con P-A.

En los niveles inferiores, se nota que el andlisis con la distribucién de cargas con el piso débil
con el efecto P-4 presenta cortantes normalizados ligeramente mayores a la distribucién de carga
lateral triangular invertida correspondiente a un mecanismo de falla dictil cominmente asociado a
las Normas Técnicas (sin efecto P-4). Con el aumento de la altura, la diferencia entre ambos va
disminuyendo, hasta que el andlisis con la distribucién de carga del piso 11 débil obtiene cortantes
normalizados menores a la distribucién de cargas del método convencional de viga débil —
contraviento débil — columna fuerte, a partir del onceavo nivel, con un comportamiento
précticamente eldstico.
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Asimismo, la gréfica del andlisis general, presenta un comportamiento muy similar entre
ambas distribuciones de carga, con excepcién del intervalo en el que se presentan las primeras
articulaciones plasticas, donde el mecanismos de carga asociado a las Normas Técnicas presenta
valores ligeramente menores de cortante. Note que la grafica del andlisis general, que la magnitud
de las distorsiones, al ser realmente un promedio pesado, no resulta una buena representacioén de las
distorsiones de los entrepisos, por lo que se debe considerar con mucha reserva la posibilidad de
que esa Unica grafica represente el comportamiento global de la estructura en los anélisis realizados,
sobre todo al revisar estados limites de deformaci6n.

Siguiendo el razonamiento expuesto se realizaron las grficas cortante normalizado —
distorsién de los ocho marcos analizados con las cuatro distribuciones de carga propuestas,
mediante las que fue posible determinar las demandas méximas de ductilidad x obtenida en el
entrepiso de cada marco para los andlisis realizados. Asi, en las figuras 6.35, 6.36, 6.37 y 6.38 se
presentan las demandas méximas de ductilidad x# de los marcos A, B, C y D respectivamente
(direccién global Y) de cada uno de los entrepisos, siendo el 16°. nivel el andlisis del
comportamiento global de la estructura (distorsién total con la altura total del edificio). Ademés,
con el fin de que los resultados expuestos resultaran m4s claros, cada grafica tiene su propia escala
de ductilidad. Mientras que en las figuras 6.39, 6.40, 6.41 y 6.42 se presentan las demandas de
ductilidad obtenidas en los marcos 1, 2, 3 y 4, respectivamente.

En general, las mayores demandas de ductilidad se obtuvieron en el cuarto nivel, con una
magnitud méxima en el anilisis del piso 11 débil sin efecto P-4 en el marco central, igual a ©=
6.02, la cual es muy alta y no concuerda con los valores mdximos que este sistema puede desarrollar
de acuerdo con los resultados de pruebas experimentales, mientras que los pisos tuvieron demandas
menores. El comportamiento varfa en cada marco para cada patrén de carga lateral considerado y la
inclusién o no de efectos P-4, tal que no es posible generalizar el tipo de andlisis que resulte ser el
més critico. Las demandas de ductilidad obtenidas en el andlisis general (nivel 16) siguen la misma
secuencia de la magnitud de las demandas maximas obtenidas en los entrepisos, pero note que la
magnitud de la demanda de ductilidad x es significativamente menor. Con esto se confirma que en
los andlisis realizados, no parece ser el andlisis global del marco una buena referencia del
comportamiento del sistema.
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Figura 6.35 Demanda de ductilidad del marco A Figura 6.36 Demanda de ductilidad del marco B
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Figura 6.38 Demanda de ductilidad del marco D

Observe ademds, que los marcos perimetrales (marcos 1 y A) presentan demandas de
ductilidad ¢ a penas un poco mayores a la unidad, de lo que puede afirmarse que, en el modelo en
estudio, el andlisis no lineal de un sélo marco no puede representar adecuadamente el
comportamiento del resto de los marcos que conforman el sistema. Sin embargo, note que la
descripcién de las demandas de ductilidad y su magnitud son semejantes en ambas direcciones
globales del modelo, tal que la variacién del eje principal de las columnas (figura 2) evita que una
direcci6n global del edificio sensiblemente més rigida. En el caso del modelo estudiado la direccién
del eje Y (ejes con letra) es un poco més duictil, asociadas a distorsiones mayores.
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Figura 6.40 Demanda de ductilidad del marco 2

Es de llamar la atenci6n al lector la magnitud de las demandas de ductilidad altas derivadas
de la distorsion ultima alcanzadas por los modelos en el tiltimo paso, como se aprecia en las gréficas
cortante — distorsién presentadas del marco B. Al respecto, se reflexioné sobre la necesidad de
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limitar esta distorsién tltima en funcién de la capacidad de rotacién ineldstica que soportan los
elementos que lideran el colapso.
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Figura 6.41 Demanda de ductilidad del marco 3 Figura 6.42 Demanda de ductilidad del marco 4

En el caso de las vigas la rotaci6n ineldstica en el endurecimiento por plastificacién fue
facilmente determinado con las curvas momento — curvatura (M — ¢). En la figura 6.43 se muestra la
gréfica equivalente al caso de las vigas principales del modelo de 15 niveles modelado con el
método convencional, 1a cual se limit6 considerando que la deformaci6n unitaria en el momento del
endurecimiento por plastificacién equivale a 15 veces la deformaci6n unitaria de fluencia para el
acero tipo A-36.

El caso de las columnas sigue un razonamiento similar que debe considerar el movimiento
del eje neutro, ya que los bloques de tensién y compresién por flexién en la seccién transversal del
elemento no son los mismos por la existencia de la carga axial. Sin embargo, no son ni las trabes ni
las columnas los elementos que lideran el colapso, sino que conforme a los mecanismos de falla
locales presentados, la capacidad de rotacién queda limitada por el acortamiento maximo que
pueden soportar las diagonales de cada modelo a compresién (vea las instantdneas de fluencia
ineldstica).

La determinacién de esta capacidad de rotacién requiri6 una reflexién adicional, ya que al
modelar el colapso por pandeo ineldstico es necesario considerar el desplazamiento del eje neutro
por la aplicaci6n de la carga axial, entonces el problema se concentraba a la magnitud del la
capacidad de rotacién méxima que pueden alcanzar estos elementos al momento del endurecimiento
por plastificacién. En Kemp (1996) se propone un método para determinar la capacidad de rotacién
inel4stica de elementos sujetos a compresién, a partir de pruebas experimentales en funcién de una
relacién de esbeltez efectiva A,, que considera la esbeltez de las placas que conforman el elemento,
la longitud entre puntos de inflexi6n (pandeo local) L, y la longitud disponible del miembro L;, a

partir de la ecuaci6n 6.12.
L 60 3/2
[Tv}o.oa{ﬂ 6.12)

e

Esta proporci6n entre longitudes se relaciona con la capacidad de rotacién inel4stica R, con la
ecuacion 6.13, donde 6, es la rotacion el4stica y 6 es la rotacion pléstica.
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‘e L

L

R = 6, = 45[_1’] (6.13)

y i

En la figura 6.44 se muestra el comportamiento de la ecuacién para distintas relaciones de

esbeltez efectivas 4, y la capacidad de rotacién inelastica R,, mostrando los resultados de las
pruebas experimentales referidas en Kemp (1996).
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Figura 6.43 Curva momento — curvatura normalizada  Figura 6.44 Comportamiento de la ecuacién 6.13 y
para IR 18”x128.1 kg/m (trabes de MC15) resultados de pruebas experimentales

Esta relacién entre la longitud entre los puntos de inflexién del pandeo L, y la longitud
disponible L; (L/L;) se determin6 al momento del colapso del elemento y es necesario reflexionar
que las deformaciones de los elementos son sumamente grandes en el colapso; por esta razén se
reflexioné en la necesidad de limitar estas rotaciones al inicio del endurecimiento por deformacién,
de manera que la estructura ya se encuentre en un entorno de inestabilidad pero sin presentar
deformaciones poco racionales de colapso para este tipo de estructuras. Lo anterior se logré
modificando la ecuacién 6.12, sustituyendo la proporcién entre la deformacién unitaria de colapso
entre la deformacién unitaria de fluencia de &/ & = 0.067 a &/ £= 0.015 que corresponde al inicio
del endurecimiento por deformacién del acero tipo A-36.

En la tabla 6.6 se presentan las rotaciones inelasticas obtenidas en los contravientos de los
modelos de 15 niveles, donde la longitud L, representa el acortamiento que puede sufrir el elemento
al momento de presentarse el pandeo que origina el endurecimiento por deformacién.

Tabla 6.6 Rotacién ineldstica maxima en contravientos de los modelos de 15 niveles
Modelo Seccién b t Ae L/L; L, R,

OR 10"x5/8" 25.4 1.58 67.58 0.0125 6.6707 0.565
MCI15 OR 10"x1/2" 254 1.27 66.54 0.0128 6.827 0.578
OR 10"x3/8" 254 0.95 65.46 0.0132 6.995 0.592
OR 12"x5/8"  30.48 1.58 55.52 0.0169 8.957 0.758
ANA15  OR12"x1/2" 3048 1.27 7 54.89 0.0171 9.112 0.771
OR 12"x3/8"  30.48 0.95 56.20 0.0165 8.794 0.745
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Es necesario seiialar, que ninguno de los acortamientos en el Gltimo paso considerado en los
modelos realizados supera los limites enunciados; es decir, te6ricamente los elementos tienen la
capacidad suficiente para desarrollar las distorsiones previstas. Sin embargo, sigue siendo
importante limitar las gréficas cortante — distorsién y, por consiguiente, las demandas de ductilidad
obtenidas para asemejarlas a los limites publicados en los limites actuales, para lo que serfa
necesario encontrar un criterio para limitar la diferencia entre distorsiones de los ltimos pasos que
supera los alcances de este trabajo.

6.2.2 Andlisis de los marcos completos del modelo disefiado con el método convencional

Después de obtener los resultados de los marcos independientes, se realizaron comparaciones
con los andlisis ante carga lateral monétona creciente en cada direccién de los marcos modelados
como un solo marco continuo, unido con elementos infinitamente rigidos como se ilustra en la
figura 6.45.

Ademés de realizar andlisis que inclufan los efectos de segundo orden y anélisis que no los
incluian en los modelos MC15 y ANA1S5, se vari6 la generacién de los elementos del modelo en dos
tipos. En el primero se generaron los elementos por marcos, tal que fuera posible obtener resultados
independientes de cada marco a pesar de que estuvieran modelados como un solo marco; en el
segundo caso, la generacién de los elementos se realiz6 por nivel.

6.2.2.1 Instantdneas de fluencia

En la figura 6.46 se presentan las instantdneas de fluencia ineldstica de cada marco del
andlisis completo al modelo MC15 sin el efecto P-4 Para su elaboracién se siguié un criterio
similar a las figuras presentadas anteriormente, donde las esferas se normalizaron con respecto a la
magnitud del didmetro mayor en funcién del tipo de elemento (columnas, trabes o diagonales).
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Figura 6.45 Modelo de marcos continuos unidos con elementos rigidos
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En general, la ubicacién y magnitud de las articulaciones plasticas en contravientos y en
columnas es muy similar entre el anélisis de los marcos independientes y el modelo con los marcos
continuos, evidenciando un mecanismo de falla local en los pisos intermedios. La principal
diferencia se reporta en los marcos perimetrales, ya que en los resultados del modelo con los marcos
continuos evidencia un mecanismo de falla local parecido al de los marcos interiores.

Por otra parte, un mayor nimero de trabes presentan articulaciones en los andlisis del modelo
con los marcos continuos, aunque de magnitud moderada; probablemente ocasionado por el
aumento de carga axial relacionada con la transmisién de la carga lateral creciente entre los marcos.
Observe ademds, que la ubicacién de las méximas articulaciones en las trabes de los marcos
comparados se ubican en los elementos mas cercanos a la crujia y entrepiso que presenta el
mecanismo de falla local en el andlisis del modelo con los marcos continuos.

Por dltimo, note que pese a que se presentan un mayor nimero de articulaciones, su
ubicacién no es la prevista para un anélisis modal espectral realizado con las Normas Técnicas
Complementarias (NTC) de viga débil — contraviento débil — columna fuerte.

Marco A Marco B Marco C

Marco D Marco E
Figura 6.46 Instantdneas de fluencia inel4stica del modelo MC15 analizado con el mérodo convencional
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6.2.2.2 Distorsiones

En la figura 6.47 se presenta la comparacién de las distorsiones obtenidas en los an4lisis de
los marcos independientes més representativos y el anélisis del modelo con los marcos continuos.
Primeramente, note que la distorsi6én obtenida en el anélisis del modelo con los marcos continuos es
la misma en todos los marcos, de tal manera que resulta de inicio valorar la distorsién esperada en
los marcos independientes a partir de ella.

Esta distorsién de los marcos continuos presenta la misma configuracién que sus anélogos
con un méximo en los pisos inferiores, pero no logra fungir como una envolvente de las distorsiones
de los andlisis de los marcos independientes. Note que la distorsién obtenida en el andlisis
independiente del marco C es mayor a la obtenida en el modelo de los marcos continuos y que
incluso ésta se presenta en el nivel inferior.

El dieciseisavo nivel corresponde a la distorsién general obtenida de considerar la altura total
de edificio contra la distorsién promedio. Note, esta distorsién es sensiblemente menor a lo
presentado a la magnitud de las distorsiones alcanzadas en los entrepisos, por lo que pareciera muy
complicado conocer el comportamiento general de la estructura a partir de la misma, fungiendo
como una referencia poco veraz para conocer el comportamiento de los entrepisos.
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Figura 6.47 Distorsiones obtenidas entre el modelo Figura 6.48 Cortante obtenido en el modelo de
de marcos independientes y marcos continuos los marcos continuos

En las figuras 6.48 y 6.49 se presentan los cortantes normalizados obtenidos del andlisis de
Jos marcos modelados en un solo marco y en los andlisis de los marcos independientes,
respectivamente. En ambos casos, el marco central es que presenta la mayor aportacién a cortante
de magnitud semejante en los niveles inferiores, pero con importantes diferencias en los wltimos
niveles. Note que en la figura 6.49, no se incluye el marco E ya que no se realiz6 andlisis por
considerar que presentarfa un comportamiento semejante al marco A (también perimetral); sin
embargo, aprecie ligeras diferencias entre ambos marcos en niveles cercanos al onceavo nivel. Por
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tiltimo, los andlisis de los marcos independientes reportan una disminucién gradual, en funcién de la
altura, del cortante por entrepiso; mientras que el andlisis del modelo de los marcos continuos
sugiere el incremento o disminucién de magnitud importante en niveles intermedios en algunos
marcos con un comportamiento independiente.
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1 ! 0.00 - 4 Z 7
0 . ! | ) < m 0 m
3 3 3 3
0 0.05 0.1 0.15 g g 5 5
*—Marco A = = p =
— "~ -"Marco B V/we
Marco C B Analisis como marcos continuos
—®—MarcoD Anélisis como marcos independientes
Figura 6.49 Cortante obtenido en los modelos de Figura 6.50 Comparacién de los cortantes basales
los marcos independientes obtenidos entre ambos andlisis

6.2.2.3 Cortantes presentados

Ahora, en la figura 6.50 se presenta una comparacién entre los cortantes basales
normalizados obtenidos en cada modelo analizado. En general, el modelo de los marcos continuos
alcanza una mayor magnitud de cortante, al respecto en la tabla 6.7 se enuncian los cortantes
basales normalizados con respecto al peso total del modelo obtenidos en ambos andlisis y la
sobrerresistencia tedrica, recuerde que el coeficiente sismico eldstico reducido asciende a ¢= 0.1125
para la zona /1ld con Q= 4.

Tabla 6.7 Comparacidn del cortante basal normalizado y sobrerresistencia de los andlisis realizados

Andlisis Coeficiente sismico Sobrerresistencia
Modelo de los marcos continuos 0.5221 4.64
Modelos de los marcos independientes 0.4800 4.27

Entonces, a partir de la tabla, el analisis del modelo con los marcos continuos soporta un
8.67% més cortante basal que el modelo de los marcos independientes.
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6.2.3 Andlisis de los marcos completos del modelo disefiado con el método convencional con
numeracién continua 'y cambio de sentido de distribucién de cargas

Para profundizar el estudio del comportamiento del modelo continuo se propuso realizar
modelos con la numeracién continua por nivel, incluyendo los efectos de segundo orden y sin
incluirlos. Ademés, para observar el impacto de la asimetria de los marcos centrales se realizaron
andlisis a los que se cambi¢ el signo de la aplicacién de la carga que en el eje X para observar su
diferencia.

L\ Pa

Figura 6.51 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo MCIS5 sin P-4, eje X.

Figura 6.52 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo MC15 con P-4, eje X.

6.2.3.1 Instantdneas de fluencia

En la figura 6.51 y 6.52 se presentan las instantdneas de fluencia ineldstica de los marcos
continuos en la direccién global X con el efecto P-4 y sin incluirlo. La magnitud de las esferas
conserva la misma filosoffa implantada anteriormente, donde se normalizaron las articulaciones en
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funcién de la mayor rotacién de cada tipo de elemento (trabes, columnas o diagonales).

En general se sigue identificando un mecanismo de colapso local cercano al sexto nivel, al
parecer después de la cedencia de los contravientos, la redistribucién de carga no puede ser
absorbida por las columnas, las que después de articularse en ambos extremos ocasionan el colapso.

En las figuras 6.53 y 6.54 se presentan las instantdneas de fluencia ineldstica de los mismos
marcos con la aplicaciéon de la carga negativa. Contrario a lo esperado, la ubicacién de las
articulaciones no resulta simétrica a los resultados mostrados anteriormente. Note que existe un
mayor nimero de trabes articuladas y que el colapso de la estructura no se puede asociar al
mecanismo formado en el sexto nivel como en el caso en el que la carga se aplica con signo
positivo.

Figura 6.53 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo MC15 sin P-4, eje X con cargas negativas.

AN AN L

Figura 6.54 Instantdneas de fluencia ineldstica de! modelo MC135 con P-4, eje X con cargas negativas.

En las figuras 6.55 y 6.56 se presentan las instantdneas de fluencia inel4stica en la direccién
global Y, en el andlisis que incluye el efecto P-4 y el que no lo incluye. En general, presenta una
distribucién de rotaciones muy similar al anélisis de la direccién global X, con un mecanismo de
colapso por falla local en la distribucién de cargas en las columnas.
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[ AN | N N

Figura 6.55 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo MC15 con P-4, eje Y.

a ¥ ]

Figura 6.56 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo MC15 con P-4, eje Y.

6.2.3.2 Distorsiones

En las figuras 6.57 y 6.58 se presenta la comparacién entre las distorsiones obtenidas en los
modelos MC15 con el efecto P-4y sin incluirlos contra los andlisis realizados con la carga negativa
en ambas direcciones globales. Cuando no se incluyen los efectos de segundo orden el an4lisis con
la carga negativa ocasiona mayores distorsiones, mientras que la inclusién de estos efectos
aminoran las deformaciones asociadas a los anélisis. No debe perderse de vista que, a pesar de que
los anélisis conservan la misma configuracién con un méximo en el sexto nivel, se esperaria que
tuvieran las mismas magnitudes, lo que podrfa asociarse a la asimetria del modelo estudiado.

6.2.3.3 Cortantes presentados

Por otra parte, la magnitud y el cortante de entrepiso son bastante similares en los andlisis
realizados en ambas direcciones (figuras 6.59 y 6.60), en la comparacién presentada no se incluyen
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los resultados de los andlisis con las cargas negativas por que resultaron ser prcticamente las
mismas que los cortantes de los modelos con la aplicacién de las cargas positivas.

La inclusién del efecto P-4 ocasiona cortantes de entrepiso apenas mayores a los anélisis
que no incluyen este efecto de segundo orden. Note también que los resultados presentados se
asemejan mas a los an4lisis independientes de los marcos (figura 6.49), decreciendo gradualmente
con la altura, que a los andlisis de los marcos continuos modelados de tal forma que ofrecieran
resultados por marco (figura 6.48). En la tabla 6.8 se presentan los cortantes basales normalizados
con el peso total de la estructura MC15 y las sobrerresistencias considerando el coeficiente sismico
elastico reducido. La direccién global Y sigue siendo la débil y presenta magnitudes de cortante
ligeramente menores con la inclusién del efecto P-A. Sin embargo, note que los andlisis con carga
mondtona creciente positiva alcanzan pequefias diferencias entre si, siendo los que incluyen el
efecto P-4 los que presentan las mayores magnitudes.
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Figura 6.57 Distorsién de los modelos MC15 sin P-4 Figura 6.58 Distorsién de los modelos MC15 con P-4

El estudio de las gréaficas cortante contra distorsién de los anélisis realizados se
concentrardn en los andlisis con cargas positivas, ya que, a pesar de que los andlisis con cargas

negativas soportan cortantes de magnitud semejante.

Tabla 6.8 Comparacién del cortante basal normalizado y sobrerresistencia de los anélisis realizados

Andlisis Coeficiente sfsmico Sobrerresistencia
MC15X 0.5364 4.7680
MCI15X negativo 0.5442 4.9262
MCI15pdX 0.5393 4.7938
MC15pdX negativo 0.5310 4.7200
MC15Y 0.5181 4.6053
MCI15Ypd 0.5119 4.5502

6.2.3.4 Graficas cortante — distorsién

En la figura 6.61 se presenta la comparacién de las curvas cortante — distorsién entre los
anélisis al modelo disefiado con el método convencional en la direccién X con el efecto P-4 y sin
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incluirlos. Los niveles inferiores presentan un comportamiento inel4stico, donde el andlisis sin el
efecto P-A alcanza magnitudes mayores de distorsiones fungiendo como una extensién del analisis
que si incluyen el efecto de segundo orden. Al igual que en el anélisis de los marcos independientes,
los entrepisos superiores se comportan eldsticamente.

En general, el comportamiento de las gréaficas cortante — distorsién es muy parecida a las
presentadas anteriormente de los andlisis de los marcos independientes, aunque presenta
distorsiones un poco mayores, con un comportamiento eldstico en los niveles superiores.
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Figura 6.59 Cortante de los modelos MC15 eneje X Figura 6.60 Cortante de los modelos MCI15 en eje Y

La comparacién de las curvas cortante — distorsién entre los an4lisis al modelo disefiado con
el método convencional en la direccién Y con el efecto de segundo orden y sin incluirlo, se
presentan en la figura 6.62. Observe que la descripcién de la curva entre ambas direcciones es muy
similar; sin embargo, la direccién global Y, por ser la m4s débil, alcanza menores magnitudes de
distorsién.

En las figuras 6.63 y 6.64 se muestran las demandas de ductilidad alcanzadas en ambos ejes
principales, determinadas a partir de las distorsiones el4stica &, y la distorsién obtenida en el dltimo
paso d,.

Los niveles inferiores son los que alcanzan mayores demandas de ductilidad, en todos los
casos no mayores a £&= 3; mientras que los niveles inferiores apenas superan la unidad. Dado que
los modelos que incluyen los efectos de segundo orden presentan el colapso asociado a distorsiones
menores que el modelo disefiado sin el efecto P-4, no es extrafio que las demandas de ductilidad
que alcanzan esos modelos sean menores.

Note también, que la demanda de ductilidad que presenta el nivel 16, que representa el
comportamiento global de la estructura con la deformacién total y la altura total, es un promedio
pesado de la ductilidad alcanzada en los entrepisos, ya que resulta muy grande en comparacién de
los pisos superiores y muy pequeiia en relacién a los niveles inferiores.
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Figura 6.61 Comparacién entre los andlisis con MC15X sin P-Ay con P-A

- 185 -




0.004 0.008 qa 0012

Anilisis general

Capitulo 6 An4lisls est4ticos no lineales
306 0.5 0.5
> 2
g S
0 /“'— > K—__—
/// 0.25 0.25
0.2
0 .
0 0.0021 0.0042 0.0063 0 " 0
Méiodo convencional sin P-d d 0 0.003 0.006 0.009 0 0.005 001
----- Méwdo convencional con P-d d d
Nivel 1 Nivel 2 Nivel 3
0S 0.5 5045
> -3 > /_,———-—-—'
>
0.3
0.25 0.25 /
0.15
0
0 0.004 0.008 0.012 0 0 ,
Méiodo convencional sin P-d d 0 0.007 0.014 0 0.005 0.01 0.015
---- Mélodo convencional con P-d d
Nivel 4 Nivel 5 Nivel 6
0.45 0.4 0.39
>
03 0.26
/ o /
0.15 0.13 /
0 0 — 0 T 7 -
0 0.005 0.01 0.015 0 0.0025  0.005 00075  0.01
Método con Lsin P-d a 0 0.004 0.008 0.012
= = = = = Méiodo convencional con P-d d d
Nivel 7 Nivel § Nivel 9
033 0.27 0.24
0.22 l////,r 0.18 0.16
0.11 /////' /////,
l,//,r 0.09 0.08
0 . . . ,////’
0 00025 0005 00075 001 0 ‘ 0 y
Méiodo con i sin D-d d 0 0.0055 oo 0 0.0055 0.011
---- Méwodo convencional con P-d d d
Nivel { 0 Nivel 11 Nivel 12
.18 .12 0.05
EO / Eo / g
>
0.12 0.08
,/’//” ,/”/" 0.025
= / 004
0 r
0 T T - 0 7
0 00025 0005 00075  0.01
Método convencional sin P-d 0 00025 0005 00075 00l 0 0.003 0.006 0.009
= T T = 7 "Método convencional con P-d d d d
Nivel 13 Nivel 14 Nivel 15
E 0.6
> /__——
0.4 /
02
0 ; .

Figura 6.62 Comparaci6n entre los andlisis de los modelos MC15Y sin P-Ay con P-4

- 186 -




Capitulo 6 Anélisls estaticos no lineales

T 16 o < 16 st
Z s =15

14 14

13 13

12 12

11 11

10 10 &

9 9 8

8 +—a8 I

7 A—5 7 A &

6 £ o 6 & =

5 & = 5 & !

4 A =} 4 4—8

3 A8 3 £ B

2 & o 2 & 2

1 = I A—=8

0 7 T 0

100 1.50 2.00 2.50 3.00 1.0 1.5 2.0 2.5 3.0
OMC15X OMCI15Y
AMC15Xpd W AMCI5Ypd K
Figura 6.63 Demanda de ductilidad en el eje X Figura 6.64 Demanda de ductilidad en el eje Y

6.2.4 Andlisis de los marcos completos del modelo disefiado con el Apéndice Normativo A

Ademds de realizar los andlisis no lineales ante carga monétona creciente a los modelos
disefiados con el método convencional modal espectral de las NTC, se realizaron andlisis al modelo
que satisface al limite las restricciones por deformacién lateral estipuladas en el Apéndice
Normativo A para el disefio contra colapso.

6.2.4.1 Instantdneas de fluencia

En la figura 6.65 se muestran las instantdneas de fluencia en la direccién global X sin los
efectos de segundo orden, mientras que en la figura 6.66 se presenta la misma direccién con los
resultados del andlisis que si inclufa el efecto P-A4.

En general, la proporcién entre magnitudes y la ubicacién de las articulaciones plésticas
parecen ser semejantes entre ambos an4lisis. Observe que sigue rigiendo un colapso por falla local
en las columnas del lado derecho de la dltima crujia contraventeada del marco central, aunque su
ubicacién ha variado, lo que parece estar ligado a la direccién de aplicacién de la carga y la
asimetria del modelo. Considere adema4s, que las articulaciones de los marcos internos no centrales
alcanzan rotaciones mucho menores al marco central y marcos perimetrales, que a su vez se
articulan en los niveles superiores entre las crujias no contraventeadas.

Abhora, en las figuras 6.67 y 6.68 se presentan las instant4neas de fluencia inel4stica de los
marcos analizados en la direccién Y sin el efecto P-4 e incluyéndolo, respectivamente. C6mo se
esperaba, la ubicacién y la proporcién de las rotaciones plésticas son similares a la direccién X,
presentadas anteriormente.

6.2.4.2 Distorsiones

Por otra parte, en las figuras 6.69 y 6.70 se muestran las distorsiones obtenidas por anélisis
del modelo disefiado con el Apéndice Normativo A considerando y sin considerar el efecto P-A..
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En general el comportamiento entre ambos andlisis es muy parecido, como se esperaba el
andlisis que incluye el efecto de segundo orden en columnas y contravientos alcanzé distorsiones un
poco menores en los niveles més criticos cercanos al sexto nivel. En todos los casos las distorsiones
fueron menores a la distorsién maxima presentada en el Apéndice Normativo A igual a dpem=
0.015.
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Figura 6.65 Instantdneas de fluencia inel4stica del modelo ANAI1S sin P-4, eje X.
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Figura 6.66 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo ANA1S con P-4, eje X.

En las figuras 6.71 y 6.72 se presentan graficas comparativas de la distorsién obtenida entre
los modelos disefiados con el método convencional y el disefiado con el Apéndice Normativo A,
con el efecto P-4 en ambas direcciones. En general, el modelo disefiado con el método
convencional reporta distorsiones mayores que las del modelo analizado con los criterios del
Apéndice Normativo A; sin embargo, en los niveles cercanos al sexto piso en la direccién X, el
modelo disefiado con el método convencional alcanza distorsiones sensiblemente mayores.

Las distorsiones de la direccién global Y alcanzan menores distorsiones por que es la
direccién global m4s rigida; aunque en todos los casos son menores a las publicadas igual a dyerm=
0.015 en marcos contraventeados de acero.
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6.2.4.3 Cortantes presentados

En las figuras 6.73 y 6.74 se han graficado los cortantes por entrepiso normalizados en
ambas direcciones, respectivamente. En ellas, se presenta una comparacién entre los andlisis que no
incluyen y que si incluyen los efectos P-A; como se puede notar la diferencia entre ambos criterios
es muy pequefia.
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Figura 6.67 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo ANA1S sin P-4, eje Y.

i i v

Figura 6.68 Instantdneas de fluencia ineldstica del modelo ANALS con P-4, eje Y.

Sin embargo, en la comparacién de cortantes por entrepiso normalizados entre ambos
criterios de andlisis, presentadas en las figuras 6.75 y 6.76 para cada direccién global; se puede
apreciar que los modelos disefiados con el Apéndice Normativo A soportan cargas laterales de
mayor magnitud en los niveles inferiores, pero se asemejan en los niveles superiores.
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6.2.4.4 Grdficas cortante — distorsién
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Figura 6.72 Comparacién de la distorsién de
modelos con P-den el eje Y

Ahora, en la figura 6.77 se presentan las curvas cortante normalizado contra distorsién por
nivel en la direccién X y la gréfica equivalente considerando el cortante basal normalizado contra la
distorsién total de la estructura con la altura total del edificio llamada andlisis general de manera
semejante a lo presentado anteriormente del modelo ANA15X. Mientras que en la figura 6.78 se
presentan los resultados de la direccién global Y con los mismos criterios.
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Dado que la descripcién de la curva entre ambos criterios es sumamente parecida, la
variacién de los resultados de los anélisis que incluyen el efecto P-A contra el an4lisis que no lo
incluye es apenas perceptible. El anélisis que incluye los efectos de segundo orden alcanza
distorsiones menores, tal que el andlisis que no los considera pareciera ser una extensién del mismo.
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Note, que los primeros siete niveles se comportan inelésticos, mientras que los ocho niveles
superiores tiene un comportamiento eléstico, lo que concuerda con las instantdneas de fluencias
presentadas anteriormente; sin embargo, reflexione que est4s graficas consideran los entrepisos de
todos los marcos no reflejan las articulaciones de los pisos superiores en los marcos perimetrales y
se concentran en las articulaciones (de mayor magnitud) del marco central en los pisos cercanos al
sexto nivel y que, el andlisis general que considera el cortante basal contra la distorsién total, no
parece ser una buena representacién de las curvas de los niveles inferiores, pues en el promedio
pesado domina el comportamiento de los 9 6 10 entrepisos superiores (niveles 6 al 15).

Para observar mejor, el comportamiento relativo entre el modelo disefiado con el método
convencional y el modelo disefiado con los criterios de Apéndice Normativo A, se presentan en las
figuras 6.79 y 6.80 las gréificas comparativas cortante normalizado contra distorsién de los anélisis
que incluyen el efecto P-4 en columnas y contravientos para cada direccién global por entrepiso y
la gréfica del andlisis general.

El comportamiento de ambos modelos es ineldstico en los niveles inferiores y el4stico en los pisos
superiores. Como se habia ilustrado, el modelo disefiado con el Apéndice A alcanza mayores
cortantes, pero con menores distorsiones y capacidad de deformacién ultima.

En la figura 6.81 y 6.82 se muestran las graficas con las demandas de ductilidad u obtenidas
en ambas direcciones. Los niveles inferiores tienen demandas de ductilidad mayores que las de los
niveles superiores, mientras que los anélisis con P-4 alcanzaron magnitudes menores porque estin
asociados a distorsiones menores que las del modelo sin el efecto en columnas y diagonales.
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Figura 6.81 Demanda de ductilidad en el eje X

Figura 6.82 Demanda de ductilidad enel eje Y

Se consideré valioso, presentar en las figuras 6.83 y 6.84 la comparacién de las demandas de
ductilidad # en ambas direcciones entre los resultados de los modelos disefiados con el método
convencional y con el Apéndice Normativo incluyendo el efecto P-A.

El modelo disefiado con el método convencional resulté més dictil que practicamente todos
los entrepisos del modelo ANA15 en ambas direcciones. La mayor demanda de ductilidad reportada
se encuentra en el segundo nivel en la direccién X en el modelo disefiado con el método
convencional.
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6.3 Conclusiones

Se present6 el estudio del comportamiento no lineal del modelo de 15 niveles disefiado con el
método convencional de las NTC y el disefiado considerando el Apéndice Normativo A, estudiados
en el capitulo anterior. La capacidad tltima de los edificios se estudi6 utilizando anlisis al limite y
anélisis no lineales ante carga estitica monétona creciente (pushover).

El mecanismo de falla que ocasionaria el colapso de los modelos es el que presenta el menor
coeficiente sismico, que en el caso de los modelos analizados con la teorfa de disefio al limite, se
traté de un piso débil, ya que el mecanismo de falla asociado a las Normas Técnicas, de viga débil —
contraviento débil — columna fuerte, obtuvo en ambos modelos coeficientes sfsmicos mayores a los
de los pisos débiles, siendo el piso débil en el onceavo nivel el que rigié. Debido a ello, los analisis
al limite obtuvieron factores de sobrerresistencia muy bajos en ambos disefios (método
convencional y Apéndice A), inferiores incluso a las minimas esperadas si se toma la
sobrerresistencia inherente al uso de factores de carga y de reduccién de resistencia. Por esta raz6n
se incluy6 una distribucién de cargas que ocasionaria este mecanismo de falla de onceavo piso débil
en los andlisis estaticos ante carga lateral monétona creciente con el programa DRAIN-2DX.

A estos mismos modelos de 15 niveles se realizaron an4lisis ante carga lateral mondtona
creciente con la distribucién de carga lateral triangular invertida asociada a un mecanismo de falla
ductil conforme al comportamiento esperado de un edificio disefiado con la propuesta de las
Normas Técnicas, y la distribucién que ocasionaria el mecanismo de falla del onceavo piso débil,
haciendo modelos de los marcos independientes y modelos que incluyen todos los marcos continuos
unidos con elementos infinitamente rigidos; ademé4s, se observé el impacto de la inclusién del
efecto P-A sobre los resultados de ambas distribuciones.

La inclusién del efecto de segundo orden en general afecta los resultados de los andlisis
estiticos, obteniéndose en la mayoria de los casos distorsiones tltimas de entrepiso menores que
cuando no se incluyen, y con magnitudes miximas méis cercanas a los limites que proponen los
reglamentos, los cuales estdn en funcién de resultados obtenidos a partir del ensaye de modelos
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experimentales. Es por ello que, para el andlisis de estructuras de acero con marcos contraventeados
concéntricos, se deben incluir los efectos P-4 en estos anlisis tipo pushover.

Sin embargo, el criterio de la limitacién del Gltimo paso que puede desarrollar la estructura
en los modelos de los marcos independientes pareci6 ocasionar algunos casos donde las distorsiones
Gltimas obtenidas son similares o atin mayores a las obtenidas en andlisis que no incluyen el efecto
P-A. Estos resultados parecen no ser muy representativos o adecuados, por lo que, se debieron
analizar con mds detalle, para evitar asociarse a imprecisiones de los criterios de convergencia
numérica que maneja el software utilizado aunque se conservaron las graficas con estas
inconsistencias para ilustrar este razonamiento. Ademds se realizaron esfuerzos en confrontar las
capacidades reales de deformacién pléstica de los elementos que lideran al colapso con las que se
calculan con el software de andlisis, lo que permitié ajustar las distorsiones que deberfan
considerarse en el Gltimo paso.

Asimismo, la distribucién de carga del mecanismo de falla para el onceavo piso débil no
rigi6 el colapso del modelo claramente, sino que conforme a las gréficas de distorsién y localizacién
de rotaciones y extensiones pldsticas m4ximas, mecanismos de falla locales por pandeo de los
contravientos cercanos al sexto piso parecieran resultar mds criticos, lo que no se reflejé en los
resultados de la teorfa simplificada de andlisis al limite. Al respecto, resulta claro que para sistemas
tan complejos como el estudiado, no parece adecuado suponer que el colapso del sistema lo rijan
mecanismos globales de falla que suponen una distribucién racional de rotaciones y extensiones
plasticas, como los que se consideran en un andlisis al Ifmite convencional, ya que como se observé,
esta se puede presentar por la inestabilidad que provoca un mecanismo de falla local, que a-priori,
serfa dificil tomar en cuenta en un anélisis al limite.

Este estudio muestra la imperiosa necesidad de confrontar siempre las curvas carga-
distorsién obtenidas de un andlisis no lineal estdtico ante carga monétona creciente en funcién de
los limites de deformacién que se han reportado experimentalmente en la literatura y de las
capacidades tultimas de deformacién que tienen los elementos estructurales, que no son
necesariamente las que se calculan con el software que se utiliza, dado que esto normalmente las
modelan tomando en cuenta varias hipétesis simplificatorias.

Respecto a los modelos con los marcos continuos unidos con elementos infinitamente
rigidos, se realizaron andlisis comparativos a los modelos disefiados previamente con el método
convencional y aquél disefiado con los criterios del Apéndice Normativo A con el efecto P-4y sin
incluirlo con la distribucién de carga triangular invertida que proponen las Normas Técnicas.

Es valioso recordar que el método convencional de las Normas Técnicas limita la distorsién
a Irc= 0.012 de la altura del entrepiso, mientras que el Apéndice Normativo limita la distorsién a
Owa= 0.015 de la altura del entrepiso; sin embargo, note que el modelo disefiado con el método
convencional estd asociado a distorsiones mayores con una ductilidad superior al modelo disefiado
con el criterio del Apéndice Normativo que a su vez alcanza mayores magnitudes de cortante.
Entonces el modelo disefiado para seguridad contra colapso (Apéndice A) puede soportar mayores
demandas laterales de carga y estar4 asociado a distorsiones menores que originan que sea menos
dictil que el modelo que se disefio con el método convencional de las Normas Técnicas.

Aunado a lo anterior, las discrepancias obtenidas en marcos similares en rigidez aunque con
asimetria geométrica, originé la inquietud de realizar anélisis con un cambio de direccién en la
distribucién de carga, tal que el capitulo muestra los resultados de modelos de pushover a un
modelo con geometria asimétrica en ambas direcciones. De los mismos, es posible aseverar que los
resultados de los anélisis ante carga estdtica monétona creciente pudieran variar dependiendo de la
direccién de las cargas. Para realizar las reflexiones posteriores se consideré la direccién de
aplicacién de la carga estdtica que ofrecia resultados mds interesantes; sin embargo, los resultados
presentados parecen sugerir que la definicién de criterios de aplicacién de carga deberian requerir
mayores esfuerzos a los presentados lo que supera el objetivo de este proyecto.

Por otra parte, y en todos los casos presentados, la grifica de cortante basal normalizado
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contra distorsién global promedio (distorsién entre azotea y el nivel de desplante) parece no
representar adecuadamente el comportamiento de marcos con contravientos concéntricos, ya que a
partir de ella dificilmente se pueden intuir las significativas diferencias que existen en las
capacidades de deformaci6n de los entrepisos. Ademds, es bien sabido que seria incorrecto
comparar esta distorsién promedio que se obtiene con esta curva con las distorsiones tltimas que
permiten los Reglamentos, que estdn asociadas a las distorsiones de entrepiso. Para los modelos en
estudio, esta gréfica global no result6 una buena representacién del comportamiento de este tipo de
estructuracién, por lo que se propone estudiar para ésta y otras estructuraciones las gréficas
distorsi6n contra cortante normalizado de cada entrepiso, para poder observar el comportamiento no
lineal del modelo con mayor certidumbre, revisar adecuadamente los limites de distorsién que
establecen los reglamentos de construccién y detectar posibles deficiencias en la estructuracién con
mayor facilidad.

Es de llamar la atencién, que la sobrerresistencia asociada a los andlisis ante carga
monétona creciente resulté de mds del doble (tabla 6.8), que la propuesta de manera general en
Apéndice A para estructuras con un periodo de vibracién en el intervalo T>T,, aplicable al caso de
los edificios estudiados, lo que implica una diferencia sumamente grande.

Finalmente, y no menos importante, los resultados de los andlisis al limite y de los andlisis
estéticos no lineales ante carga monétona creciente que fueron realizados a los edificios en estudio
sugieren que los mecanismos dltimos de colapso de edificios regulares estructurados con base en
marcos de acero con contraventeo concéntrico que cumplen con los lineamientos de las Normas
Técnicas Complementarias de la Propuesta de Reglamento de 2004 distan mucho de ser apropiados
y corresponder al mecanismo ultimo de viga débil — contraviento débil — columna fuerte que
generalmente se asocia a un disefio conforme al reglamento, a pesar que sean capaces de alcanzar
resistencias muy altas. Los resultados de los andlisis al limite sugieren la potencial formacién de
mecanismos de entrepiso débiles o suaves. Los andlisis estiticos no lineales ante carga monétona
creciente sugieren la formacién de mecanismos iltimo de colapso mds locales, provocados
principalmente por el pandeo de los contravientos. Antes de concluir sobre este respecto, serd
importante confrontar estos resultados con los que se obtengan de anélisis dindmicos no lineales
ante acelerogramas asociados a los espectros que se utilizaron en el disefio de estos edificios, para
corroborar o confrontar los resultados que hasta la fecha se han obtenido con los andlisis antes
descritos, lo que se muestra en el siguiente capitulo de este trabajo.
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Capodlutlo 7

Analisis dinamicos no lineales

En este capitulo se presentan los resultados de Jos andlisis no lineales de los modelos de 15
niveles disefiados con el método convencional (MC15) y con el Apépdice Nomativo A (ANA1S)
con el paquete de andlisis no lineal DRAIN- 2DX (Prakash er al., 1993).

Para su estudio se seleccionaron acelerogramas represeptativos para la zona del lago de la
Ciudad de Meéxico, cuyas caracterfsticas estdn relacionadas al sismo méximo esperado el
acelerograma registrado en el Valle de México, dado que los modelos se supusieron ubicados en la
zona //1b con un periodo dominante del terreno igual 2 T= 2.00 seg.

7.1 Descripcion de los andlisis realizados

El primer acelerograma fue registrado durante el sismo del 19 de septiembre de 1985 con
una magnitud igual a M,= 8.1 del registro de la Secretarfa de Comunicaciones y Transportes (SCT)
en su componente E-W, con una duracién de un poco més de 160 seg. y una aceleracién mixima
del terreno de 0.17 g. aproximadamente, con una respuesta espectral mdxima de 1.00, g para un
periodo dominante de 2.00 seg.

Ademés, se consider6 interesante someter los modelos a un registro artificial cuyo nivel de
respuesta espectral de pseudoaceleraciones resultaran similares o mayores al acelerograma
registrado en SCT-EW.

El acelerograma artificial considerado se gener$ a partir de un sismo postulado de M= 8.2,
basado en las funciones de transferencia promedio calculadas para la estacién 56, con la red
acelerogréfica de Ja Ciudad de México a partir de 1988 (figura 7.1). La estacién 56 se ubica en Ja
calle de Cérdoba, en la colonia Roma con un periodo dominante de 2.20 seg., y del registro
sintético se obtiene una aceleracién méxima espectral de 1.44 g.

0.30

020

Aceleracién

0.10

0.00 1

-0.10 7

-0.20

-0.30
Tiempo
Figura 7.1 Acelerograma artificial de la estacién 56 direccién E-W
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Los an4lisis se realizaron con un modelo de suponen los marcos continuos unidos con
elementos rigidos como se ilustra en la figura 7.2, con nivel de amortiguamiento viscoso
equivalente igual a {= 2%.

En los modelos, se incluyé la aportacién a la rigidez lateral de cada marco, a partir de las
masas para lo cual se determiné la rigidez lateral de los marcos, a partir de los desplazamientos
obtenidos en los andlisis estdticos de los marcos independientes. La ejemplificacién del
procedimiento empleado se ilustra en la figura 7.3, donde se presenta el porcentaje de rigidez ki/2k
de los marcos en la direccién X del modelo disefiado con el método convencional. Como se
esperaba, los marcos con menos crujias contraventeadas tienen una menor aportacién a la rigidez
lateral del edificio, mientras que la mayor aportacién la provee el marco central.
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7.2 Exposicion de resultados

En la figura 7.4 se muestra la definicién de algunos pardmetros que se discutirdn durante la
exposicién de los resultados. En ellas, 4y, €s la distorsién de entrepiso asociada a la primera
fluencia de cualquier elemento estructural que forma parte del entrepiso, 4,,; es la distorsién de
entrepiso méxima asociada al medio ciclo de histéresis de carga maxima, k., es el cociente entre la
ngidez de entrepiso secante minima ineldstica, k.., €5 Ja dgidez eldstica de entrepiso y k. es la
rigidez asociada al medio ciclo histerético ineldstico; ademds, de la ductilidad de entrepiso 4, las
envolventes de distorsiones de entrepiso maximas 4, envolventes de cortantes de entrepiso mixima
(V/Wr) y los cocientes del mimero de ciclos donde se presentd respuesta ineldstica Ci,. entre el
niimero total de ciclos a que fue sujeta la estructura ante el acelerograma dado C,,,.

7.2.1 Acelerograma SCT direccién EW del 19 de septiembre de 1985
7.2.1.1 Direccién global X

En la figura 7.5 se muestra la comparacién de las envolventes de respuesta maxima del
modelo MC15 y ANAIS en la direccién global X, ante el acelerograma SCT-EW. Ep general, se
observa una respuesta no lineal muy reducida, con demandas de ductilidad apenas superiores a la
unidad en los pisos intermedios del modelo disefiado con el método convencional de 1as NTC, cuyas
proporciones de ciclos donde se present6 la respuesta ineldstica (MC,,.) entre el nimero total de
ciclos (MCroray) fueron cercanos al MC,,o/MCrorar= 0.10 0 menores.
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Figura 7.5 Envolventes de respuesta mixima del modelo MC15X y ANA15X con el acelerograma SCT-EW
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Las rigideces secantes mfnimas inelésticas de entrepiso kn;, resultaron précticamente de]
100% de su rigidez eléstica k., lo que evidencia el comportamiento pricticamente eldstico de los
andlisis. En lo que respecta a las distorsiones, atin los pisos que tuvieron un comportamiento
moderadamente ineldstico presentaron su primera fluencia 4p,., a distorsiones menores a 0.40%,
que es limite que propone el Apéndice Normativa A para la revisién por limitacién de dafios a
elementos po estructurales cuando estos estén separados de la estructura principal. Mientras que, la
distorsién de entrepiso méxima A4, asociada al medio ciclo de histéresis resultaron atin mepores
que las distorsiones de disefio eléstico.

Para observar con mayor detalle el comportamiento de los andlisis realizados, en las figuras
7.6 y 7.7 se muestran las envolventes de fluencia inelésticas en los modelos analizados con el
acelerograma SCT-EW. Al respecto, recuerde que las rotaciones presentadas en las figuras han sido
normalizadas con la mayor articulacién diferenciando entre trabes, columnas y diagonales; asi que,
a pesar de que se notan columnas con fluencia su rotacién es significativamente menor, por 1o que
las mayores fluencias en ambos modelos se present$ en la rotacién de los contravientos en los
niveles supertores. Sélo algunas trabes fluyen en el modelo disefiado con el método convencional

MC15).

Figura 7.6 Envolventes de fluencia ineldstica de) modelo MC15X con el acelerograma SCT

L AN

Figura 7.7 Envolventes de fluencia ineldstica de ANALSX con e} acelerograma SCT
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Ahora, en las figuras 7.8 y 7.9 se presenta el comportamiento histerético por entrepiso de
ambos modelos, en ellas se aprecia Ja linealidad del comportamiento de los entrepisos ante el
acelerograma de SCT-EW. El caso de la grifica global, que considera la distorsién promedio del
edificio contra el cortante basal normalizado, pareciera mostrar un comportamiento no lineal; sin
embargo, las evidencias mostradas obligan a que la descripcién de la curva esté€ asociada a las
aproximaciones numéricas en el célculo de las distorsiones de la grdfica a partir de las 15
distorsiones anteriores y no a un comportamiento no lineal.
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Figura 7.8 Curvas de histéresis por nivel de] modelo MCJ5X con el acelerograma SCT-EW

7.2.1.2 Direccién global Y

En la figura 7.10 se muestra la comparacién de las envolventes de respuesta mixima del
modelo MC15 y ANAI1S en la direccién global Y, ante el acelerograma SCT-EW. Igualmente, se
observa una respuesta no lineal muy reducida, con demandas de ductilidad apenas superiores a la
unidad en los pisos intermedios del modelo disefiado con el Apéndice A, que presenta variaciones
repentinas entre pisos adyacentes. Las proporciones de ciclos donde se presenté la respuesta
ineléstica (MC;,,) entre €l nimero total de cictos (MCrorsr) son sumamente pequefos. Las rigideces
secantes mipimas inelésticas de entrepiso X, resultaron prdcticamente del 100% de su ngidez
eldstica k.4, €n todos Jos casos.

Los dos modelos analizados presentaron su primera fiuencia 4g,., a distorsiones menores a
0.40% e incluso la distorsién méxima de todos los entrepisos resulté menor a la distorsién de disefio
eldstico y, por consiguiente, menor a la distorsién propuesta en cada uno de los criterios de disefio
estudiados. Llama la atencién el cambio repentino de magnitud importante de la distorsién asociada
a la primer fluencia A4g,., en algunos entrepisos del modelo ANA1S (que no se presentS en la
direccién global X); sin embargo, no puede explicarse su origen, ya que los entrepisos tienen
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caracteristicas dindmicas y estructurales muy similares, lo que requeria reflexiones adicionales y
probablemente un mayor niimero de an4lisis sirilares.
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Figura 7.9 Curvas de histéresis por nivel del modelo ANAISX con el acelerograme SCT-EW

En las figuras 7.11 y 7.12 se muestran las envolventes de fluencia inelésticas de los modelos
en la direccién Y. Nuevamente, se nota que las mayores fluencias estdn asociadas a los
contravientos en los pisos superiores. A diferencia de la direccién X, el caso del modelo ANA1SY
presenta fluencia de las columnas en el marco central sin fluencia en trabes de magnitud
significativa.

El comportamiento histerético por entrepiso de ambos modelos es lineal como se aprecia en
las figuras 7.13 y 7.14. La grédfica global muestra un comportamiento alterado por las
aproximaciones numéricas que se comentaron anteriormente, la que debiera ser sensiblemente
lineal, conforme a los resultados mostrados.

En los resuitados presentados del anélisis con el acelerograma SCT-EW se han mostrado
gréficas de] cortante normalizado por nivel para cada direccién (figuras 7.4 y 7.9). La estructura
disefiada con el método convencional se modelé con un coeficiente sfsmico para la zona //Ib es
igual a ¢;= 0.45 con un factor de comportamiento sfsmico Q= 4, tal que para la zona en la que se
encontraba el periodo fundamental de la estructura (7,<7;=1.272 seg.<T}), ¢l comportamiento
sfsmico reducido resultaba igual a Q’= 4, por lo que para el caso del modelo estudiado se cumple
que el cortante reducido es V= 0.1125Wr.
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Figura 7,12 Envolventes de fluencia ineldstica de ANA1SY con el acelerograma SCT
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Figura 7.13 Curvas de histéresis por nivel del modelo MC15Y con el acelerograma SCT-EW

Por otra parte, el modelo disefiado con los criterios del Apéndice Normativo A tiene un
coeficiente sfsmico = 1.2 cuando el periodo fundamental del terreno es igual a T.= 2.00 seg, para el
mismo factor de comportamiento sismico Q= 4, de manera que el factor de comportamiento
sfsmico reducido resulta ser igual a Q’= 6.071, dado que T,= 1.175 seg.< T)=1.260 seg.< Ty= 2.40
seg., por lo que Ja proporcién entre el cortante reducido de andlisis y el peso total resulta ser igual a

V=0.1977Ws.
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En la tabla 7.1 se resumen los valores obtenidos en los andlisis realizado ante el
acelerograma SCT-EW, que ignoran otras posibles fuentes de sobrerresistencia como la accién
tridimensional de Ja estructura y la contribucién de rigidez y resistencia del sistema de piso.

Tabla 7.1 Sobrerresitencias ledricas de 1os modelos ante el acelerograma SCT-EW

Modelo Direccién V/IW, Sobrerresistencia
MC15 X 0.3036 2.6987
0.2640 2.3467
ANAIS X 0.3186 1.6117
Y 0.2545 1.2873

Abhora, considerando que el factor de carga para estas combinaciones es Fe= 1.1 y que el
factor de resistencia es igual a Fg= 0.90, es posible considerar que la sobrerresistencia minima
esperada debe ser por lo menos igual a R= 1.1/0.9= 1.22. Por lo tanto, se observa que ambos
modelos, que han respondido de manera casi eldstica tienen una gran reserva de resistencia, mucho
mayor a la mfnima esperada y, como se deduce del modelo MC15, mayor a R= 2.00 que se
consjdera en [as NTCS-2004.
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7.2.2 Acelerograma artificial de la estacién 56, direccién EW de la colonia Roma
7.2.2.1 Direccién global X

Como se comentd anteriormente, 1os modelos se estudiaron ante el acelerograma artificial
de la estacién 56. En la figura 7.15 se presentan las envolventes de respuesta méximas de la
direccion global X de ambos modelos ante 1a excitacién del acelerograma artificial S56-EW.

Como se observa, se present6 una respuesta no lineal reducida, pero mayor a la respuesta de
los modelos ante el acelerograma SCT-EW, con demandas de ductilidad menores a u= 1.64
presentada en el treceavo nivel del modelo diseiiado con el método convencional. Los pisos
inferiores se cornportaron sensiblemente eldsticos con excepcién del primer nivel del modelo
MCI5X; ademés, se presentaron repentinos cambios de ductilidad en entrepisos continuos en el
modelo MC13$.

El modelo ANA1S alcanza magnitudes sensiblemente mayores al modelo MCI15X de las
proporciones de ciclos donde se presenté la respuesta ineldstica (MC,,) entre el nimero total de
ciclos (MCroraL), superiores incluso a MC;,/MCrors.> 0.10, entre el noveno al doceavo nivel. Las
rigideces secantes minimas inel4sticas de entrepiso k., resultaron pricticamente del 100% de su
rigidez eléstica ks, en ambos casos en todos los entrepisos, asociados a distorsiones menores a las
distorsiones de disefio el4stico. Note que el comportamiento de la distorsién asociada a la primera
fluencia Ap.. describia una configuracion semejante a la distorsién dltima 4,,, en los modelos
presentados ante el acelerograma de SCT-EW, mientras que estos resultados presentan maximos
pricticamente en todos los niveles superiores al sexto nivel con magnitudes cercanas o apenas un
poco mayores al 0.40%.
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Figura 7.15 Envolventes de respuesta mixima del modelo MC15X y ANA 15X con el acelerograma S56-EW
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/

Figura 7.16 Envolventes de fluencia ineldstica de MC15X con el acelerograma S56

En las figuras 7.16 y 7.17 se muestran las envolventes de fluencia ineldsticas de ambos
modelos en la direccién global X. Fluyen un mayor nimero de trabes en los pisos superiores ante €l
acelerograma artificial SS6-EW; manteniéndose la fluencia de los contravientos presentada en los
andlisis anteriores, en los ultimos niveles. Note también, que las fluencias en columnas en el modelo
disefiado con el Apéndice A son de magnitud sumamente pequefia, mientras que el modelo
disefado con e} método convencional presenta fluencia en ambos extremos de las columnas del
marco central en el cuarto nivel del modefo MC15X. Ademas, coasidere la fluencia de las columnas
en la base del edificio de ese mismo marco, las que, aunque de moderada magnitud, son una de las
articulaciones que presupone ¢l disefio columna fuerte — viga débil — contraviento débil de las
Normas Técnicas y que no se habfan presentado en ninguno de los modelos estudiados, incluyendo
los andlisis estéticos ante carga monétona creciente del capftulo anterior.

N

N\

Figura 7.17 Envolventes de fluencia inel4stica de ANA1SX con el acelerograma S56
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Figura 7.19 Curvas de histéresis por nivel det modelo ANA15X con el acelerograma S56-EW
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El comportamiento histerético por entrepiso de ambos modelos se ilustra en las figuras 7.18
y 7.19. Resulta apenas perceptible la no linealidad en los niveles superiores, principalmente del
modelo disenado con el método convencional utilizando un an4lisis modal espectral; asf, como el
incremento de ruido en la gréfica que muestra el comportamiento global del edificio con la
distorsién promedio y el cortante basal normalizado, que debiera ser sensiblemente lineal, conforme
a los resultados mostrados.

7.2.2.2 Direccion global Y

En la figura 7.20 se presentan las envolventes de respuesta maximas de la direccién global
Y de ambos modelos ante la excitacién del acelerograma artificial S56-EW, que ademés es la
direccién global més débil.
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Figura 7.20 Envolventes de respuesta méxima del modelo MC15Y y ANALSY con el acelerograma S56-EW

Ambos modelos presentan una respuesta no lineal reducida, asociados a ductilidades
menores a 4= 1.39 presentada en el onceavo nivel del modelo ANAISY. La cantidad de entrepisos
que muestran un comportamiento francamente eldstico es mucho menor, sélo los tres primeros
entrepisos en ambos modelos. Las proporciones de ciclos en los que se presenté la respuesta
ineléstica (MC,,,) entre el niimero total de ciclos (MCrorar) presenta un comportamiento disimil, ya
que ¢l modelo diseflado con el método convencional presenta magnitudes mayores a
MCin/MCrorar> 0.10 en los pisos intermedios, mientras que el modelo ANAISY, presenta estas
proporciones en Jos tltimos niveles e incluso de mayor magnitud.
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Las rigideces secantes minimas ineldsticas de entrepiso k., resultaron précticamente del
100% de su rigidez eléstica k., en ambos casos en todos los entrepisos. Un comportamiento
similar tuvo la rigidez promedio &, con excepcién de los entrepisos cercanos al cuarto nivel que
alcanzan magnitudes un poco menores al 100%.

Los dos modelos presentaron distorsiones 4y,,, asociadas a la primera fluencia mayores al
Iimite propuesto en el Apéndice Normativo jgual a &= 0.40%, para la limitacién de dafios en
elementos no estructurales separados a la estructura principal, en los entrepisos cercanos al onceavo
nivel, aungue es necesario destacar el comportamiento poco uniforme de algunos entrepisos del
modelo ANA15Y.

Las envolventes de fluencia ineldsticas de ambos modelos se presentan en las figuras 7.2] y
7.22 para la direccién global Y de los modelos MC15Y y ANA15Y, respectivamente. De ellas, se
nota que la fluencia de los elernentos es muy distinta entre los resultados de ambos andlisis. En el
caso del modelo MC15Y se presentan fluencias locales en el cuarto nivel con rotaciones en vigas de
moderada magnitud; mientras que el modelo ANA1SY presentan fluencias en los pisos superiores
de los contravientos y las columnas con las vigas comportdndose practicarente elésticas.

N

Figura 7.21 Envolventes de fluencia ineldstica de MC1SY con el acelerograma S56

ZAN

Figura 7.22 Envolventes de fluencia ineldstica de ANA15Y cou el acelerograma S56
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El comportamiento histerético por entrepiso de ambos modelos se ilustra en las figuras 7.23
y 7.24 para Jos modelos MC15Y y ANAISY, respectivamente. La no linealidad resulta apenas
perceptible con un mayor ruido de la gréfica global debido a las aproximaciones del método
impierentado.
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Figura 7.23 Curvas de histéresis por nivel del modelo MCL5Y con el acelerograma S56-EW

A partir de los andlisis realizados es posible asegurar que el modelo disefiado con el
Apéndice A desarrolla mayores magnitudes de cortante. En Ja tabla 7.2 se enuncian valores de
cortantes normalizados obtenidos en los anélisis realizados ante el acelerograma artificial S56-EW.
Recuerde que el modelo MC15 tiene una proporcién V= 0.] 125W7, mientras que el modelo ANA-
EW conserva una relacién ignal a V= 0.1977W7. Aceptando que la sobrerresistencia minima
esperada es igual a R=1.1/0.9= 1.22 y que el comportamiento no lineal observado es muy reducido,
resulta claro que ambos modelos poseen reservas de resistencias ain mayores antes de ser llevados
a un mecanismo de colapso. De hecho el modelo MCI1S desarrollé una resistencia R> 2.50, que es
mayor a la propuesta en ¢) Apéndice A.

Tabla 7.2 Sobrerresisiencias tedricas de los modelos ante el acelerograma artificial S56-EW

o Proporcién . .
Modelo Direccién V/Wy Saobrerresistencia
MC15  — X 0.3678 3.2692
Y 0.3019 2.6834
ANALS . S 03402 1.7207
Y 0.2711 1.3711
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Figura 7.24 Histéresis por nivel del modelo ANA1SY con el acelerograma S56-EW

7.3 Conclusiones

Se realizaron dos andlisis dinAmicos a los modelos de 5 niveles disefiados en capitulos
anteriores que satisfacen los requerimientos por deformacidn al l{mite considerando el anilisis
modal espectral del método convencioral que proponen las Normas Técnicas y con el planteamiento
propuesto por el Apéndice Normativo A en ambas direcciones globales de anélisis.

Los modelos se excitaron con el acelerograma registrado en 1985 en la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes en su componente este — oeste y con un acelerograma artificial
creado a partir de la estacién 56 en la colonia Roma en la misma componente.

Los modelos presentaron un comportarniento no lineal muy reducido (en algunos entrepisos
nulo) ante el acelerograma SCT-EW. Al respecto, recuerde que el modelo disefiado ante el criterjo
del Apéndice Normativo A supuso un periodo fundamental de vibracién del suelo igual a 7= 2.00
seg, tal que la aplicacién del acelerograma en cuestién, que tiene un periodo dominante de Tsor=
2.00 seg, resultaba interesante. Asi que serfa posible intuir que a la degradacién de la rigidez de la
estructura no alcanzé el caso en el que el modelo se asociara a las mayores aceleractones propuestas
por el acelerograma.

En las figuras 7.25 y 7.26 se presentan los acelerogramas del registro de la SCT y de la
estacién 56, las que incluye la ubicacién del primer periodo fundamental de los modelos estudiados
T, el que, como se mota, no se encuentra cerca a las méximas aceleraciones de los espectros
propuestos.

El modelo disefiado por el método convencional presentd un comportamiento no lineal
ligeramente superior a su andlogo del Apéndice A. En general, se presentaron fluencias locales
ubicados preferentemente en Jos Gltimos niveles de ambos modelos.

-216-




Capitulo 7 Anéllsis dindmicos no lineales

Los resultados generados ante la aplicaci6n del acelerograma artificial S56-EW (con un
periodo dorainante igual a 7= 2.20 seg) ignalmente presentaron un comportamiento no lineal
moderado en ambos modelos, asociado con un ligero aumento de fluencia de los elementos y de la
demanda de ductilidad de la mayor parte de los entrepisos. Esta primicia se aprecia en el aumento
de la magnitud de Jas rotaciones y cantidad de fluencia de trabes en las envolventes de fluencia
mostradas; ademds del aumento de fluencias en columnas principalmente en la direccién global Y.
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Figura 7.25 Espectro de la SCT-EW con la ubjcacién de los periodos dominantes de los modelos
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Figura 7.26 Espectro de la S56-EW con ta ubicacién de Jos periodos dominantes de los modelos

Por otra parte, es de llamar la atencién, que ambos modelos alcanzaron distorsiones de
entrepiso adn menores que las distorsiones de disefio eldstico y, por consiguiente, a las estipuladas
en el cdigo.

Es importante resaltar que en ningin caso fluyeron las columnas en el extremo inferior en la
base con la fluencia en los extremos de trabes y fluencia de los contravientos (por tensién o
compresion), que es el mecanismo que supone las Normas Técnicas para el disefo; sino que en la
mayorfa de los resultados el colapso se asocia a fluencjas Jocales por una mala redistnibucién de
cargas después de la inestabilidad de una columna.

Asociado a lo anterior, llama Ja atencién la poca demanda de ductilidad en los modelos ante
las solicitaciones impuestas, que en el mejor de los casos alcanzé magnitudes ain roenores a f&=
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1.50, lo que resulta sensiblemente menor a la ductilidad que puede desarrollarse, como fue supuesta
durante el proceso de analisis, en un marco contraventeado dictil.

Los resultados de estos andlisis no lineales sugieren una revisién de los criterios de disefio
de este tipo de estructuras, pues ante acelerogramas asociados al sismo de disefio se tienen reservas
de resistencias muy grandes que lideran a la estructura a comportarse de manera cass elastica.
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En un inicio, en este trabajo se mostraron las similitudes y diferencias del RCDF-2004 y sus
respectivas NTCM-2004 contra algunos c6digos internacionales para distintas solicitaciones de
elementos estructurales, respecto al disefio y revisién de marcos estructurales de acero en
comparacién con sus andlogos internacionales.

El comportamiento de estructuras metdlicas en sismos recientes se concentré la
investigacién en los sismos de la Ciudad de México de 1985, en el sismo de Northridge, Estados
Unidos de 1994 y el sismo de Kobe, Japén en 1995. Este trabajo incluy6 la exposicién de algunas
de las investigaciones recientes que han sido dirigidas a mejorar el conocimiento de las técnicas
actuales de disefio. Se comentaron algunos de los esfuerzos del FEMA y del proyecto SAC, que se
cre$ para estudiar el comportamiento de marcos de acero, técnicas de la reparacién en vias de
desarrollo y nuevos planteamientos para minimizar el dafio y mejorar la respuesta de edificios ante
excitacién dindmica.

Adicionalmente, se mostraron los planteamientos propuestos en las Normas Técnicas
Complementarias para el Diseflo por Sismo del 2004 y se realizaron reflexiones sobre el
comportamiento de algunas variables definidas en el c6digo, como la conveniencia de subdividir la
zona III en cuatro subzonas.

Por otra parte, se modelaron dos edificios regulares de las mismas caracteristicas
geométricas, sistema estructural y carga actuante, de 15 y 12 niveles. A través de un largo y
complejo procedimiento, se determiné que el sistema estructural y con una configuracién funcional,
préctica y estructuralmente viable, que consistié en marcos de acero diictiles con contravientos
concéntricos para resistir la excitacion lateral por sismo. Las estructuras se ubicaron en la zona I/ld
para asociarlos a las mayores demandas de aceleracién propuestas en el cédigo, con un factor de
comportamiento sismico igual a Q= 4, y se disefiaron de tal forma que los modelos se asociaron a
distorsiones que satisficieran las restricciones por desplazamiento lateral al limite, considerando que
los elementos no estructurales estuvieran desligados de la estructura.

Ademas, se dedicaron esfuerzos en hacer reflexiones sobre la importancia de realizar
andlisis que tomen en cuenta la excentricidad accidental, como los que solicita la nueva versién de
las Normas Técnicas. Se realizé una sugerencia sobre lo ambigua redaccién del apartado aplicacién
y las importantes divergencias entre métodos aplicados, donde se sustenté que debe aplicarse un
andlisis estético, a pesar de estarse realizando un andlisis dindmico, desplazando en 20./0b las
cargas concentradas en uno de los ejes principales, mientras que en otro debe permanecer en el
origen.

Se realiz6 una comparacién entre los cortantes obtenidos mediante la aplicacién de un
andlisis modal espectral y los que se obtienen considerando un andlisis estdtico. Los resultados
indican que para estructuras menores a 31 m, los cortantes obtenidos con el método estatico
envuelven el cortante dindmico sin sobrevaluarlos. Superado este nivel, dependiendo de la
flexibilidad del modelo, la diferencia entre ambos criterios de anélisis puede aumentar en
proporcién a la altura, y para estructuras més altas, los resultados obtenidos con un anélisis estatico
pueden ser menores a los cortantes obtenidos mediante un analisis dindmico, asocidndose a mayores
diferencias entre ellos en los niveles superiores o en los niveles cercanos a la base de la estructura.

Sin embargo, estos resultados, ademads de ser aplicables tinicamente a una estructura regular
de acero con marcos con contraventeo concéntrico, no siguen procesos lineales interpolables, por lo
que no se puede inferir sobre el acierto o desacierto de la reduccién del limite en la nueva versién de
las NTCS, en funcién de la altura a partir de la cual debe aplicarse alguno de los métodos. Las
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reflexiones presentadas dejan entrever la necesidad de realizar mds andlisis de modelos semejantes
con distintas alturas y de diferentes sistemas estructurales mediante los cuales se puedan fijar
limites para la aplicacién del método dindmico forzosamente dependiendo de estas variables.

El analisis de la estructura de 15 niveles present6 un primer periodo fundamental, que ubic6
al modelo en el intervalo 7T, < T < T,. Inicialmente, se propuso un modelo que satisficiera las
restricciones por deformacion lateral del método convencional al limite, cuyo disefio quedé regido
por la revision estatica por excentricidad accidental. A través de reflexiones analiticas se demostré
que siempre que un modelo satisfaga este requisito, esa misma estructura sometida a la metodologia
de analisis propuesta por el ANA, también satisfacerd las restricciones propuestas para la revisién
de la limitacién de dafios a elementos no estructurales, para el mismo factor de comportamiento
sismico Q, pero se demostré que, ese mismo modelo, carece de la rigidez suficiente para cumplir
con el limite de distorsién propuesto en la revisién de seguridad contra colapso, independientemente
del periodo dominante del suelo 7 y del factor de comportamiento sismico Q, sustentando los
resultados con el modelo de 15 niveles.

En lo referente a una estructura cuyo primer periodo fundamental se ubique en el intervalo
de periodos T<T,, se comprobé analiticamente, con el respaldo del modelo analizado de 12 niveles,
que una estructura que cumple el andlisis propuesto por el método convencional al limite las
restricciones por deformacion lateral, satisfacera el requisito para la limitacién de dafios a elementos
no estructurales del Apéndice Normativo A; sin embargo, este modelo tampoco tiene la rigidez
necesaria para satisfacer la revisién de seguridad contra colapso, por lo que fue necesario proponer
un modelo con secciones transversales mas robustas. En ninguno de los modelos analizados, el
disefio final se rigi6 por la resistencia de las secciones transversales seleccionadas o el nivel de
esfuerzos asociada al modelo, sino la restriccién por desplazamiento lateral.

En el caso de los modelos estudiados el periodo dominante de este tipo de sistema
estructural es aproximadamente igual a T= 0.088h, donde k es la altura del edificio, mediante lo que
se obtienen aproximaciones de hasta +5% del periodo real. En el caso de los marcos
contraventeados modelados con un andlisis de disefio por desempefio, dado que son estructuras que
requieren mayor rigidez para satisfacer los requisitos por deformacién lateral planteados en el
cédigo, el periodo fundamental aproximado para tener un porcentaje de error menor a +5% del
periodo real se consigue aplicando T= 0.082h. Evidentemente, estas aproximaciones se
establecieron a partir de un nimero muy limitado de modelos contraventeados de acero, por lo que
serd necesario realizar mayores esfuerzos para poder generalizar estos planteamientos y deberén
considerarse con las reservas que cada caso amerite.

Por otra parte, se present6 el estudio del comportamiento no lineal del modelo de 15 niveles
disefiado con el método convencional de las NTC y el disefiado considerando el Apéndice
Normativo A con métodos estaticos aproximados y anélisis no lineales dindmicos y estéticos. En el
caso de los andlisis estdticos, la capacidad tltima de los edificios se estudié utilizando anélisis al
limite y andlisis no lineales ante carga esttica mon6tona creciente (pushover).

El mecanismo que rigi6é en los anélisis realizados con la teoria de disefio al limite, se trat6 de
un piso débil en el onceavo nivel, que obtuvo coeficiente sismicos menores al mecanismo de falla
asociado a las Normas Técnicas, que se asociaron a factores de sobrerresistencia muy bajos,
inferiores incluso a las minimas esperadas si se toma la sobrerresistencia inherente al uso de
factores de carga y de reduccién de resistencia.

A estos mismos modelos de 15 niveles se realizaron anélisis ante carga lateral mon6tona
creciente con la distribucién de carga lateral triangular invertida y la distribucién que ocasionaria el
mecanismo de falla del onceavo piso débil, haciendo modelos de los marcos independientes y
modelos que incluyen todos los marcos continuos unidos con elementos infinitamente rigidos;
observando el impacto de la inclusién del efecto P-4 sobre los resultados de ambas distribuciones.

La inclusi6n del efecto de segundo orden afecta de manera definitiva los resultados de los
anélisis estéticos, obteniéndose en la mayoria de los casos distorsiones ultimas de entrepiso menores
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que cuando no se incluyen, y con magnitudes maximas mas cercanas a los lfmites que proponen los
reglamentos, los cuales estdn en funcién de resultados obtenidos a partir del ensaye de modelos
experimentales.

Asimismo, la distribucién de carga del mecanismo de falla para el onceavo piso débil no
rigi6 el colapso del modelo claramente, sino que se presentaron mecanismos de falla locales por
pandeo de los contravientos cercanos al sexto piso. Al respecto, resulta claro que para sistemas tan
complejos como el estudiado, no parece adecuado suponer que el colapso del sisterna lo rijan
mecanismos globales de falla que suponen una distribucién racional de rotaciones y extensiones
plésticas, como los que se consideran en un andlisis al limite convencional.

Se realizaron esfuerzos en confrontar las demandas de deformacién plastica de los
elementos que lideran al colapso con las que se calculan con el software de anélisis con las que se
ajustarian las distorsiones que deberian considerarse en el dltimo paso. Este estudio muestra la
imperiosa necesidad de confrontar siempre las curvas carga-distorsién obtenidas de un anélisis no
lineal estético ante carga monétona creciente en funcién de los limites de deformacién que se han
reportado experimentalmente en la literatura y de las capacidades tltimas de deformacién que
tienen los elementos estructurales, que no son necesariamente las que se calculan con el software
que se utiliza, dado que esto normalmente las modelan tomando en cuenta varias hip6tesis
simplificatorias.

El estudio permite observar la diferencia de los resultados de los marcos modelados de
forma independiente con los marcos continuos unidos con elementos infinitamente rigidos con el
efecto P-4y sin incluirlo con la distribucién de carga triangular invertida.

Ademés, se realizaron andlisis con un cambio de signo en la distribucién de carga con lo
que se demostré la influencia de la asimetria del modelo puede ocasionar variaciones en los
resultados dependiendo de la direccién de las cargas. Los resultados presentados sugieren la
necesidad de definir criterios de aplicacién de carga y/o la aplicacién limitada de los anélisis tipo
pushover en funcidn de las caracteristicas geométricas de los modelos.

En todos los casos presentados, la grafica de cortante basal normalizado contra distorsién
global promedio parece no representar adecuadamente el comportamiento general de marcos con
contravientos concéntricos, ya que a partir de ella dificilmente se pueden intuir las significativas
diferencias que existen en las demandas de ductilidad y la magnitud de las distorsiones de los
entrepisos. Con esta base, el estudio sugiere la necesidad de estudiar el comportamiento de los
modelos a partir de las gréaficas distorsién contra cortante normalizado de cada entrepiso, para poder
observar el comportamiento no lineal del modelo con mayor certidumbre, revisar adecuadamente
los limites de distorsién que establecen los reglamentos de construccién y detectar posibles
deficiencias en la estructuracién con mayor facilidad.

C6mo se menciond, se realizaron anélisis dindmicos a los modelos de 15 niveles con el
acelerograma registrado en 1985 en la Secretaria de Comunicaciones y Transportes en su
componente este — oeste y con un acelerograma artificial creado a partir de la estacién 56 en la
colonia Roma en la misma componente.

El modelo disefiado por el método convencional presenté un comportamiento no lineal muy
reducido y escasamente superior a su andlogo del Apéndice A ante el acelerograma SCT-EW.

Los resultados generados ante la aplicacion del acelerograma artificial S56-EW, igualmente
presentaron un comportamiento no lineal reducido en ambos modelos, asociado con un ligero
aumento de la fluencia de Jos elementos articulados y la ductilidad de la mayor parte de los
entrepisos. Esta primicia se aprecia en la cantidad de trabes que fluyen y en el aumento de fluencia
de las columnas principalmente en la direccién global Y.

En ambos casos, los modelos alcanzaron distorsiones de entrepiso atin menores que las
distorsiones de disefio eléstico y, por consiguiente, a las estipuladas en el cédigo. Es importante
resaltar que en ningin caso los elementos fluyeron conforme al mecanismo que supone las Normas
Técnicas de columna fuerte — viga débil — contraviento débil; sino que en la mayorifa de los
resultados las fluencias son locales por una mala redistribucién de cargas después de la fluencia de
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una columna preferentemente en los niveles superiores que podrian asociarse a errores durante el
proceso de disefio.

Asociado a lo anterior, 1lama la atenci6n la reducida ductilidad desarrollada por los modelos
ante las solicitaciones impuestas, que en el mejor de los casos alcanzé magnitudes atin menores a
4= 1.5, la que resulta sensiblemente menor a la ductilidad disponible en un disefio de un marco
contraventeado ductil.

En general, los modelos disefiados con el Apéndice Normativo A, que fueron disefiados
conforme al cédigo para mayores solicitaciones (periodos de retorno mayores) resultaron més
rigidos, pero dado que las demandas de ductilidad de los modelos fue moderada, fueron asociados a
distorsiones y cortantes iguales o menores que los obtenidos para los modelos disefiados con el
método convencional. En otras palabras, el edificio regular de 15 niveles estudiado tendria un peso
3.1% mé4s alto si se disefiard bajo el planteamiento del Apéndice A con demandas de distorsién,
ductilidad y fluencias equivalentes al comportamiento presentado por el modelo disefiado con el
método convencional.

Reflexionemos adicionalmente, que el método convencional limita la distorsién a yrc=
0.012 de la altura del entrepiso, mientras que el Apéndice A limita la distorsién a dyva= 0.015 de la
altura del entrepiso; sin embargo, el modelo disefiado con el método convencional esté asociado a
distorsiones mayores con demandas de ductilidad superiores al modelo disefiado con el criterio del
Apéndice Normativo, que a su vez alcanza mayores magnitudes de cortante.

Los resultados de andlisis no lineales estaticos y dindmicos sugieren que los mecanismos
ultimos de colapso de edificios regulares con base en marcos de acero con contraventeo concéntrico
que cumplen con los lineamientos de las Normas Técnicas Complementarias de la Propuesta de
Reglamento de 2004 distan mucho de corresponder al mecanismo ultimo de viga débil —
contraviento débil — columna fuerte que generalmente se asocia a un disefio conforme al
Reglamento. Los resultados sugieren la potencial formacién de mecanismos de entrepiso débiles o
suaves y la formacién de mecanismos tltimos de colapso mds locales, provocados principalmente
por el pandeo de los contravientos.

Los resultados de los analisis dindmicos no lineales sugieren una profunda revisién de los
criterios generales de disefio de marcos contraventeados dictiles de acero estructural conforma a las
Normas del Reglamenta para el Distrito Federal, dado que ante la accién de acelerogramas
asociados al sismo de disefio (M= 8.1 y 8.2), se tienen reservas de resistencia muy grandes que
lideran a la estructura a comportarse de manera casi eldstica. Sin embargo, y como se comento
anteriormente, la ocurrencia de fluencias no puede tampoco asociarse a un modo de falla ductil,
como se supone en el proceso de disefio. Por lo tanto, y aunque se reconoce que el nimero de
modelos y de andlisis realizados son reducidos en este estudio, si se propone realizar un mayor
niimero de estudios encaminados a llegar a metodologias de disefio més racionales para el disefio de
marcos contraventeados dictiles de acero.
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