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1. INTRODUCCION
1.1 Antecedentes

En la actualidad, la teoria méas aceptada para tratar de explicar el porqué de la configuracion
actual de nuestro planeta y de la ocurrencia de los terremotos es la teoria de la deriva continental que
se basa en el estudio de la tectonica de placas. Este estudio muestra que el planeta esta constituido
por una corteza dividida en 17 placas principales que se encuentran en constante movimiento y que
chocan unas contra otras, se separan, o deslizan entre si. En los limites de las placas y debido al
movimiento entre ellas, se forman grandes hendiduras en el suelo conocidas como lineas de falla y es
ahi en donde se generan las ondas sismicas que se transmiten a través del suelo y que dan origen asi
a los terremotos. La Republica Mexicana se encuentra en medio de tres placas y dos fallas, lo que
provoca que el pais siempre se encuentre en movimiento.

Ha sido trabajo de varios siglos atras el intentar medir la cantidad de energia que libera un
sismo (magnitud sismica) y los dafios que se provocan en las construcciones (intensidad sismica); en
México, con datos medidos desde principios de siglo XX, se ha desarrollado una regionalizacion y se
han obtenido curvas de iguales intensidades sismicas (isosistas) correspondientes a periodos de
recurrencia dados (figs 1.1y 1.2).

Debido a la alta sismicidad caracteristica de la region en que se encuentra ubicada la
Republica Mexicana, la ciudad de México, asi como otras ciudades importantes, sufren de las
consecuencias que los movimientos sismicos prod''cen en las construcciones que en ocasiones han
llegado a ser terriblemente desastrosas; como ejemplo de lo anterior se tienen sismos relevantes que
ocurrieron en marzo de 1979, con una magnitud ae 7.6 grados, y los de septiembre de 1985, de 8.1 y
7.6. Sin embargo, existe un tramo de poco mas de 200 kilémetros a lo largo de la costa de Guerrero,
en el que no se ha presentado un sismo fuerte desde 1911 (fendmeno conocido como brecha
sismica), lo que hace suponer que se esta acumulando tal cantidad de energia que el sismo que se
provoque sera de gran magnitud, aunque es dificil pronosticar en que momento ocurrird y como se
presentara.




Aunado a esto, gran parte de la ciudad de México se ubica en unz zona altamente
compresible, antiguamente sumergida por el Viejo Lago, lo que produce que el suelo sobre el que esta
cimentada sea muy sensible a los movimientos provocados por las ondas sismicas. Debido a lo
anterior, el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal, documento rector actual en el ambito
de la construccion, clasifica al suelo del Valle de México en tres zonas: lomerios, transicion y blandos
o de lago. siendo ésta Ultima la mas afectada por los movimientos teluricos.

Por todo esto, es necesario contar con una normatividad sismica adecuada que conduzca al
disefio seguro y confortable de las edificaciones, no simplemente para que éstas sean capaces de
soportar las fuerzas generadas al ocurrir un movimiento teldrico, sino para que presenten una
respuesta adecuada, predecible y controlada, de acuerdo a su uso y a las necesidades de los que la
ocupan. Para lograrlo, ha sido necesario obtener registros de los sismos que se presentan en la
ciudad de México (como son los acelerogramas o registros continuos de las aceleraciones del terreno
durante un terremoto como funcion del tiempo) para después calcular espectros de disefio sismico
(respuestas de un sistema de un grado de libertad, S1GL, para un amortiguamiento y periodo dados)
que dependen de las caracteristicas del suelo, del nivel de ductilidad que se desee desarrollar en la
edificacion y de la importancia de esta tltima. Después de 1985 se colocaron aparatos de medicion en
multiples lugares de la Ciudad, logrando, de este modo, obtener mapas de microzonificacién que
definen mejor las caracteristicas del suelo y asi estimar mucho mejor los efectos de sitio provocados
por un terremoto.

Como tarea permanente, a lo largo de los afios, se tienen que actualizar las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio por Sismo (NTC-Sismo) y las Normas Técnicas para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto (NTC-Concreto) que fijan los criterios de disefio para las
construcciones dentro del Valle de México. Se consideran aspectos importantes, como son los
efectos de segundo orden (P-A), los de torsion y los del comportamiento no lineal, entre otros; la
relacion de los desplazamientos laterales relativos entre altura de entrepiso (yp), es el concepto mas
importante para estimar dafios que actualmente esta en vigor en el Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal.

1.2 Objetivos y alcance

En este trabajo se compara el comportamiento sismico elastico e inelastico de cuatro edificios
de concreto reforzado desplantados en la zona Ill de la ciudad de México: dos edificios de 10 y 20
niveles cuyos usos seran de hospital, y dos edificios de 10 y 20 niveles destinados a oficinas,
disenados de tal forma que las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso
(Yp) no excedan de 0.006 y 0.012 en cada caso, cumpliendo con los estados limites de resistencia,
para un mismo nivel de factor de comportamiento sismico (Q=4), segun las especificaciones del
Reglamento de Construcciones del Distrito Federal y sus Normas Técnicas Complementarias. El suelo
en que se localizan todos los edificios es tipo compresible, y su cimentacién es a base de un cajon
rigido y pilotes de punta.

A partir de los disefios obtenidos, después de satisfacer los estados limite de servicio y de
falla, se comparan los resultados de las dimensiones de las secciones transversales, desplazamientos
laterales maximos, fuerzas cortantes y relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso, asi como también de los elementos mecanicos de disefio y de las resistencias de los
armados resultantes. Los disefios incluyen los efectos de segundo orden, y los de las cargas
verticales.

Con los andlisis paso a paso, utilizando registros de aceleraciones representativos de la zona
I, se determinan y comparan las respuestas inelasticas de los dos casos de disefio (y, < 0.006 y y, <
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0.012) para cada edificio de 10 y 20 niveles y para cada uso (hospital u oficinas). mismo Q=4 Estes
analisis no lineales comparan las respuestas con los efectos de las resistencias nominales y con fos
efectos de las sobre-resistencias.

Se obtienen las demandas de ductilidad global y locales, y se comparan con los niveles
permisibles del codigo. Se determinan las tendencias de los posibles mecanismos de falla, asi como
también la distribucion de las deformaciones no-lineales en los diferentes miembros estructurales,
para todos los casos de disefio con resistencias nominales y con los efectos de sobre-resistencias.

Y, para fines de justificar y verificar los mecanismos de colapso y niveles de deformaciones
inelasticas en los diferentes elementos estructurales, se hacen analisis ante cargas laterales estaticas
monoténicamente crecientes (‘push-over”’) de los marcos representativos de todos los casos de
interés con resistencias nominales y con los efectos de sobre-resistencias; la definicion de la
distribucion de fuerzas laterales aplicadas, que llevan al colapso a las estructuras, se hace de acuerdo
a la distribucion de fuerzas sismicas, que se presenta en las fases de disefio, asi como también de los
analisis paso a paso. Se obtienen respuestas de fuerza cortante basal contra desplazamiento de
azotea para cada caso en estudio, la distribuciéon de articulaciones plasticas en vigas y columnas

(mecanismo de colapso), y las demandas maximas de ductilidad en el instante del colapso.
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2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

2.1 Introduccién

El dimensionamiento de elementos estructurales de concreto reforzado y el calculo de sus
cuantias de acero de refuerzo para edificaciones construidas dentro del Valle de México, se realiza
conforme a un conjunto de criterios de disefio con los cuales se procura lograr un comportamiento
especifico en ellas y en dichos elementos estructurales que las conforman de acuerdo a los tipos de
solicitaciones a los que van a ser sometidos.

El RDF-93 y sus NTC-Sismo y NTC-Concreto son los documentos normativos que establecen
los criterios antes mencionados. En ellos se establece que toda edificacion y todo elemento estructural
deben cumplir con los estados limite de falla y de servicio. Por tanto, lograr un disefio adecuado
significa lograr una edificacion segura y confortable, en la medida de lo posible ante la ocurrencia de
un siniestro.

En el RDF-93 se establecen los criterios de disefio que permiten que los elementos
estructurales posean un acero de refuerzo longitudinal que sea capaz de alcanzar el rango de
deformacion inelastico (elementos dlctiles), y que la separacion del acero de refuerzo transversal
sea la necesaria para que se logre un confinamiento adecuado que permita alcanzar las
deformaciones en dicho rango, y evitar la falla fragil; de este modo, la energia transmitida a la
estructura a través de un sismo, es posible disiparla por histéresis, adicional al efecto del
amortiguamiento viscoso intrinseco de cada tiro de estructura.

2.2  Filosofia del disefio

La normatividad actual, recomienda un tipo de estructuracién que combina columnas “fuertes”
y vigas “débiles”, buscando que el mecanismo de falla, en caso de que se llegue a formar, para disipar

la energia sea mas eficiente. Con este tipo de estruciuracion las vigas deben trabajar de forma ductil



(el porcentaje de acero a tension debe disefarse por debajo de la condicion balanceada), y asi disipar
la encroia por amortiguamiento histerético ante los efectos ciclicos de los sismos imporiantes.

Al disefiar bajo el concepto de columnas fuertes se aumenta la seguridad del edificio ya que le
ayudan a permanecer en pie en caso de un siniestro; la experiencia denota que la falla de una
columna en un piso puede provocar el colapso de todas las demas ern el mismo. Se procura que,
durante la solicitacion, el acero de refuerzo que las conforma se encuentre bajo un nivel de esfuerzos
tal que no se llegue al rango inelastico.

En la practica actual el dimensionamiento de las vigas y columnas se lleva a cabo a partir de
realizar un analisis sismico dinamico modal espectral de cada edificio; para este estudio se recurre a
la ayuda del programa de computadora ETABS (Extended Three Dimensional Analysis of Building
Systems), cumpliendo con los dos estados limite de deformacién lateral permisible marcados por el
reglamento (y,<0.006 y y,<0.012), asi como con las condiciones de resistencia establecidas después
de reducir las fuerzas sismicas por el factor de comportamiento sismico Q=4, para fines comparativos.

2.3 Métodos de analisis sismico

El RDF-93 y sus NTC-Sismo establecen tres tipos de analisis sismicos: el método
simplificado, el estatico, y el dinamico. Este dltimo tiene dos variantes: el modal espectral y el de
integracion paso a paso en el dominio del tiempo.

En el presente trabajo se utiliza el andlisis sismico dinamico modal espectral para el disefio de
los elementos estructurales, y el de integracién paso a paso para la revisién y célculo de las
respuestas inelasticas.

2.4 Analisis dinamico modal espectral

Este tipo de analisis debe considerar la participacion de todos los modos naturales de
vibracién con un periodo mayor o igual a 0.4 segundos.

Con este método se idealiza a la estructura como un sistema de masas y resortes, y se lleva a
cabo el analisis con técnicas del espectro de respuesta, aplicando solicitaciones a la estructura de
acuerdo a las aceleraciones obtenidas de un especiro de disefio propuesto por el RDF-93. Las
ordenadas y la forma de dicho espectro de disefio dependen del tipo suelo en el que se desplanta la
estructura (zonas |, Il 6 lll para el Valle de México), de su importancia (grupo A o B), y de la incursion
en el rango inelastico que se desee para el sistema estructural (definida de acuerdo con el factor de
comportamiento sismico, Q, especificado en las NTC-Sismo).

Asi, las NTC-Sismo proponen que las ordenadas del espectro de aceleraciones para diseﬁo_
sismico, a, queden definidas por:

a:[1+£}E sl TxT,
a= si T,2T=5T,

r
a=[n’]c si T>T,



donde:
a = QOrdenada del espectro de aceleraciones para diseno sismicc
T = Periodo natural de vibracion de interes de la estructura
T.. T, = Periodos caracteristicos del espactro de disefno
c = Coeficiente sismico
r= Exponente que depende de ia zona sismica en que se halla lg esulctur

La fig 2.1 muestra la forma del especiro de disefo propuesto por el reglamento

Ademas, las ordenadas especirales se podran reducir por el factor Q' si se acepta que existen
deformaciones inelasticas; es decir, las ordenadas espectrales se dividiran entre Q', siendo éste igual
a:

Q=Q si se desconoce Tosi T > Tz

T

a )/

O'=1+[TJ(Q—1] si T<T,
donde Q = factor de comportamiento sismico.

Q' se debera multiplicar por 0.8 si la estructura no cumple con alguna de las condiciones de
regularidad establecidas en las NTC-Sismo, que son:

1. Planta sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales por lo que toca a
masas, asi como a muros y otros elementos resistentes.

2. Larelacion de su altura a la dimension menor de su base es menor o igual a 2.5.

La relacion largo—ancho de la base no excede de 2.5.

4. En planta no hay entrantes ni salientes cuya dimensién exceda de 20 por ciento de la

dimensién de la planta medida paralelamente a la direccion que se considera de la

entrante o saliente.

En cada nivel se tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente

6. No existen aberturas en sus sistemas de techo o piso cuya dimension exceda del 20 por
ciento de la dimensién en planta medida paralelamente a la dimension que se considere
de la abertura, las areas huecas no ocasionan asimetrias significativas ni difieren en
posicion de un piso a otro y el area total de la abertura no excede en ningln nivel de 20
por ciento del &rea de la planta.

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para diseno
sismico, no es mayor que el del piso inmediato inferior ni, excepcion hecha del Gltimo nivel
de la construccion, es menor que 70 por ciento de dicho peso.

8. Ningln piso tiene un &rea, delimitada por los pafios exteriores de sus elementos
resistentes verticales, mayor que la del piso inmediato inferior ni menor que 70 por ciento
de ésta. Se exime de este Ultimo requisito Unicamente al ultimo piso de la construccion.

9. Todas las columnas estan restringidas en todos los pisos en dos direcciones ortogonales
por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas.

10. La rigidez al corte de ningun entrepiso excede en mas de 100 por ciento a la del entrepiso
inmediatamente inferior.

11.  En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente excede del 10 por
ciento de la dimensién en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la excentricidad
mencionada.

w

o

De este modo, el espectro sismico de aceleraciones para el disefio por sismo puede adquirir
las configuraciones mostradas en la fig 2.2, dependiendo del Q utilizado.




2.5 Integracion paso a paso

Cuando se realiza el analisis dinamico de integracion paso a paso se recurre a la informacién
dada por acelercqramas de temblores reales o de movimientos simulados, para excitar con ellos a la
estructura de interés

Para llevar a cabo este analisis es necesario dar solucidon a la ecuacion del equilibrio
dinamico, de forma incremental para el tiempo {, de un sistema de un grado de libertad (fig 2.3), que
es de la forma:

mv(t)+c(t(t)+ k(twv(t) = p(t)
donde:
m = Masa del sistema
C(t),k(t) = Propiedades del amortiguamiento y rigidez en funcién del tiempo

v(t),v(t),v(t)= Desplazamiento, velocidad y aceleracion de la masa del sistema en funcion del tiempo
p(t)= Fuerza externa en funcion del tiempo

La solucion de esta ecuacion, y por tanto, la realizaciéon del andlisis paso a paso, es posible
obtenerla a través de procesos numéricos, siendo conveniente hacerlo con algun programa de
computadora.

2.6 Niveles de deformacion lateral permisible (yp)

Las NTC-Sismo del RDF-93 establecen dos limites de deformaciones laterales relativas de
entrepiso para revisar las condiciones de servicio, a saber:

a) 0.006 veces la altura de entrepiso, que se aplica a construcciones en las que los
elementos no-estructurales estan ligados a la estructura principal.

b) 0.012 veces la altura de entrepiso, para aquellos casos en que los elementos no-
estructurales que forman parte del sistema estructural principal estan desligados.

Estos calculos deben realizarse Gnicamente bajo los efectos de la fuerza cortante horizontal
gue actia en un entrepiso determinado. Los resultados obtenidos deberan estar afectados por el
factor comportamiento sismico Q, si las fuerzas se obtuvieron con el espectro reducido. La fig 2.4
muestra esquematicamente las dos condiciones de distorsion permisible, segin el Reglamento
mencionado.

Al cumplir con este nivel de deformaciones laterales relativas de entrepiso ente la accion del
sismo de disefio, se asegura que, para los sismos de servicio, se tenga dafio practicamente nulo en
elementos no estructurales. Los disefios obtenidos logran, en general, que las edificaciones sean
seguras y poco flexibles en las que los efectos de segundo orden no son importantes y en las que se
cumplen los requerimientos de confort para el usuario.

2.7 Efectos P-A

En el andlisis sismico de los edificios se deben considerar los efectos de segundo orden
(efectos P-A) especificados por las NTC-Sismo, y que se producen por la accién de las cargas
verticales cuando la estructura se desplaza lateralmente (fiy 2.5). Estos efectos pueden ocasionar que
exista una menor disipacion de energia, que se reduzca la rigidez lateral, y que no se presenten
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mayores demandas de ductilidad. No incluir dichos efectos puede ocasionar que se hagan disefios,
principalmente de las columnas, por deb. .. de io neces

2.8 Ductilidad de curvatura

La curvatura de un miembro de concreto reforzado sujeto a flexion esta dada por la siguiente
expresion:

s R "'}_T‘k"'s
" kd  dll-k) d
donde:
o= Curvatura = 1/R
R= Radio de curvatura medida al eje neutro
kd= Profundidad del eje neutro
e. = Deformacion unitaria del concreto en la fibra extrema a compresian
g5 = Deformacion unitaria del acero a tension ‘
d= Peralte efectivo del miembro e
Esta curvatura es el gradiente del perfil de deformaciones del elemento como se muestra en la
fig 2.6.

La ductilidad es la relacion de la deformacion ultima entre la deformacion de la primera
fluencia. Es un concepto util para medir la disipacion de la energia transmitida por las fuerzas sismicas
a una estructura cuando se incurre en el rango inelastico.

La ductilidad de curvatura, relaciéon de la curvatura ultima () a la curvatura en |la primera
fluencia del acero de tension (¢,), se calcula cuando los esfuerzos que producen las fuerzas sismicas
actuantes en las secciones transversales de los elementos estructurales de un edificio rebasan el
limite elastico del acero de refuerzo y éste ultimo comienza a trabajar en su etapa de fluencia (ver
2.8). La energia se disipa entonces por deformaciones en los elementos estructurales, principalmente
en los extremos, cerca de las uniones de las vigas con las columnas, a través de un comportamiento
histerético.

Segtn el nivel de reduccion de las fuerzas de disefo, el nivel de ductilidad requerido puede
variar desde poco significativo (sin requerimientos especiales de detalles) hasta considerable (con
requerimientos maximos exigentes de detalles). En el cap 5 de las NTC-Concreto, se especifican los
requerimientos especiales a seguir, tanto en refuerzos como en detalles, para que las estructuras se
comporten ductiimente cuando se disefien para factores de comportamiento sismico de Q=3 y 4,
ademas de haber cumplido con los requisitos generales.

2.9 Demandas de ductilidad local y longitud de articulacion plastica (Ip)

Las demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas durante un analisis paso
a paso inelastico. en la historia del tiempo ante la accidn de un acelerograma, se calculan con la
siguiente expresion: )

g b 85 V068G
9y 9y Py
donde:
L4 = Factor de ductilidad local



= Curvatura plastica = Op/lp

Rotacion plastica, resultado del analisis paso a paso

le = Longitud equivalente de articulacion plastica, supuesta igual a un peralte
efectivo

Curvatura de fluencia = M/El

M, = Momento de fluencia

E

|

D5
T o
I n

=)
=
i

il

Module de elasticidad del concreto
= Momento de inercia de la seccion transversal

Con valores de L, superiores a la unidad se presentan deformaciones inelasticas, mientras
que si L =1 el comportamiento observado es elastico.

En este estudio se utiliza una longitud equivalente de articulacion plastica de un peralte
efectivo (1d), de acuerdo a lo observado en los danos por los sismos de septiembre de 1985, y a lo
que se reporta en la literatura (fig 2.8).

2.10 Factores de ductilidad global (pg) g

Con base en los resultados de los analisis sismicos paso a paso, podemos conocer el
desplazamiento horizontal de azotea en que se presenta la primera fluencia en la estructura (Aguencia),
asi como también el desplazamiento horizontal maximo (Apsx) que se presenta en un cierto tiempo t;.

Asi pues, conocidos el Anax ¥ el Asencia, POdemos entonces estimar el factor de ductilidad global,
Kg, @ saber:

o ==
| Aﬂuenct’a

2.11 Requisitos para el diseno de las estructuras

Las estructuras que conforman los edificios que se disefian en este trabajo cumplen con los
requisitos que sefalan las NTC-Concreto del RDF para el disefio de marcos ddctiles (Q=3 6 4), y son
los que se presentan a continuacion.

- Materiales:

El concreto tendra una resistencia minima a la compresion (f.') de 250 kg/cm?®

Las barras de refuerzo seran corrugadas de grado no mayor que el 42 (f,<4200
kg/cm?)

3. Las barras longitudinales de vigas y columnas deberan tener fluencia definida, bajo
un esfuerzo que no exceda al esfuerzo especificado en mas de 1,300 kg:’cmz, y su
resistencia real debe ser por lo menos igual a 1.25 veces su esfuerzo real de fluencia

N -

- Miembros a flexion
(Vigas y columnas con cargas axiales pequefnas: Pu<Acf./10; A; = area transversal del
miembro; P, = carga axial de compresion de disefio)

¢ Requisitos geométricos
1. Elclaro libre no deber ser menor que cuatro veces el peralte efectivo
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apoyos gque eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe exceder de 30
3. Larelacion entre el peraite v el ancho no serd mayor de 3
4. El ancho de la viga no seréa menor de 25 cm, ni excedera al ancho de las columnas a las
que llega '
5. El eje de la viga no debe separarse horizontalmente del ej¢ de la columna a mas de un
décimo de la dimension transversal de la columna normal a la viga
« Refuerzo longitudinal
1. Se dispondra acero de refuerzo longitudinal tanto en el lecho inferior como en el superior,
siendo en ambos lechos de un area mayor o igual que
'
arit od 6 2 var #4
f}'
donde:
f,= Resistencia a compresion del concreto, en kg/cm®
b = Ancho de la viga o columna, en cm
d = Peralte efectivo de la viga o columna, en cm
fy = Esfuerzo de fluencia del acero, en kg:’cm2
2. El area del acero de refuerzo a tension sera menor o igual al 75 por ciento de la
correspondiente a la falla balanceada de la seccion
3. El momento resistente positivo en la unién con un nudo no sera menor que la mitad del
momento resistente negativo que se suministre en esa seccion transversal. En ninguna
seccion a lo largo del miembro el momento resistente negativo, ni el resistente positivo,
seran menores que la cuarta parte del maximo momento resistente que se tenga en los
extremos
4. Los traslapes soélo se permiten en secciones donde exista refuerzo transversal de
confinamiento con separacion menor o igual que 0.25 d, o 10 cm. No se permiten
traslapes: a)dentro de los nudos; b)en una distancia de dos veces el peralte del miembro,
medida desde el pafio de nudo, y c)en zonas de posibles articulaciones plasticas
5. Los paquetes de barras se forman de cuando mucho dos barras
6. Las uniones soldadas o con dispositivos mecanicos necesitan cumplir con los requisitos
sefialados en la seccion 3.9 de las NTC-Concreto
e Refuerzo transversal para confinamiento
(Zonas de aplicacion: a)extremos de los miembros a una distancia de dos peraltes, a partir
del pano del nudo; b)en la porcion del elemento que se halle a una distancia igual a dos
peraltes de toda seccion donde se pueda formar una articulacion pléastica)
1. El primer estribo se colocara a una distancia de 5 cm como minimo de la cara del miembro
de apoyo
2. La separacion no superara: a)0.25d; b)ocho veces el diametro de la barra longitudinal mas
delgada; c)24 veces el diametro de la barra del estribo; d)30 cm; e) la requerida por fuerza
cortante
3. Fuera de las zonas definidas anteriormente, la separacion de los estribos no sera mayor
que 0.5d a todo lo largo o la requerida por fuerza cortante
4. Los estribos seran cerrados del nimero 2.5 como minimo, rematando en una esquina con
dobleces de 135°, seguidos de tramos rectos de no menos de 10 diametros de largo
5. En cada esquina debe haber por lo menos una barra longitudinal
6. La separacion maxima de una varilla longitudinal sin soporte es de 15 cm.
7. Los remates se alternaran de uno a otro estribo

En sistemas de piso con vigas v losas monoliticas, la relscion entre la separacion de
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Fuerzz cortante

Los eslribos seran cerrados del numero 2.5 “no minimo, rematando en una esquina con
dobleces de 135°, seguidos de iramos rectos de no menos de 10 diametros de largo

Para calcular la fuerza cortante de disefio se supondra que en los extremos actaan
momentos del mismo sentido valuados con' las propiedades del elemento en esas
secciones, sin factores de reduccion. vy con el esfuerzo en el acero de tension al menos
igual a 1.25 f,. A lo largo del miembro actuaran las cargas correspondientes multiplicadas
por el factor de carga. Para esta opcién Fg=0.8

Como segunda opcidn, se puede disenar con base en la fuerza cortante Ultima obtenida
del analisis, si al factor de resistencia, Fg, se le asigna un valor de 0.6

En zonas donde la fuerza cortante de disefio causada por el sismo sea igual o mayor que
la mitad de la fuerza cortante de disefio calculada segun los parrafos anteriores, se
despreciara la contribucion del concreto en la resistencia a fuerza cortante, al calcular el
refuerzo transversal por este concepto

Miembros a flexocompresion
(Columnas con P >Agf./10)
La fuerza axial producida por sismo se considera 1.7 veces la calculada, cuando esto
conduzca a un momento resistente menor.

WK = e

ol e

o

Requisitos geométricos

La dimensién transversal minima no serd menor que 30 cm

El area bruta, Ag, no sera menor que P,/0.5 '

La relacion entre la menor dimension transversal y la dimensién transversal perpendicular
no debe ser menor que 0.4

La relacion entre la altura libre y la menor dimension transversal no excedera de 15

Resistencia minima a flexion

Las resistencias a flexion en cada nudo deben satisfacer la condicion siguiente:
> M. 215 M,

donde:

ZM.: Suma de los momentos resistentes de disefio de las columnas
que llegan a ese nudo

Z M, = Suma de los momentos resistentes de disefio de las vigas que
llegan al nudo

Los momentos de las columnas se oponen a los momentos de las vigas. Cuando se utilice

este procedimiento, Fg=0.8 para columnas.

Procedimiento optativo. No sera necesario revisar el cumplimiento de la condicién anterior

si las columnas se dimensionan por flexocompresion, de forma convencional con los

elementos mecanicos Ultimos (P,, My, My,) obtenidos del analisis estructural, con un

factor de reduccién de resistencia de 0.6 '

Refuerzo longitudinal

La cuantia de refuerzo longiwdinal, p, no sera menor que 0.01, ni mayor que 0.04

Los paquetes de barras tendran cuando mucho dos barras

Sélo se permiten traslapes a la mitad del elemento, y que cumplan con la seccién 3.9 de
las NTC-Concreto

Las uniones soldadas o con dispositivos mecanicos necesitan cumplir con los requisitos
sefialados en la seccion 3.9 de la NTC Concreto
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« Refuerzo iransversal

Se debe cumplir co. . T0s requisites de refuerzo transversal para confinamienio que se
establecen para miembros sometidos a flexion

2. Las barras no deben ser de grado mayor que el 42 (f,<4200 kg/cm®)

3. Elrefuerzo transversal por confinamiento se suministrara en una longitud no menor que la
mayor dimension transversal de la columna, un sexto de su altura libre, ni que 60 cm. En

el extremo inferior de columnas de planta baja este refuerzo debe llegar hasta media
altura de la columna y continuarse hasta la cimentacién al menos una distancia igual a la
longitud de desarrollo en compresion de |la barra mas gruesa.

4. En los extremos de columnas de nucleo rectangular, la suma de las areas de estribos y
grapas, As,, €n cada direccion de la seccion de la columna, no sera menor que

A 1 L}
03 7 ..1]3(‘3 sh. ni que 0.1.’2fC sh,
donde: A )l l

A.= Area transversal del nlcleo, hasta la orilla exterior del refuerzo transversal
A, = Area transversal de la columna

f, = Esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal

h. = Dimension del nucleo, normal al refuerzo de area Agy,

Separacion del refuerzo transversal

wn
1

5. Los estribos deben ser de una sola pieza, sencillos o sobrepuestos, cerrados, de diametro
no menor que del numero 3 y rematados como en el caso de las vigas

6. Cada extremo de una grapa debe abrazar una barra longitudinal de la periferia, con un
doblez de 135° seguido de un tramo recto de al menos 10 diametros de la grapa

7. La separacion entre estribos, en los extremos, no debe exceder: a) la cuarta parte de la
menor dimensidn transversal del elemento, b) 10 cm, ¢) la requerida por fuerza cortante

8. La distancia centro a centro, transversal al eje del miembro, entre ramas de estribos
sobrepuestos no sera mayor de 45 cm, y entre grapas y ramas de estribos sobrepuestos
no sera mayor de 25 cm. Si el refuerzo consta de estribos sencillos, la mayor dimension
de éstos no excedera de 45 cm

e Requisitos para fuerza cortante
Como primer procedimiento, la fuerza cortante de disefio se calculara del equilibrio del
elemento en su altura libre, suponiendo que en sus extremos actian momentos del mismo
sentido, numéricamente iguales a los momentos resistentes de esas secciones, sin factor
de resistencia, y obtenidos con la carga axial de disefio que conduzca al mayor momento
resistente. La carga axial de disefio se afectara con 1.7 cuando lo anterior pueda originar
un momento resistente mayor

2. Cuando se utilice el procedimiento optativo para dimensionar por fuerza cortante, se
utilizara un factor de resistencia igual a 0.5, con las fuerzas cortantes Gltimas obtenidas
del andlisis estructural convencional _

3. En elementos cuya fuerza axial de disefo, incluyendo los efectos por sismo, sea menor
que A /20, al calcular el refuerzo para fuerza cortante, si la fuerza cortante de disefio
causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de disefio
calculada segun los parrafos anteriores, se despreciara la contribucion del concreto, Vcgr

4. Los estribos tendran las especificaciones ya mencionadas

Uniones viga-columna

1. Se considera el esfuerzo de tension de las barras longitudinales de las vigas igual a 1.25
fy
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2. Elrefuerzo longitudinal de las vigas que llegan a la union debe pasar dentro del nucleo de
la columna

e Refuerzo transversal

1. El refuerzo transversal minimo que se suministra es el mismo que para columnas

2. Si el nudo esta confinado por cuatro frabes que llegan a él, y el ancho de cada una es al
menos igual a 0.75 veces el ancho respectivo de la columna puede usarse la mitad del
refuerzo transversal minimo colocado en los extremos de cada nudo

e Resistencia a fuerza cortante
1. Laresistencia de disefio a fuerza cortante se tomara igual a

4.5F, f.*-bh
0, en nudos confinados por cuatro vigas
5.5Fg If."-b.h

donde:
b. = Ancho efectivo del nudo (promedio del ancho de la o las vigas consideradas y la
dimension transversal de la columna normal a la fuerza, pero no mayor que el ancho
de la o de las vigas mas h)
h = Dimension transversal de la columna en la direccion de la fuerza

* Anclaje de refuerzo
1. Toda barra de refuerzo longitudinal de vigas que termine en un nudo debe prolongarse
hasta la cara lejana del nucleo de la columna y rematarse con un doblez a 90° seguido de
un tramo recto no menor de 12 didmetros
2. Los diametros de las barras de vigas y columnas que pasen rectas a través de un nudo
deben seleccionarse de modo que se cumpla:
h(columna)/dy(barra de viga)=20

h(viga)/dy(barras de columna)>20

donde h(columna) es la dimension transversal de la columna en la direccion de las barras
consideradas de la viga

3. SiPu/A,f.'>0.3, |a relacion del peralte total de la viga al diametro de las barras de columna
puede ser menor que 15. También es aplicable cuando los muros de concreto reforzado
resisten mas del 50 por ciento de la fuerza lateral total.

2.12 Efectos de sobre-resistencia en miembros estructurales

Los criterios de disefio antes presentados hacen que las estructuras sean construidas con
cierto margen de resistencia que, finalmente, influye en su comportamiento ante las acciones
sismicas. El comportamiento con este tipo de sobre-resistencias no se ve reflejado en un analisis de
respuestas convencional; seglin los objetivos de este trabajo, se realizaran los analisis con
resistencias nominales y los que toman en cuenta los efectos de sobre-resistencias, para fines
comparativos.

Las sobre-resistencias, como ya se menciono, influyen en el comportamiento de las
estructuras y, en la mayoria de los casos, logran en éstas un mejor desempefio y menores dafios
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ante la ocurrencia de un sismo. Estas sobre-resistencias provienen de diversas fuentes como las que

continuaci

Jn se numeran.

to y acero de refuerz
nominales de los esiucizos

Esfuerzos promedio en el concr
En terminos generales, los valc

65 nles del concreio y
acero utilizados en el disefio estan subestimados v, en realidaa, los datos medidos de
dichos esfuerzos tienden a ser mayores. De este modo, los valores basados en datos
estadisticos para la resistencia a compresion del concreto y esfuerzo de fluencia del acero

de refuerzo presentan incrementos de aproximadamente el 20% con respecto de los
valores nominales; es decir, que el valor de la resisliencia nominal del concreto a
compresion, que en este trabajo es de 250 kg/cm’, aumenta a 300 kg/cm® para el calculo
de los efectos de sobre-resistencia, mientras que se acepta un valor de 5000 kg/cm® de
esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, al considerar sobre-resistencias, en lugar de
los 4200 kg/cm? que se utilizan en el proceso del disefio nominal.

Endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo

Para el analisis convencional con resistencias nominales se utiliza la curva esfuerzo—
deformacién del acero idealizada como elastoplastica (fig 2.7 b), pero la curva tipica
esfuerzo-deformacion del acero (explicada mas adelante) presenta una zona elastica, una
de fluencia y una ultima de endurecimiento por deformacién antes de llegar a la ruptura
(fig 2.7 a). Esta zona de endurecimiento por deformacion del acero logra aumentar la
resistencia del acero en miembros de concreto reforzado que incursionan en altos niveles
de deformacion. Los valores de los parametros necesarios para definir este diagrama se
presentan en la tabla 2.1 en que se comparan los esfuerzos promedio utilizados en el
analisis con sobre-resistencias contra los que establece la Asociacion Mexicana del Acero
(AMA) para fines de disefio convencional.

Participacion de la losa en la resistencias positiva de las vigas

Ante la accion de los momentos flexionantes positives, es un hecho comprobado que la
losa de entrepiso, colada monoliticamente con la viga, actia como patin de esta Ultima
aumentando de esta forma su rigidez y resistencia. Para fines de este trabajo se
considero, ante la accién de los momentos positivos, el ancho de patin de la viga definido
de acuerdo al reglamento por el menor de los tres valores siguientes: a)el claro, centro a
centro de vigas, entre ocho menos la mitad de la dimension de la base de la viga en
consideracion, b)la mitad del claro libre (pafio a pafo) entre vigas, o c)jocho veces el
peralte de la losa. El patin asi calculado aumenta la resistencia de las vigas ya que
aumenta la superficie de concreto a compresion y el namero de varillas actuando a
compresion (fig 2.9 a).

Participacion de la losa en la resistencia negativa de las vigas
Se ha demostrado que cierta cantidad de acero de la losa contribuye a tomar las

tensiones provocadas por los momentos negativos en la viga. El ancho del patin total
considerado en este trabajo, en donde existe acero de la losa trabajando a tension €5
idéntico al calculado para momento positivo (fig 2.9 b).

Efecto del confinamiento del nicleo de concreto

El confinamiento proporcionado por los estribos a los elementos estructurales modifica sus
relaciones esfuerzo-deformacion, de tal forma que se logran mayores tazas de
deformacién en comparacion con las que se alcanzan si el concreto esta sin confinar. En
este trabajo se tomo en cuenta el efecto del confinamiento del ntcleo de concreto a través
de la curva esfuerzo-deformaciéon del modelo de Kent y Park modificado, que toma en
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cuenia la cuantia de estribos, el espaciamiento de éstos, la resistencia a la cedencia del
acero transversal y la resistencia de'. “ncreto, y que se resume mas adelante.

De esta forma, los elementos estructurales lograron mayor capacidad de deformacion y
mavores resistencias, obteniendo asi una representacion mas real del comportamiento de
as columnas y vigas.

2.12.1 Diagrama esfuerzo-deformacion del acero

El diagrama esfuerzo-deformacicn del acero seleccionado (fig 2.7 a), en el que se toma en
cuenta el endurecimiento por deformacion del acero, puede dividirse en tres regiones:

1. Zona elastica
En esta zona se tiene proporcionalidad entre los esfuerzos y deformaciones, para
deformaciones €, < €, :

2. Zona de fluencia
Es el intervalo de deformaciones €, < €, < &g,:

f, =f,

3. Zona de endurecimiento por deformacion
Corresponde al intervalo en que £, <& £ €, y los esfuerzos valen:

f,=f, m(e, — &)+ 2 _(_‘.‘"s __‘Esh,xﬁo‘"_’_)
60(.9 —Egy)+2 2(30r + 17
(30r +1f fs“J 60r -1
m = y
1572
F=E&s —&sh

donde:

fs= Esfuerzo en el acero
= Esfuerzo ultimo del acero
fy= Esfuerzo de fluencia del acero
es= Deformacion unitaria del acero
gy= Deformacion unitaria de fluencia del acero

gsn = Deformacion unitaria al inicio de la zona de endurecimiento por

deformacion del acero

g5y = Deformacion maxima en el acero _

<= Mdodulo de elasticidad del acero
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2.12.2 Modelo de Kent v Park moaificado

Bl my 0 se &,.sta a una curva de tres 1egiones, como se muestra en lz 1ic 210
Zona ascendente
Esta zona es representada por una parabola de segundo grado en que g. < 0.002k

donce 0.002k es el esfuerzo maximo que puede alcanzar el concreto. Los esfuerzos se
calculan con la relacién

kf 26,
i 0.002k | 0.002k

donde k es el parametro que toma en cuenta la sobre-resistencia en el concreto a

compresion, por efectos del confinamiento:

f,]‘

b=t g 0
f

(34

2. Zona descendente
Es una recta descendente cuya pendiente estad dada por el parametro Z, que define el
efecto del confinamiento del concreto. El intervalo de deformaciones es
0.002k < g, < g5y, Y los esfuerzos se definen por:

fy = kf,' [1- Z,, (&, — 0.002k)]

0.5
Z, =
3+0.028423' 3 K

ps . —0.002k
14.2116£,'-1000 4'° S,

3. Zona de altas deformaciones
Se forma por una recta horizontal gque representa la capacidad del concreto confinado
para soportar esfuerzos ante deformaciones muy altas: &, >é&,,.. Los esfuerzos
permanecen constantes:

f, =0.2f,

donde:

f.= Esfuerzo en el concreto (kg/cm?)

f'= Esfuerzo que representa la resistencia a compresion del concreto ( kgfcmg)

fw= Esfuerzo de fluencia de los estribos (kg!cmz)

e.= Deformacion unitaria del concreto

£20c= Deformacién unitaria que marca el inicio de la zona de altas deformaciones

k = Parametro que toma en cuenta la sobre-resistencia del concreto confinado

ps= Relacion entre el volumen de acero de refuerzo transversal y el volumen de
concreto medido fuera del perimetro de los estribos '
Ancho del elemento estructural medido al exterior de los estribos
Espaciamiento centro a centro de los estribos

Lo -
m nu

2.13 Analisis ante cargas laterales estaticas monotdnicamente crecientes

Para fines de estimar la capacidad de las estructuras de este trabajo a resistir cargas laterales
se realiz6 un andlisis estatico no lineal con cargas laterales monotonicamente crecientes,
comunmente conocido como “push-over”. Con este andlisis es posible llegar a conocer el nivel de
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resistencia ante carya lateral de la estructura y la secuencia de plastificacion de sus miembros
estructurales, esi como las ductilidades maximas & desarrollarse, ante cargas laterales trabajando
hacia un misme lado

E! analisis se realiza incrementando las cargas laterales que se aplican a la estructura segun
una distribucion predeterminada con respecto de la altura. Conforme los miembros estructurales
alcanzan su resistencia, comienzan a formarse en ellos articulaciones plasticas y. por consiguiente,
aumentan las demandas de ductilidad en la edificacion, las cargas contintan incrementandose
monotdnicamente, sin cambiar la distribucion supuesta con respecto de la altura hasta que la
estructura alcanza un desplazamiento en la azotea con el cual las demandas de ductilidad generadas
en vigas y columnas llega a su maximo permisible de acuerdo a pruebas experimentales de miembros
de concreto reforzado. El desplazamiento de control, supuesto en este estudio, se alcanzo cuando las
demandas de ductilidad local en columnas tuvieron un maximo de 20 y las demandas de ductilidad en
vigas un maximo de 30.

Es de notar que la respuesta ante este tipo de analisis depende en gran medida del tipo de
distribucién de las cargas aplicadas al sistema, por lo que es importante tomar con reservas los
resultados obtenidos de este tipo de analisis. T

Por tanto, para cada caso en estudio, es decir, para cada resistencia, rigidez y nimero de
niveles de la estructura, asi como para cada distribucion de cargas laterales en la altura se considera
un desplazamiento de control en particular (ver fig 2.11). Este tipo de analisis estaticos no-lineales se
realizan para fines de comparar las respuestas cortante basal-desplazamiento lateral de azotea contra
los resultados de los analisis inelasticos paso a paso desarrollados posteriormente.

Tabla 2.1 Valores del diagrama esfuerzo — deformacion del acero

AR edio
f, 4200 kg/cm? 5000 kg/cm?
s 6300 kg/cm’ 7500 kg/ecm?
& 0.002 0.0024
o 0.010 0.010
S 0.080 0.080
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a d=C
)
L a=(1+3T/T,)(c/4)
a=c(T,/T)"
3o
T Tp
Ti(s)
Fig 2.1 Forma del espectro de disefio propuesto por el reglamento de
construcciones del Distrito Federal
a
Ta Tb
T (s)

Fig 2.2 Espectros de disefio propuestos por las NTC-Sismo del Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal, reducido por el factor Q'
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k =Rigidez del resorte de
los elementos resistentes
c =Amortiguamiento viscoso

m =Masa del sistema

P(t) =Fuerza (externa) que varia
en el tiempo

Fig 2.3 Diagrama esquematico de un sistema de un grado de libertad

_— W W/ I
A: Muro integrado a la estructura, fypermisible < 0.006

B: Muro separado de la estructura, ypermisvle < 0.012

y=A/H=Distorsion de entrepiso

Fig 2.4 Condiciones de deformacién lateral permisible segun el Reglamento actual
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M=F H-P-A
1T, 7

Fig 2.5 Esquematizacion del efecto P-A

Momento, M
N

Aplastamiento
Momento del concreto
resistente

TMaxime —_—— ——

Fluencia del
acero a
tensién

neutro

Agrietamiento
del concreto
a tensidén

N
F g

Curvatura,

[
Fig 2.6 Relaciones momento - curvatura para un miembro sometido a flexién
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fs

Es
a) Diagrama tipico &s —fs del acero de refuerzo considerando la zona de
endurecimiento por deformacion
—
Sy ESU
€s

b) Diagrama &s - fs elastoplastico idealizado del acero de refuerzo

Fig 2.7 Diagramas esfuerzo — deformacion del acero de refuerzo
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Moment o= M
7 \

Mu

.....

==
/Curvuturo, ()

Voladizo

ANNN\N

— Diagrama de
momentos

I flexionantes
I

Diagrama de
curvaturas
idealizado =

\l
.

Fig 2.8 Idealizacion del diagrama momento — curvatura, y distribucion idealizada
de curvaturas para un miembro sometido a flexién
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L/8—b/2
< {L/?
8t |

R o
A/ AX  ‘onereto y acero

trabajondo a compresion

h

~ Acero de la viga
b trabajando a tensidn

Il

a) Momento positivo actuante

{L/8~b/2
SqL/2
8t

Acero de la viga y losa
trabajando a tensién

)

\)oncreto y acero de la viga

b trabajando a compresidn

\\l\\\\\

b) Momento negativo actuante

Fig 2.9 Participacion de la losa en la resistencia de las vigas
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fc

kf'c

0.2kf'c

Fig 2.10 Diagrama esfuerzo — deformacién del concreto confinado. Modelo de
Kent y Park modificado

Fuerzas laterales Desplazamiento
distribuidas en la altura de control
monoténicamente —
__ Crecientes . ’ et
| /
PR | A I SR B |
] | I|'
| | I|

A7/

Fig 2.11 Analisis no lineal ante fuerzas laterales monoténicamente crecientes
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3. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENO

3.1 Descripcion de las estructuras

Los edificios estudiados en este trabajo estan estructurados a base de marcos de concreto
reforzado de 20 y 10 niveles por arriba del nivel de la calle (PB), con alturas de 71.5m y 36.5m,
respectivamente. La geometria en planta es idéntica: pisos tipo de forma cuadrada, con un conjunto
de 16 columnas, 24 crujias de vigas principales y 18 vigas secundarias.

La cimentacion de estos edificios se propuso a base de un cajon rigido de cimentaciéon de dos
niveles, con un sétano para estacionamiento, y una reticula de contratrabes; tienen ademas, por
debajo de la losa de cimentacién, un conjunto de pilotes de punta.

Las figs 3.1 a 3.5 muestran a los edificios en conjunto, un corte transversal sobre el eje C, la
planta tipo, la planta baja y la cimentacion de cada edificio.

Con base en los edificios de 20 y 10 niveles se estudia el efecto de la importancia del grupo A
y B de las estructuras, asumiendo los dos niveles permisibles de deformacion lateral que especifican
las NTC-Sismo del RDF (yp<0.006 y 0.012). Cada caso de edificio {cuatro en total por edificio) fue
disefiado para las dos condiciones de distorsion permisible, yp<0.006 y 0.012, segun lo especifica el
Reglamento, para las condiciones en que los elementos no-estructurales estan ligados y estan
desligados de la estructura principal, respectivamente.

Finalmente, la revisiéon de la respuesta estructural de cada edificio se realizdé en dos fases: la
primera tomando en cuenta las consideraciones originales de disefio, con valores nominales de
resistencias, y en segundo lugar, con los efectos de las sobre-resistencias especificadas en el capitulo
anterior.

En resumen, se tienen en total ocho casos de estudio, mismos que se identifican segun como
aparecen en la tabla que se (nuestra a continuacion.
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Descripcion |
Caso . | - Distorsién '
No. de niveles | Grupo s

permisible, yp< |

A1 20 | A | 0006 ,’

A2 _ 20 | A | 0012 i

Bt |20 B [ 0006 |

B2 20 s | o012 ]

C.1 o 10 | A . 0.006

K . 0 A 0.012
D1 10 | B . 0.006
D.2 10 B | 0.012

Nota: Las estructuras del grupo A se disefian ante el sismo con un factor de seguridad de 1.5 veces
mayor que las del grupo B, segun Io especifican las NTC-Sismo.

3.1.1 Consideraciones generales

El concreto utilizado para el calculo y disefio estructural tiene una resistencia a la compresion
fc=250 kg/cm2 (clase 1), un peso volumétrico de 2400 kg/m® y un mddulo de elasticidad, calculado de
acuerdo a las NTC-Concreto, como sigue:

E =14000-f'c =14000- 250 = 221,359 kg/cm®

Los edificios se ubican en la zona de suelo compresible (zona Ill), con un coeficiente sismico
(Cs) de 0.4, segun el RDF-93. Se propuso un factor de comportamiento sismico Q=4, con el que se
redujeron las fuerzas sismicas de disefio a la cuarta parte, obligando asi a que gran parte de Ia
energia sismica se disipe por el comportamiento ductil del edificio.

A los edificios que pertenecen al grupo A, casos A y C, es necesario incrementarles las
fuerzas sismicas de disefioc un 50 por ciento, tal que el coeficiente sismico sin reducir resulta
Cs=0.4x1.5=0.6. Los edificios de 20 niveles no cumplen con alguna de las condiciones de regularidad
de las NTC-Sismo (la altura es mayor que 2.5 veces la dimensién menor de la base), por lo que, en
esos casos, el factor de ductilidad se reduce al 80 por ciento (NTC-Sismo), tal que, finalmente las
fuerzas sismicas para el calculo de las resistencias de los diferentes elementos estructurales en los
casos Ay B fueron determinadas reduciendo el espectro de disefio por el factor Q'=4x0.8=3.2.

3.2  Analisis sismico elastico

A partir de las consideraciones mencionadas anteriormente, para cada tipo de edificio, se
determinan las dimensiones de sus diferentes miembros estructurales para satisfacer la condicioén de
desplazamientos relativos laterales de entrepiso permisibles (vp); se calculan los pesos por nivel, las
masas traslacionales y rotacionales por piso, tomando en cuenta los efectos de las cargas muertas y
vivas especificadas por el RDF-93. '

Los disefios se hacen con un andlisis sismico dinamico modal tridimensional, con la ayuda del
programa de computadora ETABS (ver apéndice A), al cual se le proporcionan los datos de cada
edificio y el espectro de disefio sismico definido por las NTC-Sismo, de acuerdo a las condiciones de
la zona sismica tipo 11l (compresible).
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El dimensionamiento de vines v columnas depence. en pumers nstancia, de las condicion:

iel estado limite de servicio que se desea cumplir. Para fines de csie estudio, se realizaro
analisis sismicos para los des casos de deformacion angular permisic'e (v,) especificados por |
NTC-Sismo det RDF-93 (y, £ 0.006 v+, £0.012).

Posteriormente, después ce satisfacer el estado limie de servicio (desplazamients
con las dimensiones obtenidas se efectuaron los mismos tipos de analisis dinamico modal ezp
superponiendo los efectos de las cargas gravitacionales. considerando todas las posi
combinaciones de carga factorizadas, asi como los efectos P- 3, segun lo especifica el Reglamento; er

estos analisis se incluyeron también los efectos bidireccionales del sismo, con 100 por ciento del
sicmo en una direccion mas el 30 por ciento def sismo en la otra direccion, considerando la condicion
mas desfavorable de signos. Se comparan los resultados de periodos de vibracién, relaciones
desplazamiento lateral relative enire altura de entrepiso, desplazamientos horizontales maximos
totales, fuerzas cortantes de entrepiso, elementos mecanicos ultimos, y disefios de armados de
refuerzo para los ocho casos de estructuras supuestas en este trabajo.

Las tablas 3.1 a 3.6 muestran los pesos resultantes por nivel, después de cumplir con el
estado limite de servicio y después de haber revisado el estado limite de falla, para todos los casos de
disefno; solo se presentan los niveles N1 a azotea. Al revisar los requisitos de resistencias, hubo la
necesidad de aumentar tas dimensiones de algunos miembros estructurales de los casos A.1, A2 y
B.2, debido a lo cual los pesos de las tablas 3.2 (casos yp<0.006 y v»<0.012), y 3.4 (caso yp<0.012)
son ligeramente superiores a los de las tablas 3.1 y 3.3, respectivamente. En el resto de los casos los
pesos obtenidos en las fases de servicio y resistencia coinciden entre si, ya que el dimensionamiento
propuesto para cumplir con el estado limite de servicio también satisface el de resistencia.

Las tablas 3.7 a 3.18 muestran las dimensiones resultantes de columnas y vigas, para todos
los casos de estudio, después de haber cumplido con el estado limite de servicio, asi como también
las dimensiones finales resultantes del estado limite de falla (resistencias). Como ya se habia
mencionado anteriormente, para cumplir con el estado limite de falla en los casos A.1 y A.2 fue
necesario aumentar ligeramente las dimensiones de las secciones transversales de columnas y vigas;
para el caso B.2, también se aumentaron las dimensiones en columnas, |0 anterior se puede observar
comparando las tablas 3.7 con 3.9, 3.8 con 3.10 y 3.11 con 3.13. Cabe aclarar que se muestran los
resultados de ambos estados limite de servicio para fines comparativos; el disefio final es con base a
lo que rija después de haber revisado ambos estados limite, segun lo especifica el Reglamento.

3.2.1 Periodos de vibracion

Las tablas 3.19 a 3.24 muestran los periodos de los tres primeros modos de vibracion de cada
direccion de las estructuras tridimensionales, para los disefios resultantes después de haber revisado
los estados limites de servicio (desplazamientos laterales: casos y, < 0.006 y y, < 0.012) y de falla
(resistencias). Como era de esperarse, las estructuras resultaron con periodos menores en los casos
en que hubo necesidad de proporcionar mayor rigidez lateral (y, < 0.006), asi como también son mas
. rigidos los edificios del grupo A.

3.2.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, A/h;

Las figs 3.6, 3.9, 3.12, 3.15, 3.18, 3.21, 3.24 y 3.27 comparan las repuestas maximas de las
Ag/h; resultantes del analisis dinamico modal espectral, para los. dos estados limite (servicio y
resistencia) y para todos los casos en estudio. Ante la necesidad de proporcionar una resistencia
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ja. de acuerdo a la combinacion critica de cargas gravitacionales (cargas muertas mas cargas

vas) v sismicas, hubo que aumentar ligerans is dimensiones de los miembros estructurales en
los casos A1 AZ y B.2, motivo por cu=l, en cada uno de estos casos, los edificios muestran una
rigidez lateral superior a la minima requerda segun los limites de deformacion lateral utilizados (y, <
0006y v, < 0.012). En el resto de los casos, la rigideZ lateral proporcionada para las etapas de
servicia y falla, es idéntica. Cabe rder que los resultados dados por el analisis con el especlit
educido (Q=4), tienen que ser muliiplicados por () para obtener los desplazamientos laterales

maximos {otales.

3.2.3 Desplazamientos horizontales maximos totales

Al comparar este tipo de respuesta dinamica en los diversos casos analizados, para ambas
condiciones de estado limite, se tienen diferencias similares en los patrones de comportamiento con
respecto de lo observado en las A./h; la estructura de cada caso gue satisface el estado limite de
falla, después de haberlo hecho para el de servicio, resulta mas rigida, con menores desplazamientos
en los casos A.1, A2y B.2; en el resto, los desplazamientos de servicio y resistencia resultan ser los
mismos (ver figs 3.7, 3.10, 3.13, 3.16, 3.19, 3.22, 3.25 y 3.28). Todos estos desplazamientos ya estan
afectados por Q=4.

3.2.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las figs 3.8, 3.11, 3.14, 3.17, 3.20, 3.23, 3.26 y 3.29 tienen las fuerzas cortantes de entrepiso
de cada caso considerado, después de revisar ante los dos estados limite (servicio y falla),
respectivamente; las diferencias observadas son muy pequenas, y en otros casos nulas, de manera
congruente con las respuestas anteriores. Con base en este tipo de respuesta se puede inferir como
se distribuyen las acciones internas por sismo con respecto de la altura de cada edificio.

3.3  Disenos con los dos niveles de deformacién lateral permisible

Después de satisfacer las condiciones de los estados limite de servicio y de falla, se hizo el
disefio de los elementos estructurales (vigas y columnas) de cada edificio para todos los casos de
interés. Para fines de hacer posteriormente los analisis dinamicos paso a paso en el rango no-lineal
s6lo se disefia el marco interior del eje C, que se considera representativo del comportamiento general
de los edificios. Para ello se obtuvieron los elementos mecanicos Ultimos de este eje, resultado del
analisis sismico modal espectral tridimensional mas los efectos de las cargas gravitacionales, hecho
con el ETABS; después se calcularon las cuantias de acero necesarias, siguiendo los criterios que
especifican las NTC-Concreto del RDF-93.

Las figs 3.30 a 3.33 comparan los elementos mecanicos Ultimos de columnas de todos los
casos, para los dos niveles de deformacion lateral permisible; las figs 3.34 a 3.37 lo hacen para las
vigas. Estos elementos mecanicos surgen después de seleccionar la combinacién critica de cargas,
tomando en cuanta los diferentes factores de carga para efectos gravitacionales sin y con los efectos
sismicos. Los resultados de los casos con y, < 0.012 tienden a ser mas pequefios en comparacién con
los casos diseflados bajo la condicion en que los elementos no estructurales van ligados a la
estructura principal; vy, los resultados de los casos del grupo B, tienden a ser mas pequefios que los
del grupo A.

Para realizar el calculo de las cuai.tias de acero de las columnas y vigas de todos los casos
analizados en este trabajo, se cont6é con la ayuda del programa CONKER (post-procesador de disefio
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del ETABS, cuyvas caracleristicas principales se muestian en el apéndice A),

pertinentes para curipli sa. actoriamente con las especilicaciones y criterios generales na C
marcos ductiies ce las NTC-Concreto del RDF-93. para Q=4. Cabe recordar que ¢ ente se
determinaron las cuantias de acero de refuerzo del marco interior del eje C. supuesto representativo
del comportamicnio global en las direcciones X y Y debico a la simetria de 10s edificios e estudio.
as figs 3.38 & 545 lenen los armados longiudin: resultantes en columnas y vigas del gje C.
comparando los disefios para y, < 0.006 y . <0.012, casos Ay B de los edificios de 10 y 20 niveles.

Para corroborar todos estos resultados hubo la necesidad de hacer varios calculos de forma manual,
encontrandose congruencia con los resultados determinados con el CONKER.

Después de calcuiar los armados teoricos, se procedid a tipificar y a obtener los tipos de
arreglos de armados que desde el punto de vista practico resultaran mas convenientes; se obtuvieron,
para el caso A 1, un total de 14 tipos de armados en columnas y 18 en vigas; para el caso A2, 19
tipos en columnas y 19 en vigas; el caso B.1 tuvo 12 tipos de columnas contra 21 de vigas; para el
caso B.2 se tipificaron 14 columnas y 23 vigas; el caso C.1 disminuyd a 6 tipos de columnas y 16 de
vigas; el caso C.2, 8 tipos de columnas y 12 tipos de vigas; para el caso D.1 se obtuvieron 7 tipos de
columnas y 11 de vigas; y finalmente, el caso D.2 presento 9 tipos'de columnas y 14 vigas (ver figs
3.46 a 3.53). Las fig 3.54 y 3.69 muestran esquematicamente los detalles de los armados de algunas
vigas y columnas tipo de los casos A.1y D.2. Con este tipo de informacion ya se esta en posibilidades

de llevar a cabo los analisis sismicos paso a paso sin y con comportamientos inelasticos.

31



Tabla 3.1 Pesos por nivel (estado limite de servicio).
Casos A.1y A.2

I . W, (t)

! Nivel —

1 Yp $0.006 | 7,<0.012

|  AZO 103882 | 716.66
N19 1285.05 | 880.89
N18 1285.06 |  880.89
N17 1285.05 880.89
N16 129531 | 895.01
N15 1305.55 | 909.12
N14 130555 | 909.12
N13 130555 | 909.12
N12 1316.14 | 92458
N11 1326.72 94003
N10 1326.72 940.03
N9 1326.72 940.03
N8 1337.64 956.84
N7 1348.56 973.63
NG 1348.56 973.63
N5 1348.56 973.63
N4 1359.82 991.78
N3 1371.07 1009.92
N2 1371.07 1009.92
N1 1454.30 1066.37
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Tabla 3.2 Pesos por nivel (estado limite de falla: resistencia).
Casos ALTyA.2

| Nivel NP .. ) I
; ¥, <0.006 | v,<0.012 |
| Azo | 110333 | 82003 |
| N19 | 134957 | 98227
N18 134957 | 982.27 |
~ N17_ | 134957 | 98227
N16 | 1359.82 | 996.38 |
N15 | 137006 | 1010.50
_ N14 137006 | 101050 |
N13 1370.06 | 101050
N12 1380.65 | 102595 |
N11 1391.23 | 104141
N10 1391.23 1041.41
N9 1391.23 | 1041.41
N8 1402.16 | 1067.11
N7 1413.07 | 1092.82
N6 1413.07 | 1092.82
N5 1413.07 | 1092.82
N4 143592 | 112154
N3 145877 | 1150.27
N2 145877 | 1150.27
N1 1546.97 | 1215.08
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Tabla 3.3 Pesos por

nivel (estadao limite de servicio).

Last 1vB.2
[ nvel WD |
l (2 <0.006 | v,<0.012 |

AZO 806.18 690.14 |
N19 1011.33 846.92
‘N18 1011.33 846.92
N17 1011.33 846.92
N16 102215 853.54
N15 1037.61 863.62
N14 1037.61 863.62
N13 1037.61 863.62
N12 1049.77 871.58
N11 1066.57 883.01
N10 1066.57 883.01

N9 1066.57 883.01

N8 1080.08 892.32

N7 1098.22 905.09

N6 1098.22 905.09

N5 1098.22 905.09

N4 1113.07 915.74

N3 1132.56 929.86

N2 1132.56 929.86

N1 1197.36 964.70
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Tabla 3.4 Pesos por nivel {estado limite de falla: resisiencia).
Casos B.1y B.Z

Nivel I Gate | v, 50012
AZO | 806.1¢ | 714.05
N19 101132 | 905.09
N18 1011.33 905.09
N17 1011.33 | 905.09
N16 1022.15 915.74
N15 1037.61 | 92986
N14 103761 | 929.86
N13 1037.6 929.86
N12 1049.77 941.56
N11 1066.57 95731
N10 1066.57 957.31
N9 1066.57 957.31
N8 1080.08 970.66
N7 1098.22 987.46
N6 1098.22 987.46
N5 1098.22 987.46
N4 1113.07 994.63
N3 1132.56 1003.54
N2 1132.56 1003.54
N1 1197.36 1056.02
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Tabla 3.5 Pesos por nivel (estados limiie de servicio y falla).

Casos C.1y C.2

Nivel L/
Yo <0.006 | 7, <0.012
AZO | 76880 | 57028
N9 101511 | 737.13
N8 1015.11 737.13
N7 1022.80 746.71
N6 1032.04 758.13
N5 1032.04 758.13
N4 1040.06 769.06 |
N3 1049.64 781.82
N2 1049.64 781.82
N 1110.19 810.62

Tabla 3.6 Pesos por nivel (estados limite de servicio y falla).

Casos D.1y D.2

Nivel Wi ()
¥p < 0.006 ¥p £0.012

AZO 634.56 545.22
N9 801.41 701.99
N8 801.41 701.99
N7 810.24 710.46
NE 821.66 720.54
N5 821.66 720.54
N4 831.84 730.35
N3 844 .61 741.77
N2 844.61 741.77
N1 873.41 765.10
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Secciones transversales de columnas (estado limite de
servicio). Casos A.7T y A.Z

Entrepiso cmj

Yo < 0.006 | y,<0.012
AZO-N19 | 150x 150 | 100 x 100
N19—N18 | 150x 150 | 100 x 100
N18 ~N17 | 150x 150 | 100 x 100
N17 —N16 | 150 x 150 | 100 x 100
N16 —N15 | 155x155 | 110 x 110
N15-N14 | 155x 155 | 110 x 110
N14 —N13 | 155x 155 | 110x 110
N13-N12 | 155x155 | 110x 110
N12 - N11 | 160x 160 | 120=%x120" |
N11—N10 | 160 x 160 | 120 x 120
N10-N9 | 160x 160 | 120x 120
N9 - N8 | 160x160 | 120x 120
N8 —N7 | 165x165 | 130 x 130
N7 -N6 | 165x 165 | 130 x 130
N6 -N5 | 165x165 | 130 x 130
N5—-N4 | 165x 165 | 130x 130
N4—N3 | 170x170 | 140 x 140
N3_-N2 | 170x170 | 140 x 140
N2-N1 | 170x170 | 140 x 140

N1-PB 170 x 170 140 x 140

Tabla 3.8 Secciones transversales de vigas (estado limite de
servicio). Casos A.1y A.2

Secciones (cm)
Nivel Yo < 0.006 ¥p < 0.012
Principales |Secundarias| Principales |Secundarias
AZO - N1 140 x 70 80 x 40 110 x 50 70 x 30
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Tabla 3.9 Secciones transversales de columnas (estado limite de
fat! . Casos A.Ty A.2

Secciones
Entrepiso (cm)
o 0.006 | v, <0.012
AZO - N19 | 150x 150 | 100 x 100
N19-N18 | 150x 150 | 100 x 100
N18 —=N17 | 150x 150 | 100 x 100
N17 —N16 | 150x 150 | 100 x 100
N16 - N15 | 155x 155 | 110 x 110
N15-N14 | 155x155 | 110x 110
N14 —N13 | 155x155 | 110 x 110
N13-N12 | 155x 155 || 110x 110
N12 -N11 | 160x 160 | 120x-126-
N11—N10 | 160x 160 | 120 x 120
N10-N9 | 160x 160 | 120 x 120
N9-N8 | 160x160 | 120x 120
N8 -N7 | 165x165 | 135x 135
N7-N6 | 165x165 | 135x 135
N6 -N5 | 165x 165 | 135x 1350
N5-N4 | 165x165 I 135x135
N4-N3 | 175x175 | 150 x 150
N3-N2 | 175x175 | 150 x 150
N2 — N1 175 x 175 || 150 x 150
N1-PB | 175x175 | 150 x 150

Tabla 3.10 Secciones transversales de trabes (estado limite de falla)
Casos A.1y A.2

Secciones (cm)
Nivel Yp < 0.006 ¥p £0.012
Principales |Secundarias| Principales |Secundarias
AZO — N1 140 x 80 80 x 40 110 x 70 70 x 30
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Tabla 3.117 Secciones transversales de columnas (estado limite de

servicio}, Casos B.1 y B.Z
'S-:a::r.i-ﬁ.-}_'-.es
Entrepiso (cm)
7p £ 0.006 ¥p £0.012
AZO -N19 | 110x 110 70x 70
N19-N18 | 110x110 | 70x70
N18 —N17 | 110 x 110 70x 70
N17 —N16 | 110x 110 70x 70
N16 -N15 | 120 x 120 80 x 80
N15~N14 | 120 x 120 80 x 80
N14 —N13 | 120 x 120 80 x 80
N13-N12 | 120 x 120 80 x 80
N12 —N11 | 130 x 130 90x90—
N11-N10 | 130x 130 90 x 90
N10 — N9 130 x 130 90 x 90
N9 — N8 130 x 130 90 x 90
N8 — N7 140 x 140 100 x 100
N7 — N6 140 x 140 100 x 100
N6 — N5 140 x 140 100 x 100
N5 — N4 140 x 140 100 x 100
N4 — N3 150 x 150 110 x 110
N3 - N2 150 x 150 110 x 110
N2 — N1 150 x 150 110 x 110
N1-PB 150 x 150 110 x 110

Tabla 3.12 Secciones transversales de vigas
servicio). Casos B.1y B.2

(estado limite de

Secciones (cm)

Nivel ¥p < 0.006 ¥p £ 0.012
Principales |Secundarias|| Principales |[Secundarias
AZO — N1 115 x 70 60 x 30 60 x 30

100 x 60
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Tabla 3.13 Secciones transversales de columnas (estado limite de
falla). Casos B.1y B.2

Secciones |
Entrepiso (cm)

Y, £0.006 | v, <0012
AZO -N19 | 110x 110 | 100 x 100
N19—N18 | 110x110 | 100 x 100
N18 —N17 | 110x110 | 100x 100
N17 =N16 | 110x 110 [ 100 x 100
N16-N15 | 120x120 | 110x 110
N15-N14 | 120x120 | 110x 110
N14 —N13 | 120x 120 | 110x 110
N13-N12 | 120x 120 | 110x 110
N12-N11 | 130x130 | 120x-120-
N11-N10 | 130x 130 | 120x 120
N10-N9 | 130x130 | 120 x 120
Ng—N8 | 130x130 | 120x 120
N8—N7 | 140x140 | 130x 130
N7-N6 | 140x 140 | 130x 130
N6 —N5 | 140x140 | 130x 130
N5—N4 | 140x140 | 130x 130
N4-N3 | 150x 150 | 135x 135
N3-N2 | 150x 150 | 135x 135
N2-N1 | 150x150 | 135x 135
N1-PB [ 150x 150 | 135x135

Tabla 3.14 Secciones transversales de trabes {(estado limite de falla)
Casos B.1yB.2

Secciones (cm)
Nivel Yp < 0.006 ¥p £ 0.012
Principales |Secundarias|| Principales |Secundarias
AZ0O — N1 115x 70 60 x 30 100 x 60 60 x 30
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Tabla 3.15 Secciones transversales de columnas (estados limite de

servicio y falla). Casos C.1 y C.2

Secciones
Entrepiso (cm)

v < 0.006 | 7,<0.012
AZO — N9 135 x 135 80 x 80

N9-N8 | 135x135 | 80x80

N8 -N7 | 135x135 | 80x80

N7 -N6 | 140x140 | 90x90
[

N6-N5 | 140x140 | 90x90
N5-N4 | 140x140 | 90x90
N4-N3 | 145x 145 | 100 x 100
N3-N2 | 145x145 | 100x 100
N2 -N1 | 145x145 | 100%100°
N1-PB | 145x145 | 100 x 100

Tabla 3.16 Secciones transversales de trabes (estados limite de
servicio y falla). Casos C.1y C.2

Secciones (cm)
Nivel Yp < 0.006 ¥p £ 0.012
Principales |Secundarias| Principales (Secundarias
AZO - N1 90 x 60 70 x40 80 x 40 50 x 30
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Tabla 2.17 Secciones transversales de caolumnas (estados limite de
servicio y falla). Casos D.1 y D.2

ir Secciones
| Entrepiso (cm)
7, £0.006 | 7,<0.012

AZO — N9 80x80 | 70x70
NG — N8 80x80 | 70x70
N8 — N7 80 x 80 70 x 70
N7 — N6 90 x 90 80 x 80
N6 — N5 90x90 | 80x80 |
N5 — N4 90x90 | 80x80
N4 —-N3 | 100x 100 90 x 90
N3-N2 | 100x 100 90 x 90
N2 — N1 100 x 100 90 x-96—
N1-PB | 100x 100 90 x 90

Tabla 3.18 Secciones transversales de trabes (estados limite de
servicio y falla). Casos D.1y D.2

Secciones (cm)
Nivel ¥p £ 0.006 ¥p £0.012
Principales |Secundarias|| Principales |Secundarias
AZO — N1 90 x 50 60 x 30 70 x40 50 x 30
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Tabla 3.19 Periodos de vibracion (estado limite de servicio).
Casos A.Ty A.2

Periodo T, (s) [
Direccién | Modo vp<0.006 1p<0.012
1 - 1.201  (76.41)  1.630 (76.72)

X=Y 2 | 0.378 (13.50) | 0.543 (12.68)
3 0202 (3.94) | 0.302 (4.05)
1 [0.771 (81.19) | 1.120 (79.30)
Torsion 2 |0258 (9.84) | 0.387 (10.43)
3 0150 (363) | 0226 (3.91)

( ) Factor de participacion de masa modal (%)

Tabla 3.20 Periodos de vibracion (estado limite de falla: resistencias).
Casos A.1y A.2

Periodo T; (s)
Direccion | Modo vp<0.006 v0<0.012
1 1171 (75.71) | 1.491 (75.22)

X=Y 2 |o0368 (14.52) ] 0.500 (13.43)
3 0197 (2.55) | 0.278 (4.23)
1 |o0.743 (80.07) | 1.015 (78.58)
Torsion 2 0249 (10.40) | 0.353 (10.89)
3 |o146 (4.21) 0208 (4.02)

( ) Factor de participacion de masa modal (%)
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Tabla 3.21 Periodos de vibracidn (estado limite de servicic}.
Casos B.7T y B.-

Periodo T, (s)
| Direccién | Modo | 4-<0.006 ¥p<0.012
1391 (76.26) | 1.875 (76.78)
0.455  (13.39) | 0.637 (13.42)
0.253 (4.06) | 0.359 (3.96)
1043 (79.56) | 1.398 (79.78)

X=Y

0.360 (10.46) | 0.495 (10.69)
0211 (3.89) | 0.294 (3.87)

Torsion

oom—xw‘m—\
I

( ) Factor de participacion de masa modal (%)

Tabla 3.22 Periodos de vibracion (estado limite de falla: resistencias).
Casos B.1y B.2

Periodo T; (s)
Direccién | Modo vp<0.006 vp<0.012
1 1.391 (76.59) | 1.685 (77.41)

X=Y 2 0458 (13.48) | 0.559 (12.35)
3 0253 (4.09) |0.311 (3.91)
1 [ 1.043 (79.56) | 1.292 (79.65)
Torsion 2 10360 (10.46) | 0.444 (10.31)
3 |o0211 (3.89) |0.259 (3.82)

( ) Factor de participacion de masa modal (%)
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Tabla 3.23 Periodos de vibracion (estados limite de servicio y falla).

Casos C.1y C.2

Periodo T; (s)

Direccion

Modo

7p<0.006

1p<0.012

X

-—

0.857

(65.32) | 1.242

(81.29)

0.262

(14.84) | 0.401

(10.68)

0.135

10.65) | 0.218

(3.88)

0.857

14.84) | 1.242

(81.29)

0.262

65.32) | 0.401

(10.68)

0.135

(3.88)

Torsion

0.704

80.63) | 1.000

(81.45)

0.219

(
(
(
(10.65) | 0.218
(
(

10.79) | 0.328

(10.48)

WIN |2 |W N2 W(N

0.114

(4.30) ] 0.180

(3.91)

( ) Factor de participacion de masa modal (%)

Tabla 3.24 Periodos de vibracién {estados limite de
Casos D.1y D.2

servicio y falla).

Periodo T; (s)

Direccion

Modo

vp<0.006

7p<0.012

X=Y

1.039

(81.72) | 1.499

(80.49)

0.343

(10.52) | 0.486

(10.43)

0.191

(3.50) | 0.266

(3.87)

Torsion

0.840

(82.99) | 1.200

(81.41)

0.281

(10.12) ] 0.395

(10.45)

WIN [ |W(N

0.158

(3.49) 10.218

(3.90)

( ) Factor de participacion de masa modal (%)
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Fig 3.1 Vista tridimensional de los edificios de 20 y 10 niveles
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Fig 3.6 Comparacion de As/hi de los estados limite de servicio y de falla, andlisis
simico dindAmico modal espectral, edificio grupo A, 20 niveles, yr < 0.006
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Fig 3.7 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo A,
20 niveles, yr < 0.006
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Fig 3.8 Comparacion de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, andlisis sismico dindmico modal espectral, edificio grupo
A, 20 niveles, y» < 0.006
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Fig 3.11 Comparacién de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
A, 20 niveles, y» < 0.012
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Fig 3.12 Comparacion de A./hi de los estados limite de servicio y de falla, analisis
simico dinamico modal espectral, edificio grupo B, 20 niveles, yr < 0.006
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Fig 3.13 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
B 20 niveles, y¢ < 0.006
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Fig 3.14 Comparacion de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
B, 20 niveles, y» < 0.006
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Fig 3.17 Comparacién de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, analisis sismico dindamico modal espectral, edificio grupo
B, 20 niveles, y» < 0.012
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Fig 3.19 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, anadlisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
A, 10 niveles, yr < 0.006 "
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Fig 3.20 Comparacion de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dindmico modal espectral, edificio grupo
A, 10 niveles, yr < 0.006
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Fig 3.21 Comparacién de Ai/hi de los estados limite de servicio y de falla, andlisis
simico dindmico modal espectral, edificio grupo A, 10 niveles, yr < 0.012
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Fig 3.22 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dindmico modal espectral, edificio grupo
A, 10 niveles, yr < 0.012
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Fig 3.23 Comparacién de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
A, 10 niveles, yr < 0.012
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Fig 3.24 Comparacién de Ar/hi de los estados limite de servicio y de falla, analisis
simico dinamico modal espectral, edificio grupo B, 10 niveles, y» < 0.006
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Fig 3.25 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
B, 10 niveles, y» < 0.006 '
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Fig 3.26 Comparacion de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de

servicio y de falla, analisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
B, 10 niveles, y» < 0.006

63



Nivel

N10 b———— T _l

N8 |
| |
N7 —

N6
N5

|
|
|
l
I
N4 |
|
I
|
[

N3
N2

N1

PB
0.000 0.003 0.006 0.009  0.012

Desplazamiento lateral relativo eantre altura de entrepiso

- - «Servicio Resistencia

Fig 3.27 Comparacion de A./hi de los estados limite de servicio y de falla, analisis
simico dinamico modal espectral, edificio grupo B, 10 niveles, y¢ < 0.012
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Fig 3.28 Comparacion de desplazamientos laterales maximos de los estados limite de
servicio y de falla, analisis sismico dindmico modal espectral, edificio grupo
B, 10 niveles, yr < 0.012
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Fig 3.29 Comparacion de fuerzas cortantes de entrepiso de los estados limite de
servicio y de falla, anélisis sismico dinamico modal espectral, edificio grupo
B, 10 niveles, y¢ < 0.012
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125 | 91 328 | 88 | 28079 118 | 81
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233 | 125 403 130 | 332107 180 | 103
108 | 90 319 | 88 [ 283|709 104 | 80
2895 367 2062 382 ' 1616| 284 2187| 272
262 | 131 425 | 135 | 348 | 110 220 | 107
101 | 91 324 | 90 1 203 82 95 | 83
3130| 378 2204 395 l 1730( 297 2378 284
270 | 137 448 | 141 372 | 117 221 | 13
86 | 85 299 | B4 265 | 75 85 | 76
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306 | 143 489 | 146 | 390 [ 121 257 | 18
42 |65 228 | 64 I 198 | 56 33 |56
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88 | 21 79 | 22 a [n 73 |10
3859 329 2630 335 | 207& 248 2024 244
1
983 | 323 1071| 323 | 881 | 265 820 | 265

\/UM

Mu M L.‘H -'rranor
Mayor Vu
Pu My

Mu Mayor Menor

(Unidades: t, m)

a1= dimension en |
dir. Mayor

a2= dimensiéon en |
dir. menor

. 7, /1/
Fig 3.30 Elementos mecanicos Uitimos en colur/nnas, disefios para edificio del grupo A,

20 niveles, yr<0.006 y yr<0.012

66



Nive

N18

N18

N17

NTB

N15

N14

N13

N12

N11

N10

N9

N8

N7

N6

NS

N4

N3

N2

N1

PB

3 5 12 12 £
65 72 g 66 41 ¥
44 24 33 22 |30 44 |
23 & |38 | 2 39 21 |
146 162 | 55 : 151 | 47 129
35 25 | 45 | 22 | 39 33
24 5 58 [ 6 56 22
229 253 | 74 | 236 | 64 202
40 32 | 66 | 29 | 59 37
21 1| 74 12 | 72 11—(
313 345 | 88 | 321 | 76 276
40 36 | 83 ! 32 | 74 37|
21 15 25 l 16 83 18
401 104 437 | 108 1 406 | 94 354
45 | 97 43 |10z | 39 |83 42
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50 | 128 52 | 135 | 47 | 123 46
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680 | 137 722|143 ' 670|125 600
50 | 143 55 | 148 \ 50 |136 47
12 [ 156 34 |53 35 | 150 10
778 | 152 820 | 158 | 750 | 141 686
54 | 158 81 | 164 56 | 152 50
7 |[16s 38 | 183 39 | 160 4
878 | 160 919 | 186 | 851 | 147 775
55 | 189 63 |175 | 58 |161 51
6 | 174 4 (172 | 42 | 169 3
979 | 169 1020/ 176 | 944 | 157 863
57 | 183 67 | 189 61 | 175 53
5 [178 43 | 178 44 [ 174 2
1081| 174 1122| 182 ' 1037| 162 953
58 | 195 89 |200 + 63 |186 54
5 [193 47 192 | 49 | 190 3
185 186 1228 194 1 1132|174 1044
60 | 207 73 |213 | 87 [198 56
o | 198 50 196 , 51 195 3
1290/ 189 1332 197 ’ 1229| 176 1137
60 | 214 74 | 220 68 | 205 56
1 200 52 | 199 53 | 199 3
1305 195 1438 202 | 1326| 182 1230
62 | 226 77 [2:m | |28 58
o |[196 52 (196 | 54 |197 3
1499| 197 1546| 204 ' 1424| 184 1322
64 | 237 78 | 242 | 73 | 225 60
1 200 54 [200 1 54 [197 2
1604 203 1654| 211 | 1523| 189 1414
66 | 251 82 | 255 76 | 240 63
2 |184 51 | 185 50 | 179 54
1708| 201 1765 207 | 1623| 186 1963
67 | 263 84 |287 | 80 | 255 173
9 143 40 [144 | 5 |5 19
1810 205 1876 211 | 1967 189 2097
85 | 316 99 | 319 4 |4 215
28 J 12 12 | 48 2 2 a7
2405 174 1902| 176 | 2100| 157 2228

1

555 | 179 180 | 597 I 172 | 572

Fig 3.31 Elemento%énico%ﬁos en%\nas,

20 niveles, yr<0.006 y vr<0.012

67

20

il

1o
100

Lo

123
m

17
134
120
130
152
134

162
141

155
17

150
169
175
155

191

166
192
195
169
198
199
174
209
196
177
220
195
181

|‘\/' L I -:'~"'. ] U.|-' ./'
Mayor Vi
Pu [Mu
N’ u y
(Unidade 1 )
menor

a1= dimensidn en
dir. Mayor

a2= dimensidn en
dir. menor

537 | 172
?Is:efé)s para edificio del grupo B,

la

la



Nivel

AZO

N9

N8

N7

N6

NS

N4

N3

N2

N1

PB

26
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85 482 | 88 I 37762 256
66 24 |7 | 22 |67 28
139 39 |14 | 27 | 85 3
95 584 |97 | 457 |69 313
9 3 |95 26 | 79 29
135 39 | 137 30 | 105 4
104 688 | 107 I 538 | 79 372
118 39 123 1 30 |94 33
111 32 | 114 | 29 | 100 2
108 792 110 1 621 | 81 432
153 49 157 | 33 |106 35
60 18 | &3 . 24 |84 7
113 898 | 114 | 704 | 88 491
215 67 | 219 42 | 137 48
45 12 | 42 o |o 14
98 1008| 98 ! 1067| 73 551
425 128 | 427 | 260 | 78 248

Z

104

103

Mu MU Menor

Mayor Vu
Pu Mu
MU Mayor Menor

(Unidades: t, m)

\/UM
d2

ai= dimension en
dir. Mayor

az2= dimensidn en
dir. menor

Fig 3.32 Elementos mecanicos Gltimos en columnas, disefios para edificio del grupo A,

10 niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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13 [54 12 [s3 15 | 56 9 |56
275 | 48 302 | 48 | 365| 40 232 | 41
29 |50 20 | 53 |15 [45 26 | 43
12 |60 15 | 60 | 17 | 61 9 |61
335 | 53 478 |53 1 a3 | 44 284 | 48
29 |57 21 |60 17 |53 25 | 50
12 |69 i8 |69 19 | 69 10 | 68
396 | 60 561 | 59 | 522 | 51 336 | 51
32 |65 23 |68 120 |62 29 | 60
2 |70 19 |[7n | 18 |66 7 65
458 | 60 847 | 60 y 60252 390 | 52
30 |70 24 | 72 | 22 |69 29 |87
9 |e8 19 |68 T 1 |55
520 | 65 735 | 65 | 864 | 54 443 | 56
38 | B4 27 | 87 I 1 39 |88
1 [ 49 15 |50 o |o 14 | 23
582 | 54 827 | 53 ! 971 | 48 406 | 48
52 | 158 48 | 159 | 49 | 165 181 | 49

u
\/UM "
d2

Mu Mu Menor
Mayor Vu

Pu Mu

Mu Mayor Menor

(Unidades: t, m)

menor
T Pu
L/
MUmﬁ'

|
| T |
SURVAS

a1= dimensidén en la
dir. Mayor

az2= dimensidon en la
dir. menor

Fig 3.33 Elementos mecanicos lltimos en columnas, disefios para edificio del grupo B,

10 niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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-112 -5 -110 —B3
30 53 [57 | 33 29 322 |
{53 174 | 148 | 38} | 013 v 4
~151 -38 -149 [ -116] -30 —122
28 82 | 56 | 57 27
62} {28} !62} R S B R X {48}
—191 —78 | —190 | -148| -65 —155
36 290 | 125 | 89 88 28
{743 i | p4 | 57| $33) {58}
—230 —117| —231 | -118| —97 —187
56 156 | 167 ' 121 | 119 45
(863 3 @ | el w3 e
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144 4 153 , {14} {88} o
—435 —333| —461 -358| —27 —340
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Fig 3.34 Elementos mecanicos Gltimos en vigas, disefios para edificio del grupo A, 20
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Fig 3.35 Elementos mecanicos tltimos en vigas, disefios para edificio del grupo B, 20
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Fig 3.36 Elementos mecénicos ultimos en vigas, disefios para edificio del grupo A,10

niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.37 Elementos mecanicos tltimos en vigas, disefios para edificio del grupo B, 10

niveles, y<0.006 y vyr<0.012
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Fig 3.38 Cuantias
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N3
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N2 {
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|
PB 512.6 366.97 i 565.7 869.26

Fig 3.39 Cuantias de acero longitudinal en columnar del eje C, edificio del grupo B,
20 niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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tUnidades: c¢m )

. 0.006 0.012 S
Nivel ﬁ%
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AZO !
1
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N1 ]
]
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Fig 3.40 Cuantias de acero longitudinal en columnas del eje C, edificio del grupo A,
10 niveles, v<0.006 y y»<0.012
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tUnidades: cm )
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N2 !
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l
PB 100 17.34 i 183.62 242.35

Fig 3.41 Cuantias de acero longitudinal en columnas del eje C, edificio del grupo B,
10 niveles, y»<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.42 Cuantias de acero longitudinal en los extremos dg las vigac del eje C, edificio
del grupo A, 20 niveles, yr<0.006 y v+<0.012
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Fig 3.43 Cuantias Z%ero Io%nal e%xtre %Ias vigas del eje C, edificio

del grupo B, 20 niveles, y»<0.006 y y»<0.012
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Fig 3.44 Cuantias de acero longitudinal en los extremos de las vigas del eje C, edificio
del grupo A, 10 niveles, yr<0.006 y y,<0.012
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Fig 3.45 Cuantias de acero longitudinal en los extremos de las vigas del eje C, edificio
del grupo B, 10 niveles, 1r<0.006 y y»<0.012
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Fig 3.46 Distribucion de los tipos de armados de columnas del eje C, disefios del
grupo A, 20 niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.47 Distribucion de los tipos de armados de columnas del eje C, disefios del
grupo B, 20 niveles, yr<0.006 y y,<0.012

83



. 0.006 0.012
Nivel é—’%

!
AZO Sec. 3 Sac. 6 ! Sec. B Sec. 4
NG Sec. 3 Sec. | Sec. 8 Sec. 4
Sec. 3 Sec. 6 ' Sec. B Sec. 4
N8 Sec. 3 Sec. 6 ! Sec. 8 "7 Sec. 4
Sec. 3 Sec. 8 | Sec. 8 Sec. 4

1
N7 Sec. 3 Sec. 6 | Sec. 8 Sec. 4
Sec. 2 Sec. 5 ) Sec. 7 Sec. 3
N6 Sec. 2 Sec. 5 I Sec. 7 Sec, 3
Sec. 2 Sec. 5 Sec. 7 Sec. 3

]
N5 Sec. 2 Sec. 5 | Sec. 7 Sec. 3
Sec. 2 Sec. 5 ! Sec. 7 Sec. 3
N4 Sec. 2 Sec. 5§ Sec. 7 Sec. 3
Sec. 1 Sec. 4 l Sec. 6 Sec. 2
N3 Sec. 1 Sec. 4 ! Sec. 6 Sec. 2
Sec. 1 Sec. 4 [ Sec. 8 Sec. 2

1
N2 Sec. 1 Sec. 4 | Sec. 8 Sec. 2
Sec. 1 Sec. 4 , Sec. 6 Sec. 2
N1 Sec. 1 Sec. 4 I Sec. 6 Sec. 2
Sec. 1 Sec. 4 I Sec. 5 Sec. 1

]
PB Sec. 1 Sec. 4 ' Sec. 5 Sec. 1
7 7 77 77

Fig 3.48 Distribucion de los tipos de armados de columnas del eje C, disefios del
grupo A, 10 niveles, y»<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.49 Distribucién de los tipos de armados de columnas del eje C, disefios del
grupo B, 10 niveles, y<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.50 Distribucion de los tipos de armadoc de vigas del eje C, disefos del grupo A,
20 niveles, yr<0.006 y y,<0.012
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Fig 3.51 Distribucién de los tipos de armados de vigas del eje C, disefios del grupo B,
20 niveles, yr<0.006 y yr<0.012
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Fig 3.52 Distribucion de los tipos de armados de vigas del eje C, disefios del grupo A,
10 niveles, yr<0.006 y v+<0.012
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Fig 3.53 Distribucion de los tipos de armados de vigas del eje C, disefios del grupo B,
10 niveles, v,<0.006 y yr<0.012
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4. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

4.1 Introduccién

En el capitulo anterior se presentaron todos los resultados del dimensionamiento de los
edificios, asi como también las cantidades de acero necesarias en vigas y columnas, satisfaciendo los
requisitos generales y de marcos ductiles (factor de comportamiento sismico Q=4), para los dos
niveles de deformacion lateral permisible (0.006 y 0.012 veces la altura de entrepiso), segun el RDF-
93 y sus Normas Técnicas Complementarias correspondientes. Ahora, se revisara el comportamiento
ante la accién del acelerograma SCT-EW (fig 4.1) de los sismos de 1985, con base en respuestas
tanto en el rango elastico como en el inelastico, considerando resistencias nominales y, en una
segunda etapa, el efecto de sobre-resistencias que se presentan en los elementos estructurales. Para
ello se hacen andlisis sismicos dinamicos paso a paso en la historia del tiempo.

Ademas, para cada caso de diseno y para cada tipo de resistencia considerada (nominal y
sobre-resistencia), se realizan andlisis no lineales ante cargas laterales monoténicamente crecientes
hasta llevar al colapso a cada edificio y, de esta manera, verificar su mecanismo de falla (analisis
conocido por Push-over).

Para realizar estas revisiones se recurri6 a la ayuda del programa para computadora DRAIN-
2DX, que permite realizar el andlisis dinamico paso a paso de cualquier estructura de forma
bidimensional, asi como el analisis ante cargas laterales monotdénicamente crecientes. Las
caracteristicas principales del DRAIN-2DX se presentan en el apéndice B.

Los analisis de las respuestas inelasticas s6!0 se determinan para el marco estructural del eje
C de cada edificio, ya que este eje es representativo del comportamiento tridimensional de los edificios
que interesan en este trabajo tanto en la direccion X como en la direccién Y. Los modelos
matematicos de los edificios de 20 niveles tienen 60 vigas y 80 columnas unidas entre si a través de
nudos, mientras que los edificios de 10 niveles constan de 30 vigas y 40 columnas. La masa de cada

99



piso se concentra en un nudo maestro que esclaviza a los otros tres nudos de cada piso (figs 4.2 y
4.3); lo anterior asume la existencia en cada nivel de una losa infinitamente rigiua en su plano.

Debido a que el DRAIN-2DX trabaja solamente en dos dimensiones, fue necesario realizar
diversas calibraciones ante la accion de fuerzas verticales y horizontales para que los resultados
obtenidos en forma bidimensional realmente fueran repres«ntativos del sistema tridimensional; se
compararon los resultados de periodos, desplazamientos laterales y elementos mecanicos de vigas y
columnas determinados con el DRAIN-2DX, para carga vertical y fuerzas sismicas estaticas, en el
rango elastico, contra los correspondientes resultados del eje C de los modelos tridimensionales de
todos los casos analizados con el ETABS. De esta forma, se pudo constatar que las respuestas
obtenidas con ambos programas eran practicamente las mismas; esto es, el marco estructural del eje
C si es representativo del mismo eje C, pero del comportamiento tridimensional. Los desplazamientos
para el andlisis estatico se muestran en las figs 4.4 a 4.7; las tablas 4.1 a 4.4 comparan los periodos
de vibracion del ETABS y DRAIN-2DX.

Después de comprobar lo anterior, se tuvo la certeza de que el modelo bidimensional del
marco estructural del eje C representa adecuadamente al de t_rgi_diﬁrpensiones; posteriormente se
realizaron los andlisis dinamicos paso a paso en los rangos elastico e inelastico, este Uitimo con
resistencias nominales y con sobre-resistencias. Con base en los armados del disefio se calcularon
las resistencias a flexion, cortante y flexocompresion de todas las vigas y columnas, desde el punto de
vista nominal y con los efectos de las sobre-resistencias. Se utilizé un programa elaborado en el
Instituto de Ingenieria, UNAM, para determinar dichas resistencias.

Las tablas 4.5 a 4.8 tienen los datos principales de los diagramas de interaccién momento
flexionante — carga axial (M-P) que definen las resistencias nominales de las distintas secciones de
columnas de los casos analizados; las tablas 4.9 a 4.12 muestran los tipos de resistencias nominales
a flexion de las vigas, para todos los casos de interés. En la tabla 4.13 se presentan los diferentes
valores del ancho del volado del patin (by) y del ancho total (b) de las vigas en el que se considera el
acero de la losa trabajando a compresién y tension, respectivamente, y en la tabla 4.14 las cuantias
de acero adicional aportado por la losa, a compresion y tension, utilizado para el célculo de las sobre-
resistencias en vigas. Las tablas 4.15 a 4.18 contienen los datos principales de los diagramas de
interaccion de flexocompresidn con los efectos de las sobre-resistencias de las columnas para todos
los casos, y, por ultimo, las tablas 4.19 a 4.22 muestran los datos de las resistencias a flexiéon con los
efectos de las sobre-resistencias de todos los tipos de vigas de los casos analizados.

En una primera etapa, para fines comparativos, se realizan analisis paso a paso con
resistencias muy grandes (caso elastico) y con resistencias nominales de acuerdo a los armados
resultantes de un disefio convencional. En una segunda etapa, se realiza el analisis paso a paso con
los efectos de sobre-resistencias. Se comparan las respuestas del caso elastico y el inelastico sin y
con sobre-resistencias (desplazamientos horizontales maximos, historias de desplazamientos en
azotea, demandas de ductilidad global, relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, fuerzas cortantes de entrepiso, historias de coeficientes sismicos, relaciones fuerza cortante
basal — desplazamiento lateral de azotea, distribuciones globales de rétulas plasticas, demandas
maximas de ductilidad local en vigas y columnas, historias en ei tiempo de elementos mecanicos para
vigas y columnas tipo, etc).

Una tercera etapa consistié en obtener las respuestas ante un analisis lateral estatico no lineal
con fuerzas monoténicamente crecientes, utilizando los valores de las resistencias nominales y con
efectos de las sobre-resistencias. Para ello se utilizaron diferentes distribuciones de fuerzas en la
altura de acuerdo a los cortantes de entrepiso obtenidos de los analisis paso a paso elastico,
inelastico con resistencias nominales e inelastico con sobre-resistencias. Para cada tipo de
distribucion de cargas laterales y tipo de resistencias se obtuvieron las curvas de capacidad (cortante
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basal contra desplazamiento de azotea), demandas de ductilidad en columnas y vigas, y distribucion
de articulaciones plasticas en el marco estructural del gje C; se cuinparan las respuestas,

4.2 Respuestas inelasticas  del analisis  dinamico paso a paso con
resistencias nominales

4.2.1 Desplazamientos  horizontales  maximos, historias de
desplazamientos en azotea y demandas de ductilidad global

Las figs 4.8 a 4.11 muestran las envolventes de desplazamientos laterales de los andlisis
sismicos paso a paso elastico e inelastico nominal, asi como también del analisis modal espectral de
la etapa de disefio, casos A1y A2, B.1yB2 C1yC2 D1yD.2

lLas respuestas de disefio de los casos de grupo A (casos A y C) son las que presentan las
mayores amplitudes; esto es, después de haber disehado ante el sismo con el factor de seguridad
adicional de 1.5, se tiene un rango de seguridad adecuado con respecto de las exigencias del
acelerograma SCT-EW-85. Las respuestas de disefio de los casos del grupo B, llegan a ser menores
que las de la respuesta elastica e inelastica ante el acelerograma. Esto representa una diferencia
importante entre las estructuras disefiadas como grupo A y entre las que pertenecen al grupo B.

Se obtuvieron, también, las historias en el tiempo de desplazamientos de azotea de cada caso
de edificio disefiado para los dos limites permisibles de deformacion lateral, considerando
comportamientos elastico e inelastico (ver figs 4.12 a 4.15); los analisis elastico e inelastico inician con
los mismos desplazamientos hasta un determinado instante en que las graficas se separan y, en
general, comienzan a ser menores los desplazamientos si la estructura se comporta inelasticamente,
aunque en algunos casos (B.1, D.1 y D.2) existen picos en las graficas en donde ocurren
desplazamientos mas grandes para el comportamiento inelastico nominal. Las respuestas para y, <
0.012 y para e! grupo B tienden a ser mayores.

Conocidas las historias de desplazamientos elasticos e inelasticos, ambos tipos de disefio (v,
< 0.006 y 0.012), posteriormente se obtuvieron las demandas de ductilidad giobal. Los valores de
desplazamientos y los factores de ductilidad obtenidos para cada caso, se presentan en la tabla 4.23.
En general, los casos con mayor deformacion de entrepiso permisible (y, < 0.012) y las del grupo B,
tienen mayores demandas de ductilidad global (a excepcién de los casos B y D con resistencias
nominales). En esta misma tabla se tienen los resuitados con los efectos de sobre-resistencias; estos
valores se discuten posteriormente.

4.2.2 Relaciones desplazamlento lateral relativo entre altura de
entrepiso, A/h;

Las envolventes de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso se
presentan en las figs 4.16 a 4.19, condiciones el#stica e inelastica nominal; en dichas figuras se hace
una comparacion con los valores obtenidos del disefio con el analisis espectral. Como era de
esperarse, las respuestas dinamicas paso a paso elastica e inelastica de las estructuras del grupo A,
resultan lejos de los limites 0.006 y 0.012 establecidos; sin embargo, las respuestas inelasticas de las
estructuras del grupo B, si logran alcanzar dichos limites e inclusive en algunos entrepisos los
sobrepasan un poco (casos B.1, D.1y D.2; figs 4.17 y 4.19).
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4.2.3 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las figs 4.20 a 4.23 comparan las envolventes de las fuerzas cortantes de entrepiso de los
analisis sismicos paso a paso (comportamiantos elastico € inelastico nominal) y del dinamico modal
espectral de cada caso revisado. Las respuestas de disefo tienden a ser mayores para los casos en
que los elementos no-estructurales estan ligados a la estructora principal (7, = 0.006). Las diferencias
entre las fuerzas cortantes de disefio y las de las respuestas dinamicas paso a paso son mayores en
las estructuras de mayor importancia (grupo A); las del grupo B presentan fuerzas cortantes del
analisis paso a paso mucho mas cercanas a las fuerzas cortantes del analisis modal espectral.

En todos los casos, las fuerzas cortantes de los analisis inelasticos nominaies. en las que la
estructura incursiona en el rango inelastico, resultan ser menores que a las obtenidas manteniendo a
la estructura en el rango elastico, como era de esperarse.

4.2.4 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.24 a 4.27 tienen las historias en el tiempo de los coeficientes sismicos (cociente del
total de las fuerzas cortantes de todas las columnas del entrepiso PB — N1 en el tiempo {; entre el peso
total del edificio), comportamientos elastico e inelastico nominal, considerando todos los casos de
disefio. Destacan los casos del grupo A, y,< 0.006, casos A.1y C.1 (figs 4.24 y 4.26), donde la historia
del coeficiente sismico es casi la misma durante los 50 segundos para los analisis inelastico nominal y
elastico, lo que significa la poca o nula incursién en el rango no-lineal. En los demas casos existe
variacion mas importante entre los dos tipos de analisis.

4.2.5 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de
azotea

Al analizar los resultados de las relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento lateral de
azotea (figs 4.28 a 4.35), es interesante observar el comportamiento histerético que presenta cada
estructura disefiada con los dos niveles de deformacién lateral permisible (v, < 0.006 y v, = 0.012).

Se tienen diferencias de comportamiento para los casos elastico e inelastico,
independientemente del nivel de disefio, mayores para y, < 0.012. Cuando la respuesta es elastica
dicha respuesta se muestra practicamente como una linea recta; cuando se tienen deformaciones
inelasticas la grafica se expande, mostrando una cierta area histerética que indica que existe
disipacién de energia por la ductilidad de vigas y/o columnas a través de ciclos en el rango no lineal.

Las respuestas son menores para los edificios de 10 niveles; al comparar la respuesta de
edificios con el mismo namero de niveles y distorsion de entrepiso, se presentan fuerzas mas grandes
en edificios del grupo A, y desplazamientos mas grandes en las estructuras del grupo B, como era de
esperarse. '

4.2.6 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas tipo

a) Historias de momentos flexionantes actuantes contra
resistencias en las vigas 58 y 28

Las figs 4.36 a 4.39 comparan las historias de momentos flexionantes actuantes del extremo
izquierdo de la viga de la crujia exterior del nivel 1 del marco del eje C (viga 58 para los casos con 20
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niveles y viga 28 para los casos con 10 niveles; ver figs 4.2 vy 4.3) de interés de este trahajo,
considerando todos los disefios, casos elasiico e inelastico nominal. Los limites Mz v Mg son las
resistencias a la flexion calculadas con anterioridad (tablas 4.9 a 4.12). de acuerdo a los resultados de
los armados del disefio con el analisis sismico dinamico modal espectral. Notese que en los casos de
disefto con v, £ 0.012 y grupo B, se llegan a presentar mas c¢iclos en que la viga @lcanza su fluencia.

b) Historias de fuerzas cortantes actuantes en las vigas 58 v 28

Las figs 4.40 a 4.43 tienen las historias de fuerzas cortantes actuantes de las mismas vigas
(viga 58 o viga 28, dependiendo del numero de niveles), bajo los comportamientos elastico e
inelastico.

La capacidad disponible a cortante (Vg  y Vi) no se ve alcanzada por las respuestas
inelasticas en ninguno de los casos de disefo (v, £ 0.006 y v, < 0.012), por lo que se puede asegurar
que el refuerzo transversal (estribos) proporcionado es el adecuado, tal que evita que se presente falla
fragil por tension diagonal y obliga al modo de falla por flexion. Se tiene, en general, una adecuada
respuesta de capacidad ante este tipo de accion interna.

¢) Combinaciones momento flexionante - carga axial contra
resistencias en columnas 77, 78, 37 vy 38

Se presentan los resultados de las columnas 77 y 78 de los edificios de 20 niveles, y de las
columnas 37 y 38 de los edificios de 10 niveles. Estas columnas representan las columnas exterior e
interior del primer entrepiso del marco del eje C del edificio en estudio (ver figs 4.2 y 4.3).

Las figs 4.44 y 4.46 tienen las combinaciones M-P del extremo inferior de la columna 77,
ambos tipos de disefo (y, = 0.006 y v, < 0.012), para los casos A y B, respectivamente; las figs 4.45 y
4.47 muestran las combinaciones para la columna 78. La columna de los casos A.1 y A.2 no llega a
presentar fluencias, mientras que las dos columnas para el caso B.1y la columna 77 en el caso B.2 si
tienen incursion en el rango inelastico.

En los edificios de 10 niveles (ver figs 4.48 a 4.51) las columnas interiores para los casos C.1
y C.2 no presentan fluencias, mientras que si lo hacen las columnas 37. Para los casos D.1y D.2 las
columnas 37 y 38 presentan fluencias en sus extremos inferiores.

En todos los casos de interés de este trabajo, las columnas exteriores tienen una variacion
mas apreciable de la carga axial; las columnas interiores tienden a presentar una variacion importante
en los momentos flexionantes y a permanecer casi constantes en su carga axial a lo largo de los 50
segundos de la excitacién. El comportamiento puede explicarse a partir de la posicion de cada
columna, de acuerdo a como se distribuye el momento de volteo que actia sobre cada edificio.

d) Historias de fuerzas cortantes actuantes contra resistencias
en las columnas 77, 78, 37 y 38

Se muestran las graficas de las historias en el tiempo de las fuerzas cortantes actuantes de
las columnas exterior e interior del entrepiso inferior de cada edificio con sus respectivas resistencias,
comparando los resultados de los analisis elastico e inelastico nominal, para todos los casos de
disefio de interés (figs 4.52 a 4.59). Las resistencias disponibles al cortante superan en gran medida a
las fuerzas actuantes, lo que nos da la certeza de que el disefio por cortante del refuerzo transversal
(estribos) de las columnas coloca a los edificios del lado de la seguridad, con respecto a este tipo de
accion interna. La resistencia resultante después de haber satisfecho las condiciones de

confinamiento requeridas por el Reglamento, esta por arriba de 1as fuerzas cortantes actuantes.
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4.2.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en
vigas tipo

Las figs 4.60 y 4.61 muestran, en lachistoria del tiempo, las respuestas de las demandas de
ductilidad local desarrolladas en el extremo izquierdo de la viga 58, ambos tipos de disefo (y, < 0.006
y 1, £0.012), casos Ay B. Las figs 4.62 y 4.63 lo hacen para los casos C y D. Los valores maximos de
ductilidad local desarrollada en las vigas a traves del tiempo estan dentro de los limites tolerables
desde el punto de vista del diseno, con una mayor respuesta para el disefo con v, < 0.012 y edificios
del grupo B.

4.2.8 Distribucion global de articulaciones plasticas y demandas
maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

Se revisan las columnas y vigas del marco del eje C que presentan rétulas plasticas a lo largo
de fa historia de la excitacion, incluidos todos los casos de disefio con resistencias nominales.

En el caso A, ambos tipos de disefio (v, < 0.006 y y, < 0.012), se presentan fluencias en Ia
mayoria de las vigas, con mayores amplitudes en los pisos inferiores. La distribucion global de estas
rotulas se presenta en la fig 4.64; para y, < 0.012 se tiene un numero mayor de vigas excursionando
en el rango no-lineal.

Las columnas no presentan articulaciones plasticas para y, < 0.006; para y, < 0.012 solo una
columna en el extremo inferior del primer entrepiso apenas comienza a presentar comportamiento
dactil; esto indica que las resistencias proporcionadas a dichos miembros estructurales verticales, de
acuerdo a las NTC-Concreto, resultaron adecuadas para evitar la presencia de alguna fluencia. Lo
anterior se debe principalmente a que estos edificios, independientemente del limite admisible de
distorsion de entrepiso (y, < 0.006 6 0.012), fueron disefiados bajo condiciones de carga sismica mas
severas (el espectro de disefio se multiplica por 1.5 para edificaciones que pertenezcan al grupo A),
tal y como lo marca el RDF-93 en sus NTC-Sismo para cuando se dimensionan edificios que se
consideran importantes.

En el caso B (ver fig 4.65), ambos tipos de distorsion, se presentan muchas mas fluencias en
la mayoria de las vigas, sobretodo en el caso mas flexible (y, < 0.012), con respecto de lo observado
para el caso A, como era de esperarse. Las columnas del primer entrepiso presentan articulaciones
plasticas en sus extremos inferiores; en el caso mas rigido, todas se articulan en el extremo inferior, y
en el caso mas flexible (B.2), solo se articulan las columnas exteriores en su extremo inferior. Lo
anterior era de esperarse ya que las fuerzas de disefio para una estructura del grupo A, son 50%
mayores que las utilizadas para disefar una estructura del grupo B.

Los edificios de 10 niveles, casos C y D, mostrados en las figs 4.66 y 4.67, presentan un
patron de comportamiento similar al de los edificios de 20 niveles. Esto es, los casos C, cuyo disefio
corresponde a edificios del grupo A, presenta menos cantidad de roétulas plasticas tanto en vigas como
en columnas que los edificios de los casos D; cuando y, £ 0.012 se tiene mayor cantidad de
articulaciones que el caso mas rigido, como era de esperarse.

La fig 4.68 compara las demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas de cada
piso, disefios con y, < 0.006 y 0.012, casos A.1 y A.2; las respuestas tienden a ser mayores para el
disefio con y, < 0.012, como era de esperarse. La figura 4.69 muestra las demandas maximas de
ductilidad local de las columnas; se observa que practicamente el comportamiento se mantiene
elastico. Las figs 4.70 a 4.75 presentan las demanuas maximas. de ductilidad local en vigas y
columnas del resto de los casos. En general, las demandas son mayores para las estructuras del
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grupo B, tanto para vigas como para columnas. y se encuentran también dentro de valores tolerables
desde el punto de visia de diseho practico.

En lo que respecta a las columnas,<on excepcion del caso D 2, cuando se presenta alguna
fluencia, esta ocurre en PB. Solamente en el caso D.2 peara el edificio de 10 niveles, se presentan
demandas de ductilidad en las columnas de los pisos 5, 6 y 8, ademas de las de PB; esia
configuracion, aun cuando se aleja un poco de la configuracion del mecanismo de falla tipo vige
recomendable de acuerdo a los criterios de disefo del RDF, no representa problema ya que los
valores de las demandas en estos pisos superiores siguen siendo pequenos.

4.3 Respuestas inelasticas del analisis dinamico paso a paso considerando
los efectos de sobre-resistencias

4.3.1 Desplazamientos  horizontales  maximos, historias de
desplazamientos en azotea y demandas de ductilidad global
Las envolventes de desplazamientos laterales de los analisis sismicos paso a paso elastico,
inelastico nominal e inelastico con sobre-resistencias, y las envolventes del andlisis modal espectral
de la etapa de disefo, considerando los ocho casos de disefio, se muestran en las figs 4.76 a 4.79. El
caso inelastico con efectos de sobre-resistencias presenta respuestas con valores muy similares a los
de la condicion elastica.

Al observar las historias del desplazamiento lateral de azotea en las figs 4.80 a 4.83, en donde
se comparan las condiciones elastica e inelastica con sobre-resistencias, se puede constatar que, en
general, la respuesta inelastica con sobre-resistencias tiende a parecerse al caso elastico.

La tabla 4.25 muestra los factores de ductilidad global de todos los casos con los efectos de
sobre-resistencias; estos factores son menores con respecto de la condicién en que se utilizan los
valores nominales de resistencias.

4.3.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, A./h;

Los desplazamientos relativos de entrepiso entre altura de entrepiso presentan el mismo
patrdbn de comportamiento que el observado en las envolventes de los desplazamientos laterales,
cuando se comparan los casos con resistencias nominales y sobre-resistencias; esto es, los
desplazamientos laterales relativos del andlisis sismico paso a paso inelastico con sobre-resistencias,
en general, se aproximan mas al caso elastico que los del andlisis inelastico con resistencias
nominales (ver figs 4.84 a 4.87).

4.3.3 Fuerzas cortantes de entrepiso 2

Congruente con las respuestas anteriores, las fuerzas cortantes de entrepiso de la condicién
inelastica con sobre-resistencias son mayores que las de la condici6n inelastica nominal, con valores
similares a los de la condicion elastica. Las amplitudes de estas fuerzas (elasticas, inelasticas
nominales o inelasticas con sobre-resistencias) estan por debajo de las fuerzas cortantes obtenidas
del disefio con el analisis dinamico modal espectral (figs 4.88 a 4.91).
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4.3.4 Historias de coeficientes sismicos

La variacién de los coeficientes sismicos durante los 50 segundos de la excitacion utilizada,
es similar para la condicion elastica y la con€icidn inelastica con sobre-resistencias; si acaso, en ésta
Oitima, los valores pico son ligeramente menores; en los casos C.1 y C.2 la variacion entre ambas
condiciones de resistencias es practicamente nula (ver figs. 4.92 a 4.95).

4.3.5 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de
azotea

Como era de esperarse, segun se observa en las figs 4.96 a 4.103, al hacer el analisis
inelastico con efectos de sobre-resistencias, el area de histéresis, obtenida al graficar la fuerza
cortante basal contra el desplazamiento lateral de azotea, disminuye con respecto del area
correspondiente obtenida con la condicion inelastica nominal. Esto resulta congruente si se piensa que
con una mayor resistencia en los elementos estructurales se incursiona menos en el rango inelastico
y, por tanto, se tiene un comportamiento histerético menor, tendiendo a parecerse mas la respuesta al
caso elastico. Pt

4.3.6 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas tipo

a) Historias de momentos flexionantes actuantes contra
resistencias en las vigas 58 y 28

Se comparan las historias de momentos flexionantes actuantes del extremo izquierdo de las
vigas 568 y 28, casos elastico e inelastico con sobre-resistencias. Al considerar los efectos de sobre-
resistencias es evidente que los momentos flexionantes actuantes aumentan con respecto de los
obtenidos para los casos con resistencias nominales. Las historias de momentos flexionantes
actuantes en vigas con los efectos de sobre-resistencias muestran el mismo patrén de
comportamiento que las historias de momentos flexionantes del caso elastico; para el caso A.1 en
ningun ciclo se alcanza la fluencia de la viga 58; lo mismo sucede para la viga 28 de los casos C.1y
C.2. En el resto de los casos, el numero de ciclos en que se alcanza la fluencia disminuye con
respecto del caso con resistencias nominales, como era de esperarse (ver figs 4.104 a 4.107).

b) Historias de fuerzas cortantes actuantes en las vigas 58 y 28

Al comparar las fuerzas cortantes actuantes de las vigas 58 (20 niveles) y 28 (10 niveles) de
todos los casos de interés, se tiene una reserva adecuada de resistencia al cortante tal que ésta no se
ve alcanzada en ningun instante (ver figs. 4.108 a 4.111).

¢) Combinaciones momento flexionante - carga axial actuantes
contra resistencias en las columnas 77, 78, 37 v 38

Las columnas 77 y 78 representan las columnas de orilla del primer entrepiso de los edificios
de 20 niveles, y las columnas 37 y 38 corresponden a los casos de edificios de 10 niveles. Las
combinaciones momento flexionante - carga axial actuante contra las resistencias disponibles de
dichas columnas se presentan en las figs 4.112 a 4.119.

Los casos A.1 y A.2 no presentan fluencias, y todas sus respuestas caen dentro del diagrama
de interaccion. Esto se esperaba después de lo observado con los resultados del caso con
resistencias nominales.
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En el caso B.1, debido al aumento de las resistencias de ias columnas no se presentan
fluencias en ninguna de las dos columnas inferiores tipo. El caso B.Z presenta de nuevo fluencia en la
columna de la orilla (columna 77). v se manti/o en el rango elastice 'a columna 78,

La columna 37 de los casos C.1 y C.2 que presenta ficencia para (a condicion con resistencias
nominales, no presenta ningun comportamiento inelastico cuando se incluyen los efectos de las sobre-
resistencias. Las columnas de los casos D.1y D.2 siguen teniendc deforrnaciones inelasticas, pero
ahora en un namero menor de ciclos.

d) Historias de fuerzas cortantes actuantes contra resistencias
en las columnas 77, 78, 37 y 38

Las figs 4.120 a 4.127 tienen las historias en el tiempo de las fuerzas cortantes actuantes de
las columnas exterior e interior del primer entrepiso, contra las resistencias correspondientes; se
comparan los casos elastico e inelastico con sobre-resistencias. No existe problema aiguno ante este
tipo de accion, las fuerzas de todas las columnas de los casos analizados quedaron muy por debajo
de las resistencias proporcionadas. o

4.3.7 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en
vigas tipo

Al considerar los efectos de las sobre-resistencias, las demandas de ductilidad local
disminuyen notablemente con respecto de los casos con resistencias nominales, como era de
esperarse; en los casos A.1, C.1y C.2, el extremo izquierdo de las vigas 58 y 28 no presenta ninguna
fluencia, por lo que la viga trabaja siempre en el rango elastico. Las figs 4.128 a 4.131 muestran las
demandas de ductilidad local desarrolladas en el extremo izquierdo de las vigas tipo del primer piso.

4.3.8 Distribucion global de articulaciones plasticas y demandas
maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

LLas distribuciones globales de articulaciones plasticas del marco estructural del eje C de los
edificios en estudio muestran cuanto incursionaron cada uno de los casos en el rango plastico. Con la
influencia de los efectos de las sobre-resistencias el nUmero de articulaciones plasticas resutta menor
que en el caso de las resistencias nominales. Todos los casos se muestran en las figs 4.132 a 4.135.

Nuevamente, los casos disefiados con mayor distorsion permisible (y, < 0.012) son los que
tienen mayor cantidad de articulaciones, con respecto de los casos mas rigidos. Los edificios del
grupo B resultan ser los mas castigados por la accién sismica inducida.

Destacan los casos A.1 y C.1, ambas estructuras del grupo A, en que no se presentan'
articulaciones plasticas en vigas ni en columnas (ver figs 4.132 y 4.134).

La figs 4.136 a 4.143 comparan las demandas maximas de ductilidad local desarroliadas en
vigas y columnas de cada piso, disefios para y, < 0.006 y 0.012, considerando todos los casos. Con
respecto de la condicidon con sobre-resistencias, las demandas de ductilidad locales de vigas y
columnas son claramente mas pequefias. En los casos del grupo A las columnas no trabajan en el
rango inelastico (ver casos A.1, A.2y C.1,C.2; figs 4.137 y 4.141).
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En el caso D.2 (el caso mas critico presentado en este trabajo), se tienen demandas de
ductilidad local en columnas en los entrepi.us N6-N5, N5-N4 y N1-PB, pero con valores mas
pequenos que los presentados en el caso inelastico nominal.

4.4 Calculo de respuestas no lineales ante cargas laterales estaticas
monotonicamente crecientes (Push-Over)

4.4.1 Distribuciones de fuerzas laterales con respecto de la altura

Las respuestas obtenidas en este tipo de analisis dependen directamente del tipo de
distribucion de fuerzas laterales con respecto de la altura; es decir, al analizar un sistema estructural
con mismas resistencias, rigideces y nimero de niveles, es de esperarse que la respuesta sea distinta
si se aplican distintas distribuciones de cargas en la altura. Debido a ello se considerd importante
plantear un criterio adecuado para definir la forma de la distribucion de estas fuerzas.

Se definieron tres tipos de distribuciones de cargas laterales diferentes provenientes de las

fuerzas cortantes de entrepiso de los analisis dindmico modal espectral y dinamico paso a paso,
segln se describe en seguida.

a) Analisis modal espectral. Con base en los resultados de este andlisis elastico se
obtuvieron las fuerzas por piso directamente de la envolvente de las fuerzas cortantes de
entrepiso. Se consideran solamente las fuerzas cortantes de las columnas del eje C del
modelo tridimensional, que es el eje representativo de la estructura en las dos direcciones
de analisis. La distribucion de fuerzas F; asi obtenida se llamara de aqui en adelante
distribucion de fuerzas modal.

b) Andlisis paso a paso, fase elastica. Cuando el sistema en particular que se esta
analizando se somete a un acelerograma (en este caso el registro SCT-EW-85), al inicio
comienza a deformarse en el rango elastico, lo que da origen a una distribucion de
fuerzas cortantes de entrepiso. Asi, con base en la fase elastica del analisis, se obtuvo la
distribucion de fuerzas en la altura, que se denotara como distribucién de fuerzas
elastica.

c) Andlisis paso a paso, fase inelastica. Cuando el edificio comienza a presentar rétulas
plasticas en sus diferentes elementos estructurales, se dice que el sistema entra a su
fase inelastica. Durante esta etapa, existe un instante de tiempo (un paso especifico) en
el que el desplazamiento de azotea del edificio llega a alcanzar su amplitud maxima,
condicion para la cual se tiene una determinada distribucién de fuerzas cortantes en cada
uno de los entrepisos. Con esta distribucion de fuerzas cortantes de entrepiso se
determina la distribucion de fuerzas en la altura llamada en este trabajo distribucién de
fuerzas inelastica nominal, si se consideran resistencias nominales en el analisis paso a
paso, y distribucioén de fuerzas inelastica de sobre-resistencias, si se obtiene del analisis
paso a paso con sobre-resistencias en los elementos estructurales.

Cabe hacer mencion qu?2 para los analisis con resistencias nominales y sobre-resistencias, la
forma de las distribuciones de fuerzas sismicas F; de los analisis modal espectral y andlisis paso a
paso elastico son exactamente iguales; cuando se tiene comportamiento inelastico, la forma de la
distribucion de los F; presenta diferencias, debido a que los elementos estructurales tienden a fluir de
manera mas inmediata si no se consideran los efectos de sobre-resistencias.

Asi, para cada caso se tienen cuatro distribuciones diferentes de fuerzas laterales por piso:
distribucion del analisis dinamico modal, distribuciones de los analisis dinamicos paso a paso con el
registro SCT-EW en su fase elastica, inelastica nominal (aplicada cuando se consideran resistencias
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nominales en vigas vy columnas), e inelastica con efeclos de las sobre-resistencias. Las distribuciones
correspondientes de F, se muestran ern ias figs 4. 144 a 4.147. Evidentemente, cada uno de los casos
presenta una simiiar distrioucion de fuerzas er g fase elastica del analisis inelastico al considerarse
los elementos sstructurales sin y con sopre-resistencias Las distribuciones de algunocs casos son tipo
triangular, otras se asemejan mas a Ui« dist ousion ractangular, mientras gue algunas adguieren
formas totalmente irregulares; esto nos habia de que en general, es dificil definir, para este tipo de
analisis estatico no lineal, una distribucion que pueda ser apticada en forma estandar para todos [os
casos.

Con base en el estudio de estas formas de distribuciones de F;, se definio a aquelias que
fueron utilizadas para realizar el analisis con fuerzas monotonicamente crecientes. Por ejemplo. para
el caso A1 (ver parte superior de la fig 4.144). se acepta que las distribuciones inelastica nominal e
inelastica con sobre-resistencias poseen una corftyuracion similar gue la distribucion elastica. tal que
para este caso se hizo el analisis estaticc nc lineal con las F, correspondientes de la parte elastica con
las condiciones de resistencias nominaies y con sobre-resistencias. ademas de las F, del analisis
dinamico modal espectral.

La tabla 4.24 muestra la seleccion de los casos de las distfibuciones de fuerzas F, aplicadas a
los casos de interés de este estudio. n térmimos gererales, los tipos de distribuciones de fuerzas
laterales F; que corresponden al grupo A correspondiercn con las distribuciones del analisis dinamico
modal espectral y de la parte elastica del analisis dinamico paso a paso; las estructuras del grupo B,
fueron analizadas con las distribuciones dei analisis dinamico modal y de las partes elastica e
inelastica en su fase mas intensa (asumida como la situacion en que se presenta el desplazamiento
lateral maximo del nivel de azotea de la estructura revisada), independientemente del tipo de
resistencia.

Para llevar a cabo los andlisis estaticcs no lineales ante este tipo de distribuciones de cargas
laterales monotdnicamente crecientes; se utilizo el mismo programa DRAIN-2DX.

4.4.2 Respuestas con resistencias nominales y con efectos de sobre-
resistencias

Las figs 4.148 a 4.151 tienen las curvas fuerza cortante basal contra el desplazamiento lateral
de azotea para las distintas distribuciones de fuerzas F; asumidas anteriormente, considerando los
efectos de resistencias nominales en las vigas y columnas. En los casos de disefio con mayor
restriccion al desplazamiento lateral, v, < 0.006. se desarrollan mayores fuerzas cortantes de disefio y
menores desplazamientos laterales, con respecto de los casos con y, < 0.012, como era de esperarse.
En todos los casos ei andlisis con la distribucién de fuerzas F; de la condicion de la fase elastica del
analisis dinamico paso a paso presenta las mayores fuerzas cortantes basales; en las estructuras del
grupo B, después de los analisis realizados con la distribucion modal y la distribucion inelastica, no se
presenta alguna correlacion directa.

Las figs 4.152 a 4.155 muestran las graficas de fuerza cortante basal - desplazamiento lateral
de azotea de los ocho casos de interés, considerando las diferentes distribuciones de fuerzas F; con
los efectos de sobre-resistencias en los elementos estructurales. Este tipo de respuesta sigue el
mismo patron de comportamiento, de acuerdo a lo mencionado para el caso de resistencias
nominales; si acaso, como era de esperarse, las fuerzas cortantes desarrolladas resultan superiores al
considerar los efectos de las sobre-resistencias.

En el Apéndice C se presentan las figuras que muestran las demandas maximas de ductilidad
local desarrolladas en las vigas y columnas de los ocho casos de interés, con las distribuciones de
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fuerzas elegidas; se comparan los resultados sin y con efectos de sobre-resistencias. Los casos sin
efectos de las sobre-resistencias desarrollan, en general, mayores demandas maximas de ductilidad
local en vigas y columnas.

En este trabajo se revisaron las distribuciones de las articulaciones plasticas de los
mecanismos de colapso de cada caso analizado, sin y con (0s efectos de |las sobre-resistencias. para
la condicion supuesta en que se alcanza el desplazamiento lateral maximo de azotea cuando las vigas
y columnas desarrollan una demanda maxima de ductilidad local de 30 y 20, respectivamente Estos
limites se asumieron de acuerdo a lo reportado en la literatura como valores maximos que pueden
presentarse en dichos miembros estructurales; esto es, mediante tanteos en Ios analisis estaticos no
lineales se determind para cada estructura el desplazamiento lateral maximo que se presentaria para
no llegar a exceder dichos valores limites, independientemente si se llegaba a formar o no el
mecanismo de colapso ante las fuerzas laterales F, monotonicamente crecientes. Sus figuras
correspondientes van en el Apéndice C. Con los efectos de sobre-resistencias las vigas adquieren
mayor resistencia y con ello propician un ligero aumento de rotaciones plasticas en columnas.
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Tabla 4.1 Calibracion de los casos A.1 y A.2 ETABS contra DRAIN-2DX de
periodos de vibracion.

Periotlo T (s)
1p<0.006 vp<0.012
Direccién/Modo| ETABS | DRAIN | ETABS | DRAIN
1 R o R I I 1.491 & 1.492
X=Y 2 0368 ;| 0.377 0.500 0.505
3 0197 : 0207 | 0.278 0.285

Tabla 4.2 Calibracién de los casos B.1 y B.2 ETABS contra DRAIN-2DX de
periodos de vibracién.

Periodo T; (s)..
1p<0.006 1pS0.012
Direccion|Modo| ETABS : DRAIN ETABS DRAIN
1 1.391 1.392 1685 | 1.686
X=Y 2 0.458 0.464 0.559 0.563
3 0.253 0.260 0.311 0.317

Tabla 4.3 Calibracién de los casos C.1 y C.2 ETABS contra DRAIN-2DX de
periodos de vibracién.

Periodo T; (s)
vp<0.006 vp<0.012
Direccion|Modo| ETABS | DRAIN | ETABS | DRAIN
1 0.857 @ 0.857 1.242 © 1.242
X=Y 2 0.262 0.262 0.401 0.401
3 0.135 0.134 0.218 0.218

Tabla 4.4 Calibracion de los casos D.1 y D.2 ETABS contra DRAIN-2DX de
periodos de vibracion.

Periodo T; (s)
yp<0.006 vp<0.012
Direccién|Modo] ETABS : DRAIN ETABS | DRAIN
1 1.039 1.039 1499 | 1.498
X=Y 2 0.343 0.343 0.486 0.485
3 0.191 0.191 0.266 0.265

111




Tabla 4.5 Datos de los tipos de resistencias nominales de columnas ante efectos de flexocompresion, casos A.1y A.2

Resistencias

Tipo v, £ 0.006 v, < 0.012 '

M, (t-m) Poc (1) Po (t) M, (t-m) Py (1) M, (t-m) Poc (t) Pot (t) M, (t-m) Py (t)

1 2407.64 9199.88 | -4244.03 | 3698.29 | 2275.08 | 2004.83 | 776323 | -4119.45 | 282642 | 1688.15

2| 1443.29 7582.76 | -2663.28 | 2660.45 | 2246.01 975.01 5723.93 | -2109.16 | 1732.44 1638.51

3 1122.94 704589 | -2134.91 | 230516 | 2247.61 795.20 5357.33 | -1747.84 | 1540.89 1639.01

4 ~908.19 6688.11 | -1769.01 | 2066.97 | 2257.10 694.27 4596.43 | -1669.58 | 1242.80 1319.12

5 735.49 5904.49 | -1522.33 | 1702.21 2000.93 525.64 4224.39 | -1301.82 | 1060.41 1324.45

| 6 6895.68 5592.65 | -1468.55 | 1586.12 1879.68 410.81 3976.58 | -1039.54 935.53 1327.81

| i | 604.00 5210.39 | -1346.06 | 1394.54 1761.76 328.60 3250.13 | -938.07 692.73 1039.51

8 561.57 4897.23 | -1270.40 | 1291.18 1650.56 287.14 3119.91 -776.94 673.81 1046.24

9 1550.74 776222 | -2839.46 | 2780.05 | 2250.91 231.62 2663.58 | -708.77 516.80 872.69

10 908.19 6688.11 | -1769.01 | 2066.97 | 2257.10 212.34 2618.65 | -664.27 491.38 872.92

11 735.49 5904.49 | -1522.33 | 1702.21 2000.93 163.45 217519 | -559.13 372.87 716.41

12 _ 695.68 5592.65 | -1468.55 | 1586.12 1879.68 1599.90 | 6928.84 | -3289.36 | 2407.38 1660.17

| 13 604.00 5210.39 | -1346.06 | 1394.54 1761.78 604.61 4985.34 | -1368.29 | 1332.17 1646.52

[ 14 561.57 4897.23 | -1270.40 | 1291.18 1650.56 410.81 3976.58 | -1039.54 935.53 1327.81

5 328.60 3250.13 | -938.07 692.73 1039.51

| 16 287.14 3119.91 -776.94 673.81 1046.24
A 231.62 2663.58 | -708.77 516.80 872.69 |

18 212.34 2618.66 | -664.27 491.38 872.92

19 163.45 217519 | -559.13 372.87 716.41

Fr=1.0
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Tabla 4.6 Datos de los tipos de resistencias nominales de columnas ante efectos de flexocompresion, casos B.1 y B.2

Resistencias

113

Tipo vp < 0.006 7, $0.012
M, (t-m) Poc (1) Po() | My(tm) | Po(t) | Mp(t-m) | Po(t) Poc(t) | M, (t-m) Py (1)

| 1 1191.13 6137.89 -2511.23 1970.20 1642.51 1287.83 5921.65 -2972.18 1870.79 1345.39
2 5564.37 4885.57 -1260.35 1278.07 1645.31 643.62 4482.10 -1558.36 1191.20 1325.82
3 462.63 4277.01 -1113.55 1057.18 1431.07 399.13 3946.55 -1008.10 923.69 132470 |
4 378.75 3710.66 | -988.08 | 84838 | 122517 | 378.75 | 371066 | -988.08 | 848.38 | 1225..7
5 278.69 3126.32 -806.23 638.59 1041.18 278.69 3126.32 -806.22 £638.59 1041.18
6 212.34 2618.66 | 66427 | 491.38 872.92 212.34 | 261866 | -664.27 | 491.38 872.92
7 919.53 5600.20 -1987.48 1677.94 1639.25 1565.70 2167.53 -630.74 376.43 752.40
8 554.37 488557 | -1260.35 | 1278.07 | 164531 | 1126.89 | 5559.91 | -2612.32 | 1702.02 | 1333.24
9 462.63 4277.01 -1113.55 1057.18 1431.07 480.88 4124.77 -1196.49 1012.47 1322.66
10 378.75 3710.66 -988.08 848.38 1225.17 399.13 3946.55 -1008.10 923.69 +1324.90
11 278.69 3126.32 -806.23 638.59 1041.18 378.75 3710.66 -988.08 848.38 1225.17
12 212.34 2618.66 -664.27 491.38 872.92 278.69 3126.32 -806.23 638.59 1041.18
13 212.34 2618.66 -664.27 491.38 872.92
14 155.70 2167.53 -530.74 376.43 752.40

Fr=1.0 .



Tabla 4.7 Datos de los tipos de resistencias nominales de columnas ante efectos de flexocompresion, casos C.1y C.2

Resistencias

Tipo 7, < 0.006 Ys < 0.012
Mo (t-m) POc (t) Pm (t) Mb (t-m) Pb (t) Mo (t-m) POc (t) Po( (t) Mb (t-m) Pb (t)
1 497 .42 4567.23 -1184.60 1141.76 1534.47 395.58 2886.54 -1276.13 615.84 710.55
3 46263 | 4277.01 | 111355 | 105718 | 1431.07 | 159.64 | 216528 | -549.31 367.85 716.46
3 410.81 3976.58 -1039.54 935.53 1327.81 114.48 1747.54 -438.58 264.88 576.23
4 | 49742 4567.23 | -1184.60 | 1141.76 | 1534.47 83.48 1394.86 | -362.81 187.32 451.32
s 462.63 | 427701 | -111355 | 105718 | 1431.07 | 43538 | 3012.00 | -1400.44 | 656.53 711.36
6 410.81 3976.58 -1089.54 935.53 1327.81 159.64 2165.29 -549.31 367.85 716.46
7 : 114.48 1747.54 -438.58 264.88 576.23
8 : 83.48 1394.86 -362.81 187.32 451.32

FR=1 0

Tabla 4.8 Datos de los tipos de resistencias nominales de columnas ante efectos de flexocompresién, casos D.1 y D.2

Resistencias

Tipo vp £ 0.006 v, S 0.012
Mo (t-m) POc (t) PO( (t) Mb (t-m) Pb (t) Mo (t-m) POc (t) Pm (t) Mb (t'm) Pb (t)
1 | 15964 2165.29 -549.31 367.85 716.46 239.04 2174.42 -871.02 394.56 566.69
2 114.48 1747 54 -438.58 264 .88 576.23 114.48 1747.54 -438.58 264.88 576.23
3 | 8348 1394.86 -362.81 187.32 451.32 83.48 1394.86 -362.81 187.32 451.32
[ 4 186.00 224423 -634.39 395.56 714.77 53.43 1055.93 -263.99 122.74 34251
[ 5 | 15964 2165.29 -549.31 367.85 716.46 310.41 242522 -1120.54 467.63 567.55
6 114.48 1747 54 -438.58 264.88 576.23 129.79 1792.05 -482.72 284.71 576.14
Ty 83.48 1394 .86 -362.81 187.32 451.32 114.48 1747 54 -438.58 264.88 576.23
8 83.48 1394.86 -362.81 187.32 451.32
[ 9 | 53.43 1055.93 -263.99 122.74 34251

Fr=1.0
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"abla 4.9 Tipos de resistencias nominales de vigas ante efectos de flexion, casos A.1y A.2

Resistencias‘ (t-m;
Tipo 75 < 0.006 | 75 S 0.012
I
Mg* Mg '| Mg’ Mg~
1 485.11 54448 | 330.08 411.71
2 482.84 648.23 377.77 544.36
3 396.64 569.85 339.27 500.95
4 391.77 488.99 282.16 441.92
5 224 .36 415.38 208.82 391.50
6 203.93 344.98 150.61 321.78
7 197.52 262.51 127.89 | 251.96
8 197.48 197.48 103.28 176.28
9 485.11 544 .48 103.05 136.62
10 581.26 649.14 330.08 411.71
11 573.33 633.05 447.93 538.50
12 490.91 573.86 44923 525.73
13 433.55 507.62 415.40 504.81
14 367.27 444 .51 358.46 44572
15 284.40 363.76 274.23 356.19
16 251.52 315.86 248.28 326.20
17 197.52 262.51 210.54 288.61
18 197.48 197.48 137.31 217.59
19 103.05 136.62
Fr=1.0
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Tabla 4.10 Tipos de resistencias nominales de vigas ante efectos de flexién, casos B.1 y B.2

Resistencias (t-m)
Tipo 7p < 0.006 7p S 0.012
Mg" Mg’ Mg Mg
1 237.57 344.80 186.58 284.30
2 241.73 351.70 228.67 351.03
3 202.03 341.03 185.46 345.11
4 158.20 306.43 156.27 297.02
5 136.31 272.92 139.86 268.40
6 119.79 239.56 116.42 233.49
7 112.93 206.31 108.20 219.47
8 112.92 172.78 91.80 183.36
9 112.90 151.11 77.17 150.40
10 112.90 122.49 73.07 108.57
11 226.66 308.73 73.08 83.60
12 270.42 343.02 206.44 263.64
13 285.42 352.70 264.91 339.97
14 273.15 343.09 247.41 327.01
15 236.22 308.92 222.81 294.59
16 204.72 274.86 193.60 263.32
17 170.52 235.44 164.38 221.74
18 142 .37 200.04 126.93 184.49
19 112.91 152.84 108.21 165.87
20 112.91 127.26 83.60 139.16
21 112.91 114.97 73.09 118.40
22 73.08 91.75
23 73.08 73.08

FR=1 .0
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bla 4.11 Tipos de resistencias nominales de vigas ante efectos de flexion, casos C.1y C.2

Resistencias (t-m)
Tipo ¥, < 0.006 : vp £0.012

Mg" Mg’ Mg Mg’
1 81.58 15560 | 85.22 158.58
2 96.11 183.74 | 6785 138.13
3 90.93 18049 | 5124 100.23
4 76.39 155.35 40.91 76.63
5 67.04 135.29 29.38 52.95
6 57.68 114.04 |  79.86 151.40
7 57.68 9584 | 9789 " | 161.03
8 57.68 7427 | 7955 145.11
9 84.73 15179 |  58.11 112.11
10 117.94 18175 |  44.98 86.91
11 101.32 16827 |  35.04 70.16
12 84.70 144.82 29.38 4561
13 68.12 128.35
14 57.67 106.99
15 57.70 86.65
16 57.69 67.02

Fr=1.0
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Tabla 4.12 Tipos de resistencias nominales de vigas ante efectos de flexion, casos D.1y D.2

Resistencias (t-m)
Tipo 7o £ 0.006 755 0.012

. . }

Mg | Mg’ Mg Mg
1 68.34 132.66 60.53 106.89
2 55.34 108.38 62.09 118.39
3 48.07 86.14 54.31 107.13
4 48.08 73.89 46.73 89.15
5 48.08 55.35 74.13 38.53
6 64.19 124.56 35.82 62.34
7 52.48 106.31 2522 42.65
8 48.07 86.14 55.04 105.48
9 48.08 71.85 52.05 112.41
10 48.07 62.59 53.58 100.72
11 48.08 48.08 41.23 82.15
12 35.83 70.37
13 28.88 53.23
14 25.23 35.81
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Tabla 4.13 Valores del ancho del volado de! patin (b1} a cada lado del alma, y del ancho
total (b} en el que se considera la contribucidon del acero de la losa trabajando
a compresion, para el calcuiao del momento resistente positivo

Ancho de patin a cada | Ancho total de patinb
Caso lado del alma, by (cm) (cm)

o $0.006 | v, 0.012 | v,<0.006 | v, <0.012
A 60 65 200 200
B 65 | 70 200 200

[I

C 70 | 80 200 200
D 75 | 80 200 200

Tabla 4.14 Acero adicional de la losa, para el calculo del momento resistente positivo en
vigas al considerar los efectos de sobre-resistencias

Acero adicional
(cm?)

¥p £ 0.006 |y, <0.012

Caso

Lecho inferior 143 (2) | 143 (2)

A Lecgs :JSpaerior
o 2.84 (4) | 2.84 (4)
o [t | 190 200
o b 2.84 (4) | 2.84 (4)
Nl - ECTN T
oo 2.84 (4) | 4.26 (6)
bl ET
A 4.26 (6) | 4.26 (6)

( ) numero de varillas del #3
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Tabla 4.15 Datos de los diagramas de interaccion de flexocompresion con efectos de las sobre-resistencias,
columnas de los casos A.1y A.2

Resistencias

Tipo ¥, < 0.006 v, £ 0.012
Mg (t-m) POc (t) Po‘ @) Mb (t-m) Pb (t) Mo (t-m) Poc (t) Po( (t) Mb (t-m) Pb (t)
Py 3174.91 11970.92 | -7490.07 | 4629.54 3431.69 2641.04 9815.38 | -7241.81 3565.78 2535.67
2 1961.81 10078.35 | -4532.28 | 3418.95 3366.36 1328.41 7419.79 | -3547.72 | 2243.93 2445.05
3 1550.48 9454.19 | -3553.39 | 3011.39 3348.10 1093.96 6991.48 | -2881.02 | 2014.87 242526
4 1258.79 871176 | -2880.75 | 2657.12 3200.10 936.53 6022.53 | -2848.47 | 1577.85 1950.60
5 1022.33 7731.89 | -247969 | 219467 2843.54 719.65 5587.58 | -2159.96 | 1367.90 1945.64
6 973.93 732819 | -2355.06 | 2100.82 2724.96 573.00 5298.96 | -1699.14 | 1225.10 1933.70
7 846.01 6858.68 | -2150.00 | 1854.56 2563.04 450.64 425221 | -1541.16 886.54 1490.71
8 | 78243 6313.23 | -2027.65 | 1683.50 2335.09 401.81 4098.50 | -1285.32 867.76 1490.50
9 | 2097.71 10287.25 | -4859.40 | 3554.26 3374.15 323.56 3514.07 | -1135.66 686.97 1275.56
10 1258.79 8711.76 | -2880.75 | 2657.12 3200.10 297 51 3464.67 | -1057.69 655.94 1274.24
11| 102238 7731.89 | -247969 | 2194.67 2843.54 227.51 2907.02 912.42 488.28 1045.78
12 | 97393 732819 | -2355.06 | 2100.82 2724.96 2129.37 8833.63 | -5722.00 | 3059.43 | 2499.23
13 846.01 6858.68 | -2150.00 | 1854.55 2563.04 843.38 6559.84 | -2200.55 | 1767.09 2410.16
| 14 [ 78243 6313.23 | -2027.65 | 1683.50 2335.09 573.00 5208.96 | -1699.14 | 1225.10 1933.70
15 450.64 425221 | -1541.16 886.54 1490.71
16 401.81 409850 | -1285.32 867.76 1490.50
17 323.56 3514.07 | -1135.66 686.97 1275.56
s 297 51 3464.70 | -1057.69 655.94 1274.24
19 227 51 2907.02 912.42 488.28 1045.78
Fr=1.0
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columnas de los casos B.1 y B.2

Tabla 4.16 Datos de los diagramas de interaccion de flexocompresion con efectos de las sobre-resistencias,

Resistencias

Tipo ¥p < 0.006 7p < 0.012
Mo (t-m) Poc (t) Pt (t) M; (t-m) Py (t) Mo (t-m) | Poc(t) Po: (t) M, (t-m) Py (t)

1 1607.33 7901.73 -4291.91 2529.26 2461.75 1671.32 7454.59 -5267.25 2285.75 1936.42
2 777.72 6441.65 -2014.42 1703.92 2399.00 866.50 5758.51 -2630.21 1488.50 1888.06
3 645.56 5676.04 -1825.62 1378.79 2073.55 557.96 5261.31 -1645.79 1211.59 1928.00
4 527.17 4957.06 -1621.22 1109.65 1791.30 527.17 4957.06 -1621.22 1109.65 1791.30
5 389.54 4223.69 -1313.70 845.67 1538.26 389.54 4223.69 -1313.70 845.67 1538.26
6 297.51 3464.70 -1057.69 655.94 1274.24 297.51 3464.70 -1057.69 655.94 1274.24
7 1256.51 7272.04 -3318.29 2179.88 2438.53 219.46 2898.50 -874.29 492.01 1085.80
8 777.72 6441.65 -2014.42 1703.92 2399.00 1473.01 7027.70 -4605.49 2086.45 1917.97
9 645.56 5676.04 -1825.62 1378.79 2073.55 663.36 5468.57 | -1977.01 1312.51 1934.64
10 527.17 4957.06 -1621.22 1109.65 1791.30 557.96 5261.31 -1645.79 1211.59 1928.00
11 389.54 4223.69 -1313.70 845.67 1538.26 527.17 4957.06 -1621.22 1109.65 | 1791.30
12 297.51 3464.70 -1057.69 655.94 1274.24 389.54 4223.69 -1313.70 845.67 1538.26
13 297.51 3464.70 | -1057.69 655.94 | 1274.24
14 219.46 2898.50 -874.29 492.01 | 1085.80

L]

Fr=1.0 |
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columnas de los casos C.1y C.2

Tabla 4.17 Datos de los diagramas de interaccion de flexocompresiéon con efectos de las sobre-resistencias,

Resistencias
Tipo ¥ £ 0.006 ¥p £ 0.012
Mo (t-m) POc (t) Pog (9 Mb (t-m) Pb (t) Mo (t-m) POc (t) Po( (t) Mb (t'm) Pb (t)

rete i 697.44 6043.59 -1891.24 1526.36 2247.76 521.59 3742.481 -2236.48 768.46 1058.54
|l 2 645.63 5678.51 -1825.73 1379.25 2074.52 222.45 2895.539 -894.14 482.52 1045.37
| 3 568.67 5169.06 -1692.87 1198.17 1873.97 161.06 2362.199 -695.31 360.66 861.75
4 1 697.44 6043.59 -1891.24 1526.36 2247.76 116.68 1915.169 -589.33 251.65 681.74 |
5 ~ 645.63 5678.51 -1825.73 1379.25 2074.52 571.13 3890.239 -2466.28 816.30 1058.72
| 6 568.67 5169.06 -1692.87 1198.17 1873.97 222.45 2895.539 -894.14 482 .52 1045.37

Vi 161.06 2362.199 -695.31 360.66 861.75

8 116.68 1915.169 -589.33 251.65 681.74

-
P
1
=4
o

columnas de los casos D.1y D.2

Tabla 4.18 Datos de los diagramas de interaccion de flexocompresion con efectos de las sobre-resistencias,

Resistencias
Tipo v, £ 0.006 7 £ 0.012
M, (t-m) Py, (t) Py (1) M, (t-m) Py (t) M, (t-m) Poc (t) Py (t) M, (t-m) Py (t)

1 222.445 2895.539 -894.135 482.516 1045.374 323.835 2860.455 -1475.741 515.359 872.785

2 161.056 2362.199 -695.314 360.664 861.752 161.056 2362.199 -695.314 360.664 861.752
| -4 116.678 1915.169 -589.326 251.652 681.739 116.678 1915.169 -589.326 251.652 681.739
4 256.511 2987 .857 -1043.413 513.917 1047.052 75.516 1479.353 -416.395 171.885 531.375
5 222.445 2895.539 -894.135 482.516 1045.374 414.883 3155.803 -1934.740 603.466 879.428

6 161.056 2362.199 -695.314 360.664 861.752 181.658 2411.297 -771.867 384.747 862.930
7 116.678 1915.169 -589.326 251.652 681.739 161.056 2362.199 -695.314 360.664 861.752

8  116.678 | 1915.169 | -589.326 | 251.652 | 681.739

9 75.516 1479.353 -416.395 171.885 531.375
Fr=1.0

122




Tabla 4.19 Tipo de resistencias a flexién positiva y negativa con efectos de las sobre-
resistencias, vigas de los casos A.1y A.2

Resistencias (t-m)
Tipo 7p £ 0.006 ‘ “p £0.012
Mg" Mg ! Mgr" Mg
1 800.30 91565 | 560.85 627.14
2 804.99 981.91 637.84 732.55
3 691.27 896.95 578.38 680.59
4 683.75 828.01 488.83 616.32
5 405.01 690.60 368.70 54216
6 365.94 620.37 270.91" 460.37
7 358.35 537.01 231.82 399.30
8 358.27 466.03 188.52 291.83
9 800.30 915.65 189.12 284.62
10 932.88 104168 | 560.82 627.13
11 916.88 1033.19 731.30 768.70
12 813.16 929.22 729.39 756.77
13 737.93 861.55 690.97 737.61
14 641.43 773.18 605.11 654.41
15 505.14 664.73 472.17 546.95
16 448.39 606.56 45521 517.03
17 358.35 537.01 389.47 467.69
18 358.27 466.03 259.99 372.22
19 196.23 284.62
Fr=1.0
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Tabla 4.20 Tipo de resistencias a flexion positiva y negativa con efectos de las sobre-
resistencias, vigas de los casos B.1 y B.2

Resistencias {t-m)
Tipo vp £ 0.006 ’ 7p £0.012
M:* Mg Mg* Mg
1 417.83 535.89 | 325.38 413.84
2 425.08 544.92 | 39378 482.36
3 359.48 513.74 | 325.29 467.45
4 285.40 465.83 | 27677 410.46
5 247.27 428.37 249.51 378.45
6 218.66 39445 | 209.86 339.46
7 206.40 36243 |  196.04 327.74
8 206.48 329.44 168.09 293.77
9 207.03 310.45 142.73 261.82
10 207.24 280.20 136.13 224.09
11 399.17 502.63 |  136.23 198.86
12 470.16 547.09 356.38 409.02
13 494.53 563.97 448.42 499.08
14 474 .42 548.65 421.70 480.28
15 414.51 502.61 382.56 443.60
16 362.86 460.39 336.44 406.08
17 305.70 499 .47 288.99 356.17
18 258.09 369.23 227.53 309.50
19 206.98 312.23 196.53 287.85
20 207.22 285.61 154.30 254.98
21 207.22 271.54 135.94 232.32
22 135,98 206.49
23 136.22 187.50

Fr=1.0
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Tabla 4.21 Tipo de resistencias a flexion positiva y negativa con efectos de las sobre-
resistencias, vigas de los casos C.1y C.2

Resistencias (t-m)
|
Tipo vp £ 0.006 . vp £0.012
R
Mg* Me | MR Mg
1 148.10 239.56 152.89 218.74
2 172.67 269.87 123.72 194.30
3 164.00 264.84 96.07 150.40
4 139.31 238.52 77.77 125.90
5 123.38 217.11 58.16 104.30
6 107.34 195.61 14397 | 210.24
7 107.44 179.34 173.35 222.26
8 107.65 158.96 143.34 202.63
9 153.46 237.74 107.65 164.68
10 208.53 276.47 85.43 136.52
11 181.28 258.77 68.23 119.95
12 153.41 232.00 58.06 97.84
13 125.33 211.75
14 107.39 189.45
15 107.43 170.68
16 107.65 151.40
Fr=1.0
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Tabla 4.22 Tipo de resistencias a flexién positiva v negativa con efectos de las sobre-
resistencias, vigas de los casos D.1y D.2

Resistencias {t-m)
Tipo 7p S 0.006 7p S 0.012
Mg* Mr Mg* Mg’
1 126.42 207.55 109.18 153.83
2 104.16 182.65 111.47 165.81
3 91.39 161.09 99.07 152.87
4 91.48 150.68 | 86.74 132.63
5 91.44 132.59 | 13267 90.75
6 119.51 20050 | 6860 |  102.97
7 99.16 179.84 50.16 83.46
8 91.39 161.09 100.11 151.01
9 91.35 148.18 95.33 158.46
10 91.33 139.35 97.93 146.33
11 91.27 124.56 77.63 124.94
12 68.56 111.19
13 56.64 93.23
14 50.06 77.64
Fr=1.0
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Tabla 4.23 Factores de ductilidad global, |lc

pSCH0S <0012
Caso /\maximo Afluenda | 0 Améximo Aﬂuencia tlos
cm) | (em) | *° (cm) (cm) =
Resistencias -12.660 8567 | 1.48 - -30.856 -16.231 1sh
o | Nominales | (2920) | @000) | " = 2944y | (1048 =
Sobre- -12.430 | 8.567 ' 1.45 30.687 -16.231 189
resistencias (28.92) (20.00) ”; i (27.92) (10.48) |
Resistencias | 32.238 | 10.088 | oh 39.228 | 15308 | -
g | Nominales | (2852) | (948) | . (il [ AdEa . e
Sobre- -23.256 10.088 231 -41.074 15.308 | 268
resistencias (26.88) (9.48) ’ (27.20) (9.68) | E
Resistencias 5.805 ek ) 1.37 s -8.570 275
¢ |... Nominales | | (27.92) | (1292 | (29.28) | (1296) |
Sobre- -5.725 -4.232 1.35 -13.903 -8.570 162
resistencias (33.16) (12.92) ' (29.00) (12.96)
Resistencias 20.794 -4.254 4.89 34.204 -8.841 3.87
p |...Nominales | (28.44) | (7.12) | ]  (28.60) | (884) | T
Sobre- 8.782 -4.254 e | -31.013 | -8.841 .
resistencias (27.88) (7.12) : | (29.44) (8.84)

( ) Tiempo de ocurrencia del valor maximo y del valor de fluencia, en segundos
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Tabla 4.24 Tipos de distribuciones de fuerzas Fiaplicadas para el anélisis

estatico lateral no lineal ante cargas monoténicamente
crecientes

Caso

Modal

v £ 0.006

7, £0.012

Elastica [Inelastica Modal

| Elastica

[ Inelastica

Resistencias
Nominales

resistencias

N

Resistencias
Nominales

resistencias

Resistencias
Nominales

resistencias

Resistencias
Nominales

resistencias

N

N

_______________

N

N

‘/ Distribucidon aplicada de fuerzas laterales
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Aceleracion / g

45 50

Tiempo (s)

Fig 4.1 Acelerograma SCT, componesnte E-W, sismo del 19 de septiembre de 1985
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N3

N2

P8

No. de viga
No. de columna
Nudo maestro

Nudo

Empotramiento

Fig 4.2 Modelo matematico del edificio de 20 niveles para el DRAIN-2DX
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Nivel
AZO @ —@ - ® ®
N9 0 = ® e ®
N8
N7
N6
N5
N4

N3

N2 .
No. de viga

N1
No. de columna

P8 a1 | 42 43 44

. T T C e Nudo maestro
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Fig 4.3 Modelo matematico del edificio de 10 niveles para el DRAIN-2DX
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-~ DRAIN - - =ETABS

Fig 4.4 Resultados de la calibraciéon de desplazamientos horizontales determinados
con el ETABS (tridimensional) y DRAIN-2DX (bidimensional), andlisis sismico
estéatico, edificio de 20 niveles, grupo A, ambos casos de diseiio (yr < 0.006

yy < 0.012)
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Fig 4.5 Resultados de la calibracién de desplazamientos horizontales determinados con
el ETABS (tridimensional) y DRAIN-2DX (bidimensional), analisis sismico
estatico, edificio de 20 niveles, grupo B, ambos casos de disefio {yr < 0.006

y e < 0.012)
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Fig 4.6 Resultados de la calibracion de desplazamientos horizontales determinados con
el ETABS (tridimensional) y DRAIN-2DX (bidimensional), analisis sismico
estatico, edificio de 10 niv=les, grupo A, ambos casos de disefio (yr < 0.006

y e < 0.012)
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Fig 4.7 Resultados de la calibracién de desplazamientos horizontales determinados con
el ETABS (tridimensional) y DRAIN-2DX (bidimensional), analisis sismico
estatico, ~dificio de 10 niveles, grupo B, ambos casos de diseiio (yr < 0.006

yvye < 0.012)
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Fig 4.8 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos de los analisis paso a

paso (elastico e inelastico nominal) contra los del disefio, casos A.1y A.2
(yp < 0.006 y yp < 0.012)
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Fig 4.9 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos de los analisis paso a
paso {elastico e inelastico nominal) contra los del disefio, casos B.1 y B.?
(yv < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.18 Comparacién de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
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Fig 4.41 Historia de fuerzas cortantes actuantes del extremo izquierdo de la viga 58

del nivel 1, analisis sismico paso a paso (elastico e inelastico nominal), casos
B.1y B.2 (yp < 0.006 y y¢» < 0.012)

169



= 100 Vo (+)
QO
rat]
c
©
-
t =
o 0
[&]
©
N
} S,
©
>
L 100 V()
ye < 0.006
-200
0 5 10 15 20 25 307777 35 40 45 50
Tiempo (s)
200
100 Ve (H)

Fuerza cortante (t)
(@]

-100

-200

15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo (s)

————— Elastico Inélastico nominal
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inferior de la columna 77 del entrepiso PB-N1, analisis sismico paso a paso
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172



Carga axial (t)

Carga axial (t)

8000
7000
6000
5000
4000
3000
2000
1000
0
-1000
-2000
-3000
-4000

-3000

8000
7000
6000
5000
4000
3000
2000
1000

0

-1000
-2000

-3000
-4000

v < 0.006 T

2500 -2000 -1500 -1000 -500 0 500 1000 1500 2000 2500 3000

Momento flexionarte (t-m)

DR Ddaalalr 2 VW L S

ol
Jo s alr e ¢ =

-3000 -2500 -2000 -1500 -1000

-600 0 500 1000 1500 2000 2500 3000

Momento flexionante {t-m}

Fig 4.45 Combinaciones momento flexionante — carga axial actuantes del extremo

inferior de la columna 78 del entrepiso PB-N1, anélisis sismico paso a paso
(inelastico nominal), casos A.1y A.2 (yr < 0.006 y y¢r < 0.012)

173




6500
5500 e =
4500

3500 T

2500 TR ey e,

Tk
1500 k

500

Carga axial (t)

-500

-1600

"2800 | v < 0.006

-3500
-2000 -1500 -1000 -5600 0 “T500 1000 1500 2000

Momento flexionante (t-m)

6500
5500
4500
3500
2500 | T e A R A A 1 et
1500

500

AR . -‘--'.'.
----------------------------------- '<:3%m;'f.'w-—vx B I I

Carga axial (t)

-500
-1500

25001 yp < 0.012

-3500
-2000 -1500 -1000 -500 0 500 1000 1500 2000

Momento flexionante {t-m)

Fig 4.46 Combinaciones momento flexionante — carga axial actuantes del extremo
inferior de la columna 77 del entrepiso PB-N1, anélisis sismico paso a paso
(inelastico nominal), casos B.1y B.2 {yp < 0.006 y y¢» < 0.012)

174




6000

[#2]
o)
S
st
\
/
/
i

4000 ' -

3000 7

2000 | T S S
S TR Tt i ey s ot ot AT AR oot Noe —pee i s s
1000 T

.

Carga axial (t)

-1000 . 7

2000 1 s < 0.006

-3000 —
-2000 -1500 -1000 -500 0 500 1000 1500 2000

Momento flexionante (t-m)

6000

5000

4000

3000 1

2000

B =t pehn # =y

1000

Carga axial (t)

-1000

-2000

-3000
-2000 -1500 -1000 -500 0 500 1000 1500 2000

- Momento flexionante (t-m)

Fig 4.47 Combinaciones momento flexionante — carga axial actuantes del extremo
inferior de la columna 78 del entrepiso PB-N1, analisis sismico paso a paso
(inelastico nominal), casos B.1 y B.2 (y» < 0.006 y y¢» < 0.012)

175



5000

S

4000

3000

2000 =

1000 S

Carga axial (t)

-1000

ve < 0.006

-2000
-1250  -1000 -750 -500 -250 0 250 500 750 1000 1250

Momento flexionante (t-m!

5000

4000

3000

2000

1000

Carga axial (t)

-1000

v < 0.012

-2000 -
-1250 -1000 -750 -500 -250 0 250 500 750 1000 1250

Momento flexionunte (t-m)

Fig 4.48 Combinaciones momento flexionante — carga axial actuantes del extremo
inferior de la columna 37 del entrepiso PB-N1, anilisis sismico paso a paso
(inelastico nominal), casos C.1y C.2 (yp < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.50 Combinaciones momento flexionante - carga axial actuantes del extremo
inferior de la columna 37 del entrepiso PB-N1, analisis sismico paso a paso
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inferior de la columna 38 del entrepiso PB-N1, andlisis sismico paso a paso
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Fig 4.54 Comparacion de historias de fuerzas cortantes actuantes del extremo inferior
de la columna 77 del entrepiso PB-N1, analisis sismico paso a paso (elastico
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Fig 4.56 Comparacion de historias de fuerzas cortantes actuantes del extremo inferior
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Fig 4.69 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en columnas,
andlisis sismico paso a paso (inelastico, resistencias nominales), casos A.1y
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Fig 4.71 Comparacion de demandas méximas de ductilidad desarrolladas en columnas,
analisis sismico paso a paso (inelastico, resistencias nominales), casos B.1 y
B.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.73 Comparacién de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en columnas,
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C.2(yr < 0.006y vy < 0.012)
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B.1yB.2 (yp < 0.006yvye < 0.012)
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Fig 4.116 Combinaciones momento flexionante — carga axial actuantes en el extremo
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Fig 4.117 Combinaciones momento flexionante - carga axial actuantes en el extremo

inferior de la columna 38 del entrepiso PB-N1, analisis sismico paso a paso
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del nivel 1, andlisis sismico paso a paso (inelastico con sobre-resistencias),
casos A.1yA.2 (yrp < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.129 Historias de demandas de ductilidad en el extremo izquierdo de la viga 58
del nivel 1, andlisis sismico paso a paso (inelastico con sobre-resistencias),
casos B.1yB.2 (yr < 0.006 y y¢ < 0.012)
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Fig 4.130 Historias de demandas de ductilidad en el extremo izquierdo de la viga 28
del nivel 1, analisis sismico paso a paso (ineldstico con sobre- resistencias),
casos C.1yC.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.131 Historias de demandas de ductilidad en el extremo izquierdo de la viga 28
del nivel 1, anélisis sismico paso a paso (inelastico con sobre-resistencias),
casos D.1yD.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.132 Distribuciéon global de articulaciones plasticas con efectos de
sobre-resistencias, casos A.1y A.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.133 Distribucion global de articulaciones plasticas con efectos de
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Fig 4.135 Distribuscion global de articulaciones plasticas con efectos de
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Fig 4.136 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en vigas,
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Fig 4.137 Comparacién de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en
columnas, anélisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias),
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Fig 4.138 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en vigas,
andlisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias), casos B.1 y B.2
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Fig 4.139 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en
columnas, anélisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias),
casos B.1yB.2 (yr < 0.006 y y¢ < 0.012)
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Fig 4.141 Comparacion de demandas méaximas de ductilidad desarrolladas en
columnas, analisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias),
casos C.1y C.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 4.142 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarroliadas en vigas,
andlisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias), casos D.1y
D.2 (yr < 0.006 y y» < 0.012)
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Fig 4.143 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en
columras, andlisis sismico paso a paso (inelastico, sobre-resistencias),
casos D.1y D.2 (yy < 0.006 y y¢ < 0.012)
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Fig 4.148 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del
analisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos A.1y A.2 (yr < 0.006 y y» < 0.012), resistencias nominales
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Fig 4.149 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del
analisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténican-ente crecientes,
casos B.1 y B.2 (yr < 0.006 y y¢ < 0.012), resistencias nominales
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Fig 4.150 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del

analisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos C.1y C.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012), resistencias nominales
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Fig 4.151 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del

analisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos D.1yD.2 (yp < 0.006 y y» < 0.012), resistencias nominales
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Fig 4.152 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del

andlisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos A.1y A.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012), sobre-resistencias
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Fig 4.153 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del
analisis estatico no lineal ante cargas laterales mon~ténicamente crecientes,
casos B.1 y B.2 (yr < 0.006 y y» < 0.012), sobre-resistencias
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Fig 4.154 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del
analisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos C.1y C.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012), sobre-resistencias
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Fig 4.155 Curvas fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea del

andlisis estatico no lineal ante cargas laterales monoténicamente crecientes,
casos D.1yD.2 (yr < 0.006 y y¢ < 0.012), sobre-resistencias
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5. COMPARACION DE RESPUESTAS

5.1 Introduccién

En este capitulo se comparan las respuestas del disefio y de los analisis sismicos inelasticos,
para asi establecer las ventajas y desventajas de cada una de las dos condiciones de distorsion
permisible (y, < 0.006 6 y, < 0.012), asi como las diferencias en las respuestas sin y con los efectos de
las sobre-resistencias en las estructuras de los grupos A (importantes) y B, tomando en cuenta los
edificios de 10 y 20 niveles para el mismo factor de comportamiento sismico Q=4.

5.2  Analisis sismico modal espectral
5.2.1 Comparacién de dimensiones de secciones transversales

Después de satisfacer los estados limite de servicio y de falla, se obtuvieron las dimensiones
de vigas y columnas que se muestran y comparan en las tablas 5.1 a 5.4; las dimensiones son
menores para los edificios del grupo B disefiados para y, < 0.012.

Las columnas y vigas con dimensiones mas grandes pertenecen a los casos A.1 y A2
{principalmente para y, < 0.006); al disefiar como del grupo A (importante), el coeficiente sismico fue
multiplicado por el factor de seguridad adicional 1.5. Lo anterior origina que el volumen de los
elementos estructurales se incremente para alranzar los niveles de deformacion lateral maximos
establecidos.

Por el contrario, los elementos estructurales con dimensiones menores son los de los edificios
del caso D.2, caso mas flexible con y, < 0.012, perteneciente al grupo B y de 10 niveles de altura.
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5.2.2 Periodos de vibracion

Los periodos de vibracion de las estructuras disefadas segun los criterios establecidos en las
NTC-Sismo del RDF-93, varian como se muestran en las tablas 5.5 y 5.6; se comparan los resultados
para las condiciones de disefo de los grupos A y B, ambas situaciones de deformacion lateral
permisible. Los periodos fundamentales de vibracion de todos los disenos quedan por aebajo del
periodo dominante del sueio (fig 5.1); es de esperarse que cada caso de estructura, ante la accion del
acelerograma SCT-EW, no ileguen a estar en una condicion critica durante los analisis paso a paso.
Los periodos mas grandes corresponden al caso B.2, lo cual era de esperarse, congruentemente con
la altura de la estructura y la rigidez lateral proporcionada en el disefio.

5.2.3 Desplazamientos horizontales maximos

Las figs 5.2 a 5.5 comparan los desplazamientos horizontales méximos determinados para
todos los casos de diseno, ante los efectos del analisis dinamico modal espectral, y de acuerdo a que
rigio el estado limite de falla (resistencias). Los casos mas flexibles son aguelios que corresponden al
nivel de deformacion permisible y, < 0.012, como era de esperarse;'los casos de mayor numero de
niveles, casos A y B, presentan los mayores desplazamientos laterales, con respecto de los casos Cy
D.

Los desplazamientos horizontales maximos de disefio de las estructuras tipo A y B resultan
similares entre si, independientemente del nivel permisible de distorsion angular (y, = 0.006 y y, <
0.012), después de comparar los casos A1y B.1,A2yB.2, C.1yD.1y C.2yD.2, respectivamente.

5.2.4 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, a./h;

Las figs 5.6 a 5.9 comparan las relaciones maximas de desplazamiento lateral relativo entre
altura de entrepiso, después de haber hecho el disefic de todos los casos. En general, las respuestas
de los casos con v, £ 0.006 se acercan mas al limite permisible; para y, < 0.012 [as respuestas de los
casos A.2 y B.2 quedan muy por debajo, debido a la necesidad de aumentar dimensiones para cumplir
las condiciones de resistencia en vigas y columnas. Los casos C.2 y D.2 se aproximan bastante al
limite de distorsion permisible de y, £0.012.

5.2.5 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las fuerzas cortantes de entrepiso se comparan en las figs 5.10 a 5.13; como era de
esperarse, l0s valores son mayores para los edificios de 20 niveles, ligeramente mas grandes para los
disefios con y, < 0.006. Se verifica que las fuerzas cortantes de entrepiso de diserio de las estructuras
del grupo B son menores que las del grupo A, debido a que estas ultimas fueron disefiadas con
ordenadas espectrales un 50 por ciento mas grandes.

5.3 Analisis sismicos elasticos e inelasticos paso a paso

Enseguida se comparan las respuestas de los analisis sismicos paso a paso,
comportamientos elastico e inelastico con resistencias nominales y con efectos de sobre-resistencias;
se hacen comparaciones de los desplazamientos horizontales maximos, relaciones desplazamiento
lateral relativo entre altura de entrepiso, demandas maximas de ductilidad global, relaciones fuerza

278




cortante basal-desplazamiento lateral de azotea. historias de elementos mecanicos en vigas vy
columnas tipo, distribucion global de rotulas plasticas y demandas maximas de ductilidad local

5.3.1 Desplazamientos horizontales maximos  totales, relaciones
desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso ¢
historias de desplazamientos laterales de azotea

Las figuras 5.14 a 5.17 comparan las envolventes de los desplazamientos laterales de los dos
casos de disefio de distorsion angular permisible (y, £ 0.006 y v, < 0.012), estructuras de los grupos A
y B de 10 y 20 niveles, sin y con efectos de las sobre-resistencias. Se tienen mayaores
desplazamientos para los casos de maxima distorsion de disefo; al incluir los efectos de sobre-
resistencias, las respuestas disminuyen y tiende a presentarse un comportamiento elastico.

Algo similar ocurre al comparar las relaciones desplazamiento lateral relativo de entrepiso
entre altura de entrepiso (ver figs 5.18 a 5.21). El caso mas flexible que corresponde al caso D.2,
tiene respuestas que rebasan el limite de disefio de 0.012, sin y con efectos de sobre-resistencias.

Las figs 5.22 a 5.25 presentan y comparan las historias de desplazamiento lateral de azotea
de los casos y, < 0.006 y v, < 0.012, resistencias nominales contra sobre-resistencias; para y, < 0.012
se tienen desplazamientos mas grandes a lo largo de la excitacion, del acelerograma SCT-EW-85.
Existe poca diferencia entre las respuestas con resistencias nominales y con sobre-resistencias; si
acaso, los desplazamientos son mayores con resistencias nominales.

5.3.2 Demandas de ductilidad global

La tabla 5.7 compara las demandas de ductilidad global desarrolladas en cada uno de los
casos de disefo; en general, son mayores para los casos con resistencias nominales, grupo B y
desplazamiento relativo de entrepiso de disefio de 0.012 veces la altura de entrepiso, como era de
esperarse. Sin embargo, existen excepciones como son los casos con resistencias nominales B.1 y
D.1, con un factor de ductilidad global mayor a los casos B.2 y D.2, respectivamente; este resultado
puede explicarse si se observa la aceleracion que afecta a estos edificios debido a la posicion que
guardan dentro del espectro de respuesta del registro de aceleraciones SCT-EW-85, (fig. 5.1). Con
base en dicha figura, es posible notar que los casos B.2 y D.2 son los casos con periodo mayor de los
presentados en este trabajo, y sus ordenadas espectrales con p=4 son menores que las de los casos
B.1 y D.1 con que se comparan. Por esto, las estructuras B.1 y D.1 disefiadas con y, < 0.006
presentan una mayor demanda de ductilidad global que los casos C.2y D.2 con y, < 0.012.

5.3.3 Fuerzas cortantes de entrepiso y coeficientes sismicos

Las figs. 5.26 a 5.29 comparan las envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso de los cascs
A1y A2 B1yB.2 C1yC2yD1y D.2 respectivamente, sin y con efectos de las sobre-
resistencias. Las respuestas de los casos de edificios A y B (20 niveles), y, < 0.006 y efectos de sobre-
resistencias, son las de mayor amplitud. En los edificios de 10 niveles {casos C y D) las diferencias
son poco apreciables. '

Las figuras 5.30 a 5.37 comparan las relaciones fuerza cortante basal- desplazamiento lateral
de azotea de los casos de estructuras A y B de 10 y 20 niveles, y, < 0.006 y y, < 0.012, sin y con
efectos de las sobre-resistencias. Los casos disefiados para la condicién y, < 0.012 muestran mayor
area de histéresis, lo cual indica mas incursionamiento en el rango no-lineal, como era de esperarse;
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lo anterior significa que en estos casos de disefo existird mayor disipacion de energia por medio del
trabajo en el rango plastico de los elementos estructurales, es decir, existira una .. 2yor demanda de
ductilidad ante a fluencia de las vigas y columnas; ademas, en estos casos la configuracion de fuerza
cortante basal contra desplazamiento latera! tiere una pendiente con menos inclinada, mostrando que
la rigidez lateral de los casos en los que los elementos no estructurales estan desligados de la
estructura principal es menor que para los casos en que estan ligados. Es evidenle, también, que las
areas de histéresis disminuyen al considerarse los efectos de sobre-resistencias en los elementos
estructurates: debido a que se incursiona menos en el rango plastico.

5.3.4 Historias en el tiempo de momentos mecanicos en columnas y
vigas tipo

Las figs 5.38 a 5.41 comparan las respuestas de las historias de momentos flexionantes
actuantes, mientras que las figs 5.42 a 5.45 o hacen para las fuerzas cortantes del extremo izquierdo
de una viga tipo del nivel 1 (viga 58 de los edificios de 20 niveles y viga 28 de los edificios de 10
niveles), contra las resistencias correspondientes, ambas condiciones de diserio y, < 0.006 o y, <
0.012, resistencias nominales y sobre-resistencias; las amplitudesﬂd'éFéépuesta de los casos y, <
0.006 son mayores con respecto de y, < 0.012, y superiores también si se consideran los efectos de
las sobre-resistencias con respecto de la respuesta con resistencias nominales. Los casos A.1, C.1y
C.2 con efectos de sobre-resistencias son los Unicos que no presentan fluencias ante la accién del
momento flexionante. Ante la accién de la fuerza cortante se tiene una reserva adecuada de
resistencias, independientemente del caso de disefio, lo cual habla bien de que domina el modo de
falla ductil.

Las figs 5.46 a 5.49 tienen las historias de fuerzas cortantes actuantes contra las resistencias
correspondientes, del extremo inferior de la columna 77 de los casos A y B y columna 37 de los casos
C y D; se comparan nuevamente las dos condiciones de desplazamiento lateral relativo permisible, y
las resistencias nominales contra las sobre-resistencias. Las historias de fuerzas cortantes resultan
muy similares para los dos tipos de distorsion lateral permisible; si acaso, las resistencias del disefio
con v, < 0.006 son mayores. En todos los casos se tiene una reserva adecuada para evitar una
posible falla del tipo fragil.

Las figs 5.50 a 5.53 presentan una comparacién similar a la anterior, pero ahora para las
columnas internas: columnas 78 y 38, segun el niumero de niveles. Los resultados de cada caso son
muy parecidos, independientemente de la condicion de disefio de desplazamiento lateral relativo de
entrepiso entre altura de entrepiso, ambos tipos de resistencias; si acaso, son un poco mayores para
los disefos con rigidez lateral superior (y, < 0.006), casos con sobre-resistencias. Se nota también que
se tiene una reserva adecuada ante el modo de falla fragil.

5.3.5 Distribucion global de rotulas plasticas y demandas maximas

de ductilidad local

Las figuras 5.54 a 5.57 comparan las distribuciones globales de articulaciones plasticas de
cada edificio sin y con los efectos de resistencias consideradas para el calculo de respuestas (valores
nominales y sobre-resistencias). Aumenta el namero de vigas con comportamiento ductil en los casos
de la condicién de disefio en que los elementos no-estructurales estan desligados de la estructura (y,
< 0.012); disminuye el nimero de articulaciones plasticas si se consideran los efectos de sobre-
resistencias en el célcuio de las respuestas. El caso C.1 tiene poca incursiéon en el rango no lineal
cuando se consideran las sobre-resistencias.
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Finalmente, al comparar las demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas.
ambos casos de distorsion de diseno, se corrobu. a que las estructuras dimensionadas para v, = 0.012

incursionaron mas en el rango no-lineal, sobre todo al considerar los efectos de las resistencias
1ominales (ver figs. 5.58 a 5.865). A excepcion del case mas critico (caso D.2: 10 niveles. grupo By v,
= 0.012), en las columnas de los otros casos no se tienen deformaciones inelasticas. Es posible
alirmar que todos los casos de edilicios presentan amplitudes ce demandas maximas en vigas y

columnas controlables desde el punto de vista del disefiador.

5.4 Comparacion de respuestas de los analisis estaticos no lineales

Con los resultados del analisis estatico no lineal ante cargas laterales monotonicamente
crecientes, después de analizar el eje C de cada caso en estudio, s posible comparar las curvas de
capacidad de cada distribucion de cargas laterales consideradas contra los resultados de las
relaciones fuerza cortante basal ~ desplazamiento lateral de azotea de los analisis sismicos dinamicos
inelasticos paso a paso. Las figs 5.66 a 5.69 tienen los resultados de los casos con resistencias
nominales, y las figs 5.70 a 5.73 con los efectos de las sobre-resistencias.

Después de analizar todos los resultados de este estudio con los analisis estaticos no lineales
ante cargas laterales monotonicamente crecientes, surge la pregunta sobre cual distribucién de carga
es la adecuada; con las diferentes distribuciones de carga lateral utilizadas, obligando a que no se
exceda el valor maximo propuesto de demandas de ductilidad local en los elementos estructurales, en
este trabajo se presentan los resultados de las diferentes combinaciones de fuerza cortante basal —
desplazamiento lateral de azotea, determinadas en el instante en que practicamente se tiene el
mecanismo de falla.

Se verifica que las curvas obtenidas con el analisis inelastico paso a paso poseen la misma
pendiente que la parte elastica de las curvas de capacidad del analisis lateral estatico no lineal, lo que
verifica que la rigidez lateral para ambos analisis es la misma. Asimismo, se tiene la misma resistencia
a la fluencia en los dos tipos de analisis, con mayores desplazamientos en los andlisis estaticos no
lineales. Se confirma que los casos con efectos de las sobre-resistencias muestran un incremento en
la resistencia lateral de los marcos analizados; ademas, con base en los analisis dinamicos paso a
paso, se muestra que la respuesta queda por debajo de la capacidad que posee la edificaciéon hasta
que practicamente se lleva hasta la falla, de acuerdo a los andlisis laterales estaticos no lineales.

En todos los casos estudiados, en general, los analisis dinamicos paso a paso inelasticos con
el acelerograma SCT-EW-85 presentan una respuesta por abajo y bastante alejada del estado de
colapso; esto es, los disefos de las edificaciones tienen un rango de seguridad apropiado, después de
observar que se presenta una respuesta aceptable.

Las figs 5.74 a 5.77 comparan de las curvas de capacidad para las distintas distribuciones
aplicadas, considerando cada uno de los casos de interés, sin y con efectos de las sobre-resistencias.
Los mayores desplazamientos, y mayor incursiéon en el rango inelastico se presentan en los casos en
que el diseno se realizdé considerando que los elementos no estructurales estaran desligados de la
estructura principal, v, £ 0.012; las mayores resistencias se alcanzan para los casos en que y, <
0.006, congruentemente con los resultados anteriormente obtenidos. Al considerar los efectos de las
sobre-resistencias, los desplazamientos de colapso y las fuerzas cortantes basales alcanzan valores
mayores, lo que habla nuevamente del efecto positivo que tiene el no considerar las resistencias
nominales.
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Se observa que, con base en los resultados de los analisis dinamicos paso a paso, las curvas
de capacidad presentan mayor resistencia lateral para los casos del grupo A, v que evidentemente los
desplazamientos de azotea son mayores en los casos en gque la edificacion posee 20 niveles.

D

En resumen, cuando se hace el analisis estatico lateral no lineal con tas fuerzas sismicas del
analisis modal espectral se tienen curvas de capacidad con menores resislencias, a excepcion dei
caso D.2; la resistencia lateral mayor se presenta cuando las fuerzas del analisis estatico no lineal se
distribuyen de acuerdo a las fuerzas obtenidas con los analisis dinamicos pasc a paso en su fase
elastica, con excepcion de los casos B.1y D.1, con efectos de sobre-resistencias. en cuyos casos fue
mas importante utilizar la distribucidn de fuerzas laterales del analisis paso a paso en su etapa

inelastica.
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Tabla 5.7 Comparaciéon de tamafios de secciones transversales de
columnas {condicidn de disefio por resistencias). Casos
A.1,A2,B.1YB.2

Seccion transversal

Entrepiso (cm) .

A1 A2 B.1

B.2

AZO -N19 | 150 x 150 100 x100 | 110x 110 100 x 100

N19—-N18 | 150 x 150 100 x 100 110x 110 | 100 x 100

N18 - N17 | 150 x 150 100 x 100 110 x 110 100 x 100

N17 —=N16 | 150x150 | 100x 100 | 110x 110 | 100 x 100

N16 -N15 | 1565x 155 110x 110 120 x 120 110 x 110

N15-N14 [ 155x 155 110 x 110 120x 120 110 x 110

N14 —N13 | 1565x 155 110 x 110 120 x 120 110 x 110

N13 -N12 | 155x 155 110 x 110 120 x 120 110 x 110

N12 —N11 160 x 160 120 x 120 130 x 130 120 x 120

N11-N10 | 160 x 160 120x 120 130 x 130 120 x 120

N10 - N9 160 x 160 120 x 120 130 x 130 120 x 120

N9 — N8 160 x 160 120 x 120 130 x 130 120 x 120

N8 — N7 165 x 165 135x 135 140 x 140 130 x 130

N7 — N6 165 x 165 135x 135 140 x 140 130 x 130

N6 — N5 165x 165 | 135x 1350 | 140x 140 130 x 130

N5 — N4 165 x 165 135x 135 140 x 140 130 x 130

N4 — N3 175 x 175 150 x 150 150 x 150 135 x 135

N3 — N2 175 x 175 150 x 150 150 x 150 135x 135

N2 — N1 175 x175 150 x 150 150 x 150 135 x 135

N1-PB 175 x 175 150 x 160 150 x 150 135x 135
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Tabla 5.2 Comparacion de tamanos de secciones transversales de
columnas (condicion de diseifio por resistencias). Casos
C.1,C.2,D1YD.2

Seccion transversal

Entrepiso (cm)
C.1 c.2 D.1 D.2
AZO-N19 | 135x 135 80 x 80 80 x 80 70 x 70
N9 —N8 | 135x135 80 x 80 80 x 80 70 x 70
N8 -N7 | 135x 135 80 x 80 80 x 80 70 x 70
N7 — N6 140 x 140 90 x 90 90x90 | 80x80
N6 —N5 | 140 x 140 90 x 90 90 x 90 80 x 80
N5—-N4 | 140x 140 90 x 90 90 x 90 80 x 80
N4 —N3 | 145x145 | 100x100 | 100 x 100 90 x 90
N3-N2 | 145x145 | 100x100 | 100x 100 90 x 90
N2 — N1 145 x 145 | 100x 100 | 100 x 100 90 x 90
N1-PB | 145x145 | 100x 100 | 100 x 100 90 x 90
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Tabla 5.3 Comparacior de tamafos de secciones transversales de trabes
{condicién de disefio por resistencias). Cases A.7, A.2, B.1yB.2

Seccion transverszal
Nivel (cm)
Al A.2 B.1 B.2
[ Principales |
AZO— N1 140 x 80 110 x 70 115 x 70 100 x 60
Secundarias
AZ0 - N1 80 x 40 70 x 30 60 x 30 60 x 30

Tabla 5.4 Comparacion de tamarios de secciones transversales de trabes
(condicion de diseno por resistencias). Casos C.1, C.2, D.1y D.2

Seccion transversal
Nivel (cm)
CA1 C.2 D.1 D.2
Principales
" AZ0- N1 90 x 60 80 x 40 90 x 50 70 x 40
Secundarias
270 - N1 70 x 40 50 x 30 60 x 30 50 x 30
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Tabla 5.5 Comparacion de periodos de vibracion de los edificios de 20 niveles.
Casos A.1, A.2, B.1yB.2

Periodo T; (s)

Direccién | Modo A.1l A.2 B.1 i B.2

1 [ 1171 (75.71) | 1491 (75.22) | 1.391 (76.59) | 1.685 (77.41)

X=Y 2 | 0368 (14.52)| 0.500 (13.43) | 0.458 (13.48) 0.559 (12.35)
3 | 0197 (255) | 0278  (4.23) | 0.253 (4.09) | 0.311  (3.91)
1| 0743 (80.07)| 1.015  (78.58) | 1.043 (79.56) 1.292 (79.65)
Torsion 2 | 0249 (1040)] 0.353  (10.89) | 0.360 (10.46) | 0.444 (10.31)
3 | 0146 (421) [ 0208 (4.02) | 0211 (3.89) | 0.259 (3.82)

( ) factor de participacion de masa modal en porcentaje e en

Tabla 5.6 Comparacion de periodos de vibracion de los edificios de 10 niveles.
Casos C.1,C.2, D.1y D.2

Periodo T, (s)

Direcciéon | Modo C.1 Cc.2 D.1 D.2
1 0.857 (65.32)] 1.242  (81.29) | 1.039 (81.72)] 1.499 (80.49)
X=Y 2 0.262 (14.84) | 0.401 (10.68) 0.343 (10.52) | 0.486 (10.43)
3 0.135 (10.65) 1 0.218 (3.88) 0.191 (3.50) | 0.266 (3.87
1 0.704 (80.63) | 1.000 (81.45) 0.840 (82.99)| 1.200 (81.41
Torsion 2 0.219 (10.79) | 0.328 (10.48) 0.281 (10.12) | 0.395 (10.45)
3 [0114 (430) 0180 (3.91) | 0158 (3.49) [ 0.218 (3.90)

() factor de participacion de masa modal en porcentaje

286



Tabla 5.7 Demandas de ductilidad global, iis

. p=0.006 . 1p=0.012
Caso /-\m.éximo Aﬂuencia Amaximo f—\fluencia
cm) | (em) | M@ (cm) fomiy | e
Resistencias -12.660 8.567 1.48 -30.856 | -16.231 1538
A Nominales (29.20) | (20.00) ' (29.44) | (10.48) |
.............................................................................. AL B oo B TS SRS S
Sobre- 12430 | 8567 | .. | 30687 | 16231 | .
resistencias (28.92) (20.00) | ey (27.92) | (10.48) | -
Resistencias | 32238 | 10088 | .o -39.228 | 15308 | .
g —tandialas, ) EERE). | WS (2728 | (o5 '
Sobre- -23.256 10.088 231 | -=41.074 15.308 2.68
resistencias (26.88) (9.48) ' (27.20) (9.68) :
Resistencias 5.805 -4.232 137 -17.123 -8.570 2.00
o o Bomiasles . ) 4£7.92) | (1228} e ) | MR ) S e
Sobre- -5.725 -4.232 135 | -13.903 -8.570 1.62
resistencias (33.16) (12.92) ' . (29.00) (12.96) )
Resistencias 20.794 -4.254 4.89 | 34.204 -8.841 .87
p |...Nominales | (2844) | (7.12) | ....].(2860) | 884) | i
Sobre- 8.782 | -4.254 ,06 | 31013 | -8.841 e
resistencias (27.88) (7.12) } | (29.44) (8.84)

( ) Tiempo de ocurrencia del valor maximo y del valor de fluencia, en segundos
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Fig 5.1 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion de todos los casos de disefio, en los espectros
de disefio del RDF-93 {Q=1, 2 y 4) y de respuesta elastica {;t=1) e inelastica (u=2 y 4) del registro
de aceleraciones SCT-EW-85 (£ =5%)
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Fig 5.2 Comparacién de desplazamientos horizontales maximos, analisis modal
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Fig 5.3 Comparaciéon de desplazamientos horizontales maximos, analisis modal
espectral, casos B.1y B.2
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Fig 5.5 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos, analisis modal

espectral, casos D.1y D.2
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Fig 5.6 Comparacion de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis modal espectral, casos A.1y A.2
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Fig 5.7 Comparacion de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis modal espectral, casos B.1 y B.2
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Fig 5.8 Comparacion de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis modal espectral, casos C.1y C.2
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Fig 5.9 Comparacion de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis modal espectral, casos D.1y D.2
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Fig 5.10 Comparacion de envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso, analisis
modal espectral, casos A.1y A.2
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Fig 5.11 Comparacion de envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso, analisis
modal espectral, casos B.1 y B.2
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Fig 5.12 Comparacién de envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso, analisis
modal espectral, casos C.1y C.2
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Fig 5.13 Comparacién de envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso, analisis
modal espectral, casos D.1 y D.2
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Fig 5.19 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura
de entrepiso, analisis sismico inelastico con resistencias nominales y
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Fig 5.22 Comparacion de historias en el tiempo de desplazamientos horizontales
de azotea, analisis sismico inelastico con resistencias, nominales y con
efectos de sobre-resistencias, casos A.1y A.2
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Fig 5.24 Comparacion de historias en el tiempo de desplazamientos horizontales
de azotea, analisis sismico inelastico con resistencias, nominales y con
efectos de sobre-resistencias, casos C.1y C.2
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Fig 5.25 Comparacién de historias en el tiempo de desplazamientos horizontales
de azotea, andlisis sismico ineldastico con resistencias, nominales y con
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Fig 5.27 Comparacién de envolventes de fuerzas cortantes de entrepiso, andlisis
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Fig 5.30 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento

horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
nominales y con efectos de sobre-resistencias, caso A.1
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Fig 5.31 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento
horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
nominales y con efectos de sobre-resistencias, caso A.2
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Fig 5.32 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento
horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
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Fig 5.33 Comparaciéon de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento
horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
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Fig 5.34 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento

horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
nominales y con efectos de sobre-resistencias, caso C.1
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Fig 5.35 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento
horizontal de azotea, comportamiento inelastico con resistencias
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Fig 5.38 Comparacion de historias en el tiempo de momentos flexionates del

extremo izquierdo de la viga 58, nivel 1, andlisis sismico inelastico con
resistencias nominales y con efectos de sobre-resistencias, rasos A.1y
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Fig 5.39 Comparacion de historias en el tiempo de momentos flexionates del
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Fig 5.41 Comparacién de historias en el tiempo de momentos flexionates del
extremo izquierdo de la viga 28, nivel 1, anélisis sismico ineldstico con
resistencias nominales y con efectos de sobre-resistencias, casos D.1y
D.2

319



Fuerza cortante (t)

Fuerza cortante (t)

200

100

-100

-200

-300 ——
0 5 10 15 20 2b 30 35 40 45 50

Tiempo (s)

—— A.1 Resistencias nominales ~ ------- A.2 Resistencias nominales

400

300

200

100

-100

-200

VRz (‘)

-300

\/R1 )

-400

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo (s)

— - = A.1 Sobre-resistencias = ------- A.2 Sobre-resistencias

Fig 5.42 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
izquierdo de la viga 58, nivel 1, analisis sismico inelastico con resistencias
nominales y con efectos de sobre-resistencias, casos A.1y A.2
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izquierdo de la viga 58, nivel 1, analisis sismico ineldstico con resistencias
nominales y con efectos de sobre-resistencias, casos B.1 y B.2

321




120
=
[¢}]
)
C
©
)
.
)
[&]
(10}
N
.
o -40
3
LYo}
VR’Z (')
-80
Vm (')
-100
-120
0 5 10 15 20 25 30777735 40 45 50
Tiempo (s)
—— C.1 Resistencias nominales ~ ------- C.2 Resistencias nominales
120
\V +
100 Ry ()
80 Vi, (+)
)
[¢}]
-
-
@©
-
<
o
(8]
[ye}
N
S
o]
3
L 60
-80
VRZ (')
-100
Vm (')
-120
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Tiempo (s)
— - —=C.1 Sobre-resistencias ~ ------- C.2 Sobre-resistencias

Fig 5.44 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
izquierdo de la viga 28, nivel 1, analisis sismico inelastico con resistencias
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Fig 5.46 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 77, entrepiso PB-N1, andlisis sismico inelastico
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Fig 5.47 Comparacién de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 77, entrepiso PB-N1, analisis sismico inelastico
con resistencias nominales y efectos de sobre-resistencias, casos B.1
y B.2
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Fig 5.48 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 37, entrepiso PB-N1, anélisis sismico inelastico

con resistencias nominales y efectos de sobre-resistencias, casos C.1
yC.2
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Fig 5.49 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo

superior de la columna 37, entrepiso PB-N1, andlisis sismico inelastico

con resistencias nominales y efectos de sobre-resistencias, casos D.1
yD.2
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Fig 5.50 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 78, entrepiso PB-N1, analisis sismico inelastico
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y A.2

328




Fuerza cortante (t)

Fuerza cortante (t)

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo (s)

—— B.1 Resistencias nominales —— B.2 Resistencias nominales

1500
1250

1000

750

500
250

-250
-500

-750

-1000
-1250 |

-1500

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo (s)

— - =B.1 Sobre-resistencias  ------- B.2 Sobre-resistencias

Fig 5.51 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 78, entrepiso PB-N1, analisis sismico inelastico
con resistencias nominales v con efectos de sobre-resistencias, casos B.1
y B.2
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Fig 5.52 Comparacioén de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 38, entrepiso PB-N1, andlisis sismico inelastico
con resistencias nominales y con efectos de sobre-resistencias, casos C.1
yC.2
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Fig 5.563 Comparacion de historias en el tiempo de fuerzas cortantes del extremo
superior de la columna 38, entrepiso PB-N1, analisis sismico inelastico
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yD.2

331




EEEEER.
EEREERE

Caso A.1

s el

AZO

N19

N18

N17

N16

N15

N14

N13

N12

N11

N10

N9

N8

N7

N6

NS

N4

N3

N2

N1

i

- 3 § - —— : ‘ :

&3 ¢
I

Caso A.2

Resistencias nominales
Sobre-resistencias

Fig 5.54 Comparacién de la distribucion global de articulaciones plasticas sin y con efectos de sobre-resistencias de los

casos A1y A2




AZO — -I AZO ° ®
N19 ——— { . N19 ® ® °
N18 e ° ® Ql N18 oe X )
N17 — 0:0 L J Q‘ N17 ® K J K J [ J
N16 - —00 e @ N16 [ ] K. X X ] [ ]
! ‘ | ?
N1S "0 0 ) d,‘ N15 'I. @0 .o Py
N14 ;0 0‘0 X J‘ Nt4 ) 00 [ ®
N13 o — 0|0 [ ) 0 N13 (¥ Y ) ®
N12 L 3 AQIO {4 0: N12 ( X 08 X ®
N11 . 0|0 ‘o9 0! NT1 L X 00 L g [
N10 o .:of L ] q‘ N10 o o X o
N9 s oo ‘o0 o‘ N9 . PO Py °
NGB ‘. (00 00 ® N8 | B 00" X _ X °
N7 ‘. .o oo ‘9 N7 (% ‘o0 o0 o
N6 0 Q|0 vy 0\ NG [ X X X ) ®
N5 | B t?: ¥ ) o NS (X ‘.0 oo °
N4 [ B . (] | N4 [ X “ :60 [}
N3 e 0‘— 09 ‘. N3 ) ‘.9 o L] ® Resistencias nominales
Sobre-resistencias
N2 @ (OB X N o N2 ([ ] N X ] ®
! .
N1 [ ¥ 0‘. o0 0‘ N1 [ ) K [ ) @
|
= = T = e * 0 °
.
Caso B.1 Caso B.2

Fig 5.55 Comparacién de la distribucién global de articulaciones plasticas sin y con efectos de sobre-resistencias de los
casos B.1 y B.2



AL AZO I.
1
7 | NG
i N8 oo .
i H
N7 °® rvs °® N7 oe ) °
e ° P *® ® NG ® *® rvs °
¢ o® s ® NB ® o - o9 ®
e e 0 ® N4 ® g g 0 ®
* Lad Lad ® N3 ° L] L ‘o ® Resistencias nominales
‘ ‘ | Sobre-resistencias
v ° o® *® ® N2 ® Y o0 ‘o
|
M ° o0 vy ® N1 ® - 9 ‘o0 °
°® ' | °
Caso C.1 Caso C.2

Fig 5.56 Comparacion de la distribucion global de articulaciones plasticas sin y con efectos de sobre-resistencias de los
casos C.1y C.2

334



AZO - —_— AZO .- *0 *0 [ ]
| | ‘
N9 ® .‘ N9 ® *0: *0 [ J
N8 oo .‘ Ne P v v
N7 o Vﬁ0| N7 @ —=——ww=={ *e ®
ne “ o e o @ - .
| | ¥ :
N5 i X ® NS F B R 4 R LY
N4 i [ N4 ‘0 X X . ®
! | f
. \ .
N3 o *0|0 o0 @ N3 . L] Rl L] ® Resistencias nominales
i =l | ‘ Sobre-resistencias
N2 »— P — g TR ] N2 r— X . *® [ ]
N1 I‘f — (36— 89> - NI 'y vy Y °
. ! ‘ ‘
| | 1 | '
e e ‘ o 3 e . o
i
Caso D.1 Caso D.2'

Fig 5.57 ComparacicCn de la distribuciéon global de articulaciones plasticas sin y con efectos de sobre-resistencias de los
casos D.1y D.2

(@S]
(WS}
[t



Nivel

N20 +
N1§ |
N18
N17
N16
N15
N14
N13
N12
N11
N10
N9
N8
N7
NG
N5
N4
N3
N2
N1
PB

\

o

\

4
. \
[ B Y

A

e

'u.’

-3 -2 -1 0 1 2 3 4 5

Demanda maxima de ductilidadHocal en vigas
— = — A.1 Resistencias nominales —=— A.1 Sobre-resistencias
- -+ - A.2 Resistencias nominales —a— A.2 Sobre-resistencias

Fig 5.58 Comparacién de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en vigas,
analisis sismico paso a paso (resistencias nominales y sobre-resistencias),
casos A. Ty A.2 (yr < 0.006 yye < 0.012)
Nivel

b N20
N19 4
N18 1
N17 4
N16
N15
N14 4
N13 4
N12
N11 4
N10 -
N9 1

N8 1

N7 1

N6 1

N5 1

N4 1

N3 1

N2 1
NT -

- PB

P
rJirrrerr e reTTtTtrtTTtTTT

-3 -2 -1 0 1 2 3

Demanda maxima de ductilidad local en columnas
—e —A.1 Resistencias nominales ~—+—A.1 Sobre-resistencias
- -+ - A.2 Resistencias nominales —a— A.2 Sobre-resistencias

Fig 5.59 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en columnas,
analisis sismico paso a paso (resistencias nominales y sobre-resistencias),

casos A.1yA.2 (yr < 0.006 y yr < 0.012)
336




6 5 4 3 -2 -1 0 1 I ® 4 & '8 T @& 9
Demanda maxima de ductilidad-local en vigas

—+ -~ B.1 Resistencias nominales —— B.1 Sobre-resistencias
- -e - B.2 Resistencias nhominales —a— B.2 Sobre-resistencias

Fig 5.60 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en vigas,
analisis sismico paso a paso (resistencias nominales y sobre-resistencias),
casos B.1yB.2 (ys < 0.006 y yr < 0.012)
Nivel

N20
N19 1
N18 1
N17

N161
N15 -
N14 1
N13 1
N12
N1
N10
NO -
N8 1
N7

P
o]
3

N5 4
N4 4
N3 1
N2 1
N1 1
0: PB 1

et rrTTTrrTrrrrrTr

-3 -2 -1 0 1 2 3
Demanda maxima de ductilidad local en columnas

— e+ - B.1 Resistencias nominales . —+—B.1 Sobre-resistencias
- - - B.2 Resistencias nominales —a—B.2 Sobre-resistencias

Fig 5.61 Comparacion de demandas maximas de ductilidad desarrolladas en columnas,
analisis sismico paso a paso (resistencias nominales y sobre-resistencias),

casos B.1y B.2 (y» < 0.006 y yr < 0.012)
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Fig 5.71 Comparaciéon de combinaciones fuerza cortante basal-desplazamiento
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Fig 5.75 Comparacion de combinaciones fuerza cortante basal - desplazamiento
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casos B.1yB.2 (yy < 0.006 y y¢» < 0.012)
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6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 Conclusiones

Las estructuras de este trabajo son dos edificios del grupo A y dos edificios del grupo B, en
ambos casos de 20 y 10 niveles. Cada estructura consta de la misma forma geométrica en planta y
elevacion, con la misma distribucién de vigas y columnas de concreto reforzado. Los edificios se
dimensionaron de forma tridimensional, satisfaciendo las dos condiciones de servicio permisibles de
desplazamiento lateral relativo de entrepiso entre altura de entrepiso especificadas en las NTC-Sismo
del RDF-93 (y, < 0.006 para elementos no estructurales ligados a la estructura principal, y y, < 0.012
para elementos no estructurales desligados); el estado limite de falla (resistencias) se revis6 para un
mismo factor de comportamiento sismico, Q=4; esto es, el estudio considera un total de ocho casos.
Las estructuras estan localizadas en la zona compresible de la ciudad de México; los analisis sismicos
se llevaron a cabo con el espectro de disefio de la zona Il

Posteriormente, cada una de las ocho estructuras se sometieron al acelerograma SCT-85-EW,
haciendo para ello andlisis sismicos dinamicos paso a paso, asumiendo tres tipos de resistencias: el
caso elastico, con resistencias muy grandes en los elementos estructurales; el caso inelastico con
resistencias nominales en los elementos estructurales; y, por ultimo, el caso inelstico con efectos de
las sobre-resistencias. Para los analisis paso a paso se considero6 el eje C.

Para verificar los mecanismos de colapso de los ocho disefios se realizaron andlisis estaticos
no lineales ante cargas laterales monoténicamente crecientes; se hacen comparaciones de
respuestas de acuerdo a diferentes tipos de distribuciones de fuerzas laterales aplicadas y al tipo de
resistencias consideradas en las columnas y vigas.

Las dimensiones de las secciones transversales de las columnas y vigas para los casos mas
rigidos (y, < 0.006) fueron mayores que las de los casos mas flexibles, independientemente del
numero de niveles y del grupo al que pertenecen las estructuras; esto es, al desligar los elementos no-
estructurales de la estructura principal se permite construir con un volumen de concreto menor, lo que
representa un ahorro inicial; esta solucién exige una supervision detallada en la obra para lograr un
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buen “desligue” de dichos elementos no-estructurales, asi como también de un disefio mas detallado
y una supervision mas estricta de la construccion de las uniones vi.-."y columna. Aunado a lo anterior,
se tiene una disminucion de los pesos por nivel.

Al comparar las dimensiones de los elementos estructurales de los edificios del grupo A contra
los del grupo B, se tienen menores dimensiones para los segundos, como era de esperarse; las
estructuras de mayor importancia (grupo A) se disenan con fuerzas sismicas cincuenta por ciento
mayores que las del grupo B, debido a la seguridad adicional que el reglamento especifica para las
estructuras del tipo importante (albergan gran nimero de personas, contienen sustancias toxicas o
explosivas, son esenciales en caso de emergencia urbana o representan grandes pérdidas
economicas o culturales excepcionalmente altas si fallaran).

Los casos mas flexibles, de 20 niveles y del grupo B, obviamente presentan desplazamientos
horizontales totales y relativos de entrepiso mayores con respecto de los casos mas rigidos, de menor
numero de niveles y del grupo A. Al satisfacer los limites permisibles de desplazamiento laterales se
estd garantizando el confort de los posibles usuarios, asi como el funcionamiento adecuado de las
diferentes instalaciones, sobre todo en estructuras del grupo A (escuelas, hospitales, museos, etc.),
ante la accion de los sismos de servicio, durante la vida util de las mismas. '

Después de satisfacer las condiciones de servicio de desplazamientos horizontales, se llevo a
cabo la revision del estado limite de falla (resistencias); en algunos casos, como el A.1, A2 y D.2,
hubo la necesidad de aumentar las dimensiones de vigas y columnas para cumplir con dicho estado
limite, tal que los desplazamientos totales y relativos de entrepiso disminuyeron con respecto de los
determinados para satisfacer el estado limite de servicio.

Los periodos de vibraciéon de las estructuras resultantes permanecen por debajo del periodo
dominante del suelo (Ts=2 s) de la zona sismica de disefio; los casos mas flexibles de y, < 0.012 se
acercan mas a este valor, con respecto de los casos con y, < 0.006. La estructura mas flexible resulto
ser la B.2, como.era de esperarse, ya que corresponde a un edificio de 20 niveles, del grupo B,
disefiado para la condicion de desplazamiento horizontal relativo de entrepiso entre altura de entrepiso
de y, < 0.012 (ver fig 5.1).

Las fuerzas cortantes de entrepiso aumentan conforme se incrementa la rigidez lateral del
edificio, y, evidentemente, son mayores para las estructuras mas altas; asi, el caso A.1 presenta los
valores mayores de fuerza cortante basal.

Los analisis estructurales de los edificios dimensionados para y, < 0.006 producen elementos
mecanicos ultimos en columnas y vigas mayores que los de los casos y, < 0.012; Asi, los casos
rigidos presentan cuantias de refuerzo en columnas mas grandes que las del disefio para y, < 0.012, a
excepcion de los extremos inferiores de las columnas del primer entrepiso (PB-N1), en que los casos
mas flexibles requieren mayor area de acero. En el caso de las vigas, practicamente en toda la altura,
se requieren mayores cuantias de acero por flexion en los casos con y, < 0.012, a pesar de que las
dimensiones y los elementos mecanicos correspondientes presentan valores menores que en los
casos mas rigidos.

Después de revisar las respuestas dinamicas elasticas e inelasticas determinadas con el
acelerograma SCT-85-EW, se observa la gran importancia que tiene la consideraciéon del factor de
seguridad adicional de 1.5 para estructuras del grupo A, en cuanto a disminuir dafios ante los efectos
del sismo. También, es evidente la disminucion de la amplitud de las respuestas inelasticas cuando se
consideran los efectos de sobre-resistencias; con dichos efectos las deformaciones no lineales tienden
a reducirse de forma importante.
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Las envolventes de desplazamientos horizontales totales por nivel muestran que los casos
mas rigidos (mayor restriccion lateral y mayores ..erzas de disefio) presentan resultados mucho
menores, como se esperaba. En general, las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso quedan por debajo de los limites de disefio, y aunque los casos B.1, D.1y D.2 sobrepasan
dicho limite para el caso inelastico con resistencias nominales, la situacion se revierte cuando se
toman en cuenta los efectos de las sobre-resistencias. Las fuerzas cortantes de entrepiso inelasticas
disminuyen con respecto de los valores obtenidos en el disefio. El patron de comportamiento de las
respuestas inelasticas responde de manera analoga al de los andlisis elasticos, pero en general con
resultados menores, debido a que gran parte de la energia sismica se disipa por ductilidad (fluencia)
de las vigas. Los desplazamientos de los casos inelasticos con efectos de sobre-resistencias tienden a
ser menores que los de las resistencias nominales; las fuerzas cortantes de entrepiso de los casos
elastico e inelastico con sobre-resistencias son mayores con respecto del caso inelastico nominal, tal y
como era de esperarse.

Las relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento lateral de azotea son un indice
adecuado para observar como se comporta sismicamente el sistema en conjunto. Los dos casos de
disefio de deformacion angular permisible (y, < 0.006 y y, < 0.012) presentan comportamiento
histerético, siendo mas importante para y, < 0.012. Con este tipo de respuesta se observan
claramente las diferencias de los disefios entre estructuras del grupo A y del grupo B, con mayor
comportamiento histerético, y por tanto mayor dafo, en las estructuras supuestas de menor
importancia. Los sistemas disefiados bajo la condiciéon de que los elementos no-estructurales estan
ligados a la estructura principal observan una respuesta menor de desplazamientos laterales a lo largo
del tiempo con respecto del caso mas flexible, como era de esperarse, debido tanto a la rigidez lateral
propia de estos edificios como a la menor disipacion de energia por ductilidad. Las estructuras del
grupo B (disefiadas sin el factor de 1.5) muestran mayores desplazamientos de azotea que las

disenadas como estructuras del grupo A.

En lo que se refiere a las historias en el tiempo de elementos mecanicos en miembros
estructurales tipo se puede constatar que las respuestas elasticas presentan los valores mas grandes,
seguidas por las respuestas inelasticas con sobre-resistencias y finalmente las respuestas inelasticas
con resistencias nominales. Los mayores dafios corresponden a los analisis inelasticos con
resistencias nominales, debido a que presentan mayor nimero de ciclos de fluencia en muchas de las
vigas y en columnas del primer entrepiso. Con el tipo y cantidad de refuerzo transversal proporcinado
segun los requerimientos de las Normas para fines del confinamiento del nucleo de concreto, se esta
garantizando evitar fallas fragiles en vigas y columnas de todos los edificios del estudio, debido a que
no se alcanza la resistencia al cortante en los 50 s de excitacion; esto es, se tiene la seguridad de que
siempre antecedera a la falla fragil la formacion de articulaciones plasticas.

Cada edificio de este estudio desarrolla un comportamiento inelastico adecuado, tendiéndose
a disipar la energia del sismo en los extremos de las vigas; es importante el cuidadoso disefio y
detalle del refuerzo de las secciones en las uniones de las vigas con las columnas. Entre mas
ductilidad se desarrolle, mayor sera el dafio, y por lo tanto mayor el costo en la reparacion. Se
corrobora que los casos mas flexibles (y, < 0.012 y grupo B) presentan los mayores darios al terminar
la solicitacion sismica. -

Los edificios del grupo A disefiados con y, < 0.006 y correspondientes a los casos A.1y C.1,
no presentan articulaciones plasticas en vigas y columnas, después de realizar los analisis paso a
paso con el acelerograma SCT-85-EW, considerando los efectos de las sobre-resistencias. El
incremento adicional del 50 por ciento del coeficiente sismico, por tratarse de edificios del grupo A,
proporciona un margen de seguridad adecuado que evita que las vigas y columnas puedan presentar
darios considerables por comportamiento duc.il, asi como también para evitar fallas de tipo fragil por
cortante, independiente que las fuerzas sismicas de disefio se hayan reducido por el Q=4. También,
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resaltan los casos A.2, y C.2 (ambos del grupo A) en los que no se presentan articulaciones plasticas
en los extremos inferiores de las columnas del primer entrepiso cuando se consideran los efectos de
sobre-resistencias. En el andlisis con resistencias nominales, solo el caso A.1 queda libre de
articulaciones plasticas en columnas, debido a que es un caso disefiado con el factor de seguridad
adicional de 1.5 y, ademas, para la deformacién lateral permisible de y, < 0.006. Por el otro lado, el
caso mas desfavorable resultd ser el D.2 (y, < 0.012, grupo B, 10 niveles), en donde se articulan
practicamente todas las vigas y los extremos de varias columnas del eje C, después del analisis paso
a paso con resistencias nominales; las demandas maximas de ductilidad local, sin embargo, quedan
dentro de los limites aceptables a pesar del dafo sufrido.

En resumen, las mayores demandas de ductilidad local en columnas y vigas se presentan,
como era de esperarse, en los casos disefiados bajo la condicion de elementos no-estructurales
desligados a la estructura principal (y, < 0.012), asi como también en los casos de edificios del grupo
B. Al aumentar estas demandas se requiere de un mayor cuidado en el disefio de las uniones de vigas
con columnas ya que, aunado a ello, es posible que se presenten también mayores dafos y costos
superiores de reparacion.

Con base en los resultados del andlisis estatico no lineal ante cargas laterales
monténicamente crecientes, se comprueba la dependencia de la forma de la distribucion de fuerzas
laterales con respecto de la altura; entre mejor pueda elegirse esta distribucion, mas congruentes (es
decir, mas cercanas a la realidad) seran las respuestas obtenidas. Este tipo de anilisis tiene la
desventaja de llevarse a cabo en una sola direccion, pero en realidad en una edificacion sujeta a un
movimiento sismico esto no ocurre asi, ya que se tienen aceleraciones del terreno en ambas
direcciones; a diferencia de los resultados obtenidos con este andlisis lateral unidireccional, las
rotaciones plasticas se pueden presentar con giros positivos y negativos en ambos extremos de las
vigas y columnas, segin cambie la direccion del sismo.

En general, de acuerdo a los resultados obtenidos con los andlisis estaticos no lineales ante
carga lateral monotdnicamente creciente realizados en este trabajo, no se presenta una correlacion
clara entre el desplazamiento lateral de control obtenido de acuerdo a las demandas maximas
probables de ductilidad local en vigas y columnas, con la distribucion de fuerzas aplicadas en el
analisis y la distribucion de articulaciones plasticas en el eje C; sin embargo, si es clara la diferencia
entre los mecanismos de colapso cuando se comparan los casos con resistencias nominales contra
los casos con efectos de sobre-resistencias, asi como los casos de los grupos Ay B, y 0.006 y 0.012.
Las conclusiones obtenidas, después de hacer los andlisis estaticos no lineales, son similares a los
determinados en los andlisis paso a paso: las estructuras del grupo A y las que se disefian con
deformaciones angulares permisibles menores a 0.006 veces la altura de entrepiso presentan un
mejor comportamiento sismorresistente; los resultados obtenidos cuando se consideran los efectos de
sobre-resistencias son mas favorables.

Las comparaciones de los resultados del andlisis estatico no lineal con los del analisis
dindmico paso a paso nos indican que las estructuras sometidas a los efectos del acelerograma SCT-
85-EW estan alejados de la condicion de un posible colapso, lo que habla bien de los criterios de
diseno utilizados; las distribuciones globales de articulaciones plasticas de los elementos
estructurales y las demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas comprueban que el
comportamiento de columna fuerte — viga débil se logra con satisfaccion.
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6.2 Recomendaciones

Los casos con mayor respuesta sismica fueron aquellos disefiados bajo la condicién en que
los elementos no-estructurales estan desligados de la estructura principal (v, < 0.012). y los que
pertenecen al grupo B e incluyen los efectos de las resistencias nominales; presentan mayor cantidad
de articulaciones plasticas en vigas y en columnas, probabiemente con mayor nimero de dafos y
costos de reparacion. La clasificacion de las estructuras, segun su importancia que especifica el
reglamento (grupos A y B), esta, por lo general, fuera del alcance del disenador; sin embargo, la
condicion de disefio en que se define el limite permisible de deformaciones laterales si es un factor
que puede ser controlado, asi como el nivel de comportamiento ductil que se desea desarrollar en la
estructura. Asi, al disefnar, cuando se utilice el factor de comportamiento sismico Q=4, se deberia
dimensionar bajo la condicion de que los elementos estructurales estén ligados, tal que la relacion
desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepisc no sobrepase el limite de 0.006; no se deben
descuidar las recomendaciones de armado y de detalle para marcos ductiles que se presentan en las
NTC-Concreto, incluyendo el cuidado de los disefios de las uniones viga — columna. El disefio de un
edificio proporcionado bajo el limite permisible de deformaciones laterales y, < 0.012, y ante el factor
de comportamiento sismico Q=4, es el caso mas critico de disefio que presenta el Reglamento, en
cuanto a que resulta ser el caso con mayores deformaciones inelasticas y con mayores reparaciones
que hacer después del sismo de disefio.

En cuestion de costos, convendria evitar el disefio de edificios ante las condiciones extremas
de los estados limite de servicio y de falla (y, < 0.012 y Q=4), ya que aunque el costo inicial de
construccion tiende a ser menor, los costos requeridos para la reparacion, después de los probables
dafos ocasionados por los sismos importantes, seran considerables. Obviamente, la situacion anterior
(yp = 0.012 y Q=4), en cuanto a amplitudes de la respuesta sismica en el rango no-lineal, resulta mas
critica para edificios del grupo B, en que no se incluye en el disefo el factor de seguridad adicional de
1.5; esto es, en estructuras del grupo B convendria tener mas cuidado en revisar el nivel de
deformacion permisible y el grado de ductilidad a desarrollar.
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APENDICE A
A.1) Programa para computadora ETABS

ETABS (Extended Three Dimensional Analysis of Building Systems). es un programa pars
computadora personal, utii en el analisis sismico tridimensional elastico de estructuras tipo edificios
En este estudio se utilizo la version de 1993 & continuacion se hace una breve descripcion del mismo

. Ventajas en el uso del paguete

El analisis se realiza en forma tacil y rapida con edificios de geometria simple.

LLa informacion basica para introducir al programa es facil de generar.

Los sistemas de piso son rigidos eri su plano.

La aplicacion de cargas verticales y laterales s¢ realiza en forma sencilla.

Existe la posibilidad de manejar las dimensiones finitas de los nudos.

Se puede concentrar la masa de la estructura por piso. ~ -7

Es posible combinar las cargas verticales y laterales de acuerdo con los codigos.

Se obtienen resultados de los elementos mecanicos a pafno de elementos estructurales,

indispensables para el disefio.

9. Se pueden imprimir resultados de varias formas: de ejes de marcos, de entrepisos y de
elementos estructurales.

10. El uso de este paquete permite acceder a post-procesadores de disefio y de graficacion.

N WD =

il. Generalidades

El programa realiza el analisis sismico estatico y dinamico ante cargas verticales, sismo o
viento, de estructuras tipo edificios disefiados a partir de marcos tridimensionales. Estos ultimos, son
arreglos de lineas de columnas (reales o fictic 48) que estan enlazadas entre si por crujias (reales o
ficticias), diagonales o paneles. Los pisos se forman por losas que se consideran infinitamente rigidas
ante acciones en su plano.

Los elementos estructurales son del tipo: viga, columna, diagonal o panef, y pueden sufrir
deformaciones por flexion, fuerza cortante o fuerza axial. Los elementos diagonales pueden ser del
tipo x, k, exceéntricos, etc. Los elementos panel (muro) ayudan a modelar configuraciones bi vy
tridimensionales de cualquier forma.

Los nudos que interconectan vigas y columnas poseen dimensiones finitas.

Las columnas son elementos verticales, prismaticas, con extremos continuos y/o articulados
que pueden presentar zonas rigidas de acuerdo con el tipo de estructuracion.

Las vigas son elementos horizontales, prisméticas, con extremos continuos y/o articulados
que pueden presentar zonas rigidas de acuerdo al tipo de estructuracion.

Las diagonales son elementos inclinados, prismaticas, que estan localizadas entre dos lineas
cualesquiera de columnas y que tienen extremos continuos y/o articulados sin zonas rigidas.

Los elementos ficticios son miembros cuyas propiedades son nulas, pero que son necesarios
para poder definir configuraciones estructurales de forma irregular.
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Para utilizar el programa es necesario definir sistemas de ejes de referencia de tipo global y
local. El primero (Unico y seleccionado arbitrariamente), sirve de ubicacion para los centros de masa,
cargas laterales y posicion de los marcos. los sistemas de ej. . ocales estan referidos al sistema unico
de ejes globales.

Las lineas de columnas son lineas verticales paralelas al eje Z (global), la planta esta definida
por el plano X — Y (global). Las crujias o vigas son localizadas en planta y conectan siempre a dos
lineas de columnas.

Los grados de libertad de cada nivel, como consecuencia de que los pisos son rigidos €n su
plano. son de traslacion en X y Y, asi como de rotacion alrededor del eje vertical Z.

Los ejes locales se definen independientemente para cada sistema estructural.

Es posible operar distintas condiciones de carga, tales como cargas verticales, cargas
laterales estaticas, y cargas dinamicas. Los modelos de cargas verticales pueden ser de tres tipos: I,
I, y lll; las cargas laterales estaticas son dos: A y B; las cargas dinamicas (analisis modal espectral o
integracion paso a paso) pueden ser de tres tipos : D1, D2y D3. ———— d

Los casos de cargas independientes se pueden combinar entre si vy aplicarseles factores de
carga para obtener resultados segun lo especifican los Reglamentos; entre los principales resultados
estan los periodos y configuraciones modales, factores de participacion, desplazamientos y elementos
mecanicos ultimos de disefio.

IIl. Aspectos especiales para modelar

1. Columnas desconectadas. Las columnas desconectadas pueden servir para modelar un piso
tipo mezzanine, con lo cual se esta considerando la condicién de no esclavitud con respecto
de la losa a las columnas que quedan libres. En una estructura con todas las columnas
desconectadas no se tiene la condicion de piso rigido.

2. Sistemas estructurales con muros de cortante. Se pueden modelar estructuras a partir de
paneles, localizados siempre entre dos lineas de columnas, dando cualquier forma, desde un
muro rectangular hasta muros tridimensionales de cubos de elevadores y escaleras.

3. Flexibilidad de cimentacion. Para resolver el problema de interaccion suelo-estructura se
puede modificar la estructuracion en la base con resortes verticales y rotacionales, tales que
sus propiedades geometricas puedan definirse segun las propiedades del suelo de desplante,
entre otros datos. También, es posible modelar la flexibilidad de la cimentacion, colocando un
piso “ficticio” con vigas y columnas de propiedades equivalentes que simulen las condiciones
de rigidez existentes entre la estructura y el suelo durante la accién sismica.
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A.2) Programa para computadora CONKER

CONKER es un post-procesador de diseno util para el caiculo de las &reas ae acero de
refuerzo en elementos de concreto reforzado, con base en los resultados de los elementos mecanicos
ultimos del analisis estructural tridimensional del edificio. realizado previamente con el programa
ETABS. Tambien sirve para revisar areas de acerc propuestas, ante la accion de elementos
mecanicos ultimos

El procesador CONKER se basa en las ecuaciones de disefio de varios reglamentos para el
propaorcionamiento de elementos de concreto reforzado. Pueden ser activadas. de ser necesario. las
normas especiales para sismo del propio ACl y el UBC, asi como el codigo Canadiense del concreto.

Las dimensiones de los marcos y las secciones transversales de vigas, columnas y demas
elementos estructurales pueden ser obtenidas directamente del archivo de datos del ETABS.

Los resultados de los disefios de las columnas cargadas biaxialmente son obtenidos a partir
de diagramas de interaccion tridimensionales (fig 2.8). Dichos -diragramas de interaccidon son
calculados por el programa a partir de la seccidon geométrica de la columna, ya sea, rectangular,
cuadrada o circular, hasta dar la resistencia requerida segun 10s elementos mecanicos ultimos
actuantes. Las vigas son disefiadas por flexion y cortante en cinco diferentes tramos a fo largo de
estas; se dan resultados, también, de las resistencias al cortante en las uniones viga-columna.

El disefo con requisitos especiales de marcos ductiles, esta basado en el metodo por

capacidad, de acuerdo a las resistencias de cada uno de los miembros. También, sirve para verificar
que se cumpla la condicion de disefio viga debil-columna fuerte en las zonas de los nudos.
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APENDICE B

Programa para cornputadora DRAIN-2DX

El programa DRAIN-2DX es capaz de analizar elastica e inelasticamente cualquier estructura
en dos dimensiones. es necesario crear un archivo de datos que contiens fas caracteristicas
geometricas y mecanicas de sus elementos estructurales. las masas por piso. ias fuerzas actuantes
necesarias para realizar el tipo de analisis dzscado (gravitacionales. laterales estaticos y dinamicos;
asi como las resistencias disponibles. Los analisis se pueden llevar a cabo ante cargas estaticas v'o
dinamicas modales espectrales y paso a paso. teniendo la opcion de definir diferentes leyes de
histéresis, segun el comportamiento no lineal que se quiera modelar.

I. Modelo estructural

La estructura se modela en dos dimensiones (plano”™ X-Y) con elementos no lineales
conectados a través de nudos. Los nudos son identificados con un numero. Cada nudo tiene hasta
tres grados de libertad (dos de traslacion, y un tercero de rotacion alrededor del eje Z). Un nudo puede
estar restringido o esclavizado a otro nudo.

Los elementos que conforman la estructura pueden estar divididos en grupos. Cada uno de
éstos debe tener elementos del misme tipo (vigas, columnas, etc.); dichcs elementos deben estar
numerados secuencialmente dentro de su grupo, y definido el nimero del grupo al que pertenecen.

La masa de la estructura se concentra en los nudos, y su matriz de masas es diagonal.
Cuando un nudo se esclaviza a otro, su masa sera transformada a una masa equivalente, de ahi que
el nudo maestro posea una matriz de masas no diagonal. De ser asi, los términos fuera de la diagonal
son ignorados.

Para fines de los analisis dinamicos paso a paso se debe especificar la matriz de
amortiguamiento [C] proporcional a las matrices de rigideces iniciales de los elementos y de las masas
nodales: [C]: a [M]+ ,BO [K]; las constantes « y By son constantes que dependen de los dos
periodos de vibracion de trastacidén en la direccion del analisis y el porcentaje del amortiguamiento
Viscoso critico que se considera segun el tipo de material utilizado

[l. Tipos de analisis y de cargas

El DRAIN-2DX puede realizar los analisis indicados a continuacion:

a) Analisis por cargas verticales. Se trata de un analisis estatico, ante la combinacion de cargas
nodales y cargas en elementos.-En este caso la estructura permanece en el rango elastico.

b) Analisis estatico no lineal ante cargas nodales monoténicamente crecientes. Es un andlisis
estatico no lineal, con cargas conceniradas y amplitud desde cero hasta formar el mecanismo
de falla de la estructura analizada, asumiendo siempre la misma forma de la distribucién de
fuerzas laterales.

¢) Anélisis de vibracion libre con el calculo de formas modales y periodos de vibracién. Se
calculan las formas modales y los periodos de vibracion en el estado inicial o en alguno
posterior, después de haberse presentado incursién en el rango inelastico.
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d) Andlisis dinamico modal espectral. Este se realiza ante la accion de un espectro de respuesta
especificado, con las formas modales y periodos calculados en el estado inicial de la
astructura.

oV Andlisis a partir de la aceleracion del suelo. Analisis dinamico no lineal (analisis paso a paso
con acelerograma) para movimientos en el suelo definidos en las direcciones X, Y o Z.

v Analisis a partir de los desplazamientos del suelo. Analisis dinamico no lineal ante
movimientos del suelo definidos con las historias de los desplazamientosen X, Yy Z.

v)  Andlisis a partir de un registro de velocidades. Analisis dinamico no lineal ante velocidades
nodales especificadas. Este analisis muestra la respuesta de la estructura inmediatamente
despues del impacto para evaluar la capacidad de absorcion de energia de la estructura.

Cada estructura puede ser analizada ante diferentes cargas mediante un numero de "sesiones
de analisis”. En cada sesion, el analisis puede ser representado por algin numero de analisis por
segmento. Cada segmento puede estar constituido por cargas estaticas o dinamicas.

El estado esforzado y deformado de la estructura puede ser guardado dentro de un archivo,
para ser utilizado posteriormente (identificandose por el numero de analisis por segmento) iniciando el
analisis siguiente con el estado final del segmento previo. R

Los efectos de segundo orden pueden ser considerados agregando una matriz de rigideces
geomeétrica a la matriz de rigideces de cada elemento. La rigidez geomeétrica cambia en cada evento
en el analisis estatico, pero puede mantenerse constante si se trata de un analisis dinamico.

El programa proporciona resultados generales de desplazamientos y elementos mecanicos de
los analisis estaticos, periodos y modos de vibracion, asi como tambien envolventes de
desplazamientos de nudos y de elementos mecanicos de miembros estructurales, ademas de las
historias en el tiempo de dichas respuestas en nudos y miembros previamente seleccionados por el
usuario.
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. APENDICE C .
Demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas del
andi.»is push-over

De acuerdo a lo preseptado en el capiwio <. & continuacion se presentan las demandas maximas de
ductilidad local para ias vigas y columnas de cada nivel, obtenidas a partir del anaiisis lateral estatico no
lineal con distribuciones de fuerzas monotonicamente crecientes aplicadas a cada edificio. a saber:
distribucion modal espectral, distribucion de la etapa elastica del analisis dinamico paso a paso y distribucion
de la etapa inelastica del analisis dinamico pasc a paso (ver tabla 4.24.).

Las figs D.1 a D.20 tienen las demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas, se
comparan los casos con resistencias nominales ; sobre-resistencias. Las figs. D.21 a D60 tienen las
distribuciones de articulaciones plasticas en vigas y columnas.
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Fig C.1 Comparacién de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotonicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso A.1
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Fig C.2 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotdnicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis
dindmico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso A.1
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Fig C.3 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotonicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso A.2
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Fig C.4 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crerientes, distribucion de la etapa elastica del analisis

- dindmico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso A.2
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Fig C.5 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotonicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso B.1
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Fig C.6 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotdénicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del andlisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso B.1
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Fig C.7 Comparacién de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, andlisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion de la etapa inelastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso B.1
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Fig C.8 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso B.2
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Fig C.9 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, andlisis estatico no lineal con cargas laterales Fi

monoténicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis

dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso B.2
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Fig C.10 Comparacién de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion de la etapa inelastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso B.2
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Fig C.11 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso C.1

378




Nivel

N10 ¢ .
N9 + \
N8 +
N7
N6 +
N5 1
Na 4
N3 4
N2 4

N1 T e Pty e

PB 1 —

-5 4 3 -2 -1 0 1 2 3 4 5 6 7
Demanda maxima de ductilidad local en vigas

Nivel

*  N10- 1

L N8 -
L N7 + <
< NGJ

L N5 4+ [

L N4 4
L N3 4

o N2 + 9

-2 -1 0 1 2 3 q 5 6 7
Demanda maxima de ductilidad local en columnas
— o —Resistencias nominales -

—— Sobre-resistencias

Fig C.12 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis
dindmico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso C.1
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Fig C.13 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucién modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso C.2
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Fig C.14 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso C.2
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Fig C.15 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucion modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso D.1
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Fig C.16 Comparacién de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, andlisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotonicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis

dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso D.1
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Fig C.17 Comparaciéon de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribuciéon de la etapa inelastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso D.1
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Fig C.18 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monoténicamente crecientes, distribucién modal espectral, resistencias
nominales y sobre-resistencias, caso D.2
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Fig C.19 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotAnicamente crecientes, distribucion de la etapa elastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso D.2
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Fig C.20 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, analisis estatico no lineal con cargas laterales Fi
monotonicamente crecientes, distribucion de la etapa inelastica del analisis
dinamico paso a paso, resistencias nominales y sobre-resistencias, caso D.2
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Fig C.21 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso A.1, resistencias nominales.
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Fig C.22 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a naso en su fase
elastica. Caso A.1, resistencias nominales
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Fig C.23 Distribucién de articulaciones plasticas de la ‘condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribuciéon de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso A.2, resistencias nominales
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Fig C.24 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso A.2, resistencias nominales
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Fig C.25 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso B.1, resistencias nominales
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Fig C.26 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucién de fuerzas Fi del analisis dinamico paso a raso en su fase
elastica. Caso B.1, resistencias nominales
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Fig C.27 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
inelastica. Caso B.1, resistencias nominales
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Fig C.28 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en gue no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribuciéon de fuerzas F: del analisis dinamico modal espectral.

Caso B.2, resistencias nominales ’
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Fig C.29 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucién de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso B.2, resistencias nominales
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Fig C.30 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estéatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamicc paso a paso en su fase
inelastica. Caso B.2, resistencias nominales
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Fig C.31 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas méaximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del andlisis dinamico modal espectral.

Caso C.1, resistencias nominales
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Fig C.32 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, anélisis estéatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso C.1, resistencias nominales
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Fig C.33 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso C.2, resistencias nominales '
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Fig C.34 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucién de fuerzas Fidel anélisis dinamic»> paso a paso en su fase
elastica. Caso C.2, resistencias nominales
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Fig C.35 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinAmico modal espectral.

Caso D.1, resistencias nominales

402




AZO p— ° .

N9 ® — e - —— e — - @ T
N8 @ 8 — - -8
N7 *e-————— 90— 0@ —— ——B
| .'
N6 o -- - .
N5 o 00 *e————0
| |
N4 . L 2] 20— —— @
i i
) | . L. L
N3 1' 99 o0 - @® Articulacion pléastica
|
N2 - ®® 00 e
I | |
N1 * o0 oo o‘
!
s L. _® ®

Fig C.36 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estéatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel anélisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso D.1, resistencias nominales
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Fig C.37 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucién de fuerzas Fidel analisis dindmico paso a paso en su fase
inelastica. Caso D.1, resistencias nominales

404




AZO

NS

N8

N7

N6

N5

N4

N3

N2

N1

. - » LY
[ 4 & B e )
2 (o) - o ®
L4 b 4 » kol
R N A
A R S
W S
N —
_; e ® : ‘

@® Articulacion plastica

Fig C.38 Distribucion de articulaciones plasticas de la condiciéon en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis “inamico modal espectral.

Caso D.2, resistencias nominales
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Fig C.39 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso D.2, resistencias nominales
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Fig C.40 Distribucion de articulaciones plasticas de la condiciéon en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dindmico paso a paso en su fase
ineldstica. Caso D.2, resistencias nominales
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Fig C.41 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dindmico modal espectral.

Caso A.1, sobre-resistencias
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Fig C.42 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estéatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fide! analisis dindmico paso a paso en su fase
elastica. Caso A.1, sobre-resistencias
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Fig C.43 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dindmico modal espectral.

Caso A.2, sobre-resistencias
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Fig C.44 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, anélisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso A.2, sobre-resistencias
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Fig C.45 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso B.1, sobre-resistencias
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Fig C.46 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fu2rzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso B.1, sobre-resistencias "
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Fig C.47 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel anélisis dinamico paso a paso en su fase
inelastica. Caso B.1, sobre-resistencias
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Fig C.48 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso B.2, sobre-resistencias

415



N19
N18
N17
N16
N15
N14
N13 ° -* o0 e
N12 ° & %9- °
N11 & o -+ °
N10 & o & 4 S
N9 L o L Jan L O )
N8 e b 4 L 4 ®
N7 e o « e}
N6 4 & 4 ~ ]
N5 P o oo -
N4 P ©0 o °
N3 ® oe — e —— ® @® Articulacién pléstica
N2 ° .0 oo °
N1 A — 00— = —QIO = ®
o . _ e . ) L

Fig C.49 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso B.2, sobre-resistencias
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Fig C.50 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fu~2rzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
inelastica. Caso B.2, sobre-resistencias
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Fig C.51 Distribucién de articulaciones plasticas de la condiciéon en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso C.1, sobre-resistencias
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Fig C.52 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribuciéon de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso C.1, sobre-resistencias

419



AZO

G &’ 3
Ng * & b —&
N7 * R - L3
NE e v o %
s . o v s
N4 io— - ——— 0’0—0
N3 ® - o0 X 0! @® Articulacién plastica
N2 *— oo 4‘0 ej
N1 b "o o0 3‘
‘ i
_e_ o__ ® ®

Fig C.53 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso C.2, sobre-resistencias
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Fig C.54 Distribuciéon de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distriburiéon de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
elastica. Caso C.2, sobre-resistencias
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Fig C.55 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas méaximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fi del andlisis dinamico modal espectral.

Caso D.1, sobre-resistencias
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Fig C.56 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estéatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinAmico paso a paso en su fas~
elastica. Caso D.1, sobre-resistencias
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Fig C.57 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso en su fase
inelastica. Caso D.1, sobre-resistencias
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Fig C.58 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicion en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 en columnas y vigas, analisis estéatico lateral no lineal
con “istribucion de fuerzas Fi del analisis dinamico modal espectral.

Caso D.2, sobre-resistencias
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Fig C.59 Distribucién de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, analisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dindamico paso a paso en su fase
elastica. Caso D.2, sobre-resistencias
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Fig C.60 Distribucion de articulaciones plasticas de la condicién en que no se excede
el desplazamiento lateral maximo de azotea para las demandas maximas de
ductilidad de 30 y 20 con columnas y vigas, andlisis estatico lateral no lineal
con distribucion de fuerzas Fidel analisis dinamico paso a paso 2n su fase
inelastica. Caso D.2, sobre-resistencias '
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