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l. INTRODUCCION 

1. 1 ANTECEDENTES. 

La República Mexicana está situada en una de las zonas sismicas más activas 

del mundo; la mayorla de Jos sismos de gran magnitud que ocurren en el pals 

se deben a Ja subducclón de Ja placa de Cocos por debajo de la 

Norteamericana. La linea de subducclón dista pocos kilómetros de las costas 

de Chiapas, Oaxaca, Guerrero y Michoacán y cerca de estas costas es donde 

se han localizado Ja mayoria de Jos epicentros. 

El sismo del 19 de sepllembre de 1985 con una magnitud en Ja escala de 

Rlchler de 8. 1, tuvo su epicentro en las costas de Mlchoacán y fue sentido 

con intensidades muy altas en algunas parles del Valle de México. La 

evidencia del tamaño del temblor son un gran número de edificios afectados 

con diferentes ni veles de daño que van desde el no estructural hasta el 

colapso total. 

Los daños más severos de edificios se concentraron en una zona limitada por 

el subsuelo del viejo lago en la cual se t lenen depósl tos profundos de 

arel! la altamente deformable con caracterisl leas dinámicas de vibración 

tales que amplifican las ondas slsmicas que entran al Val le y de esta 

manera se produce en el suelo un movimiento con periodos dominantes del 

orden de los 2 segundos. Además de las características casi armónicas del 

movimiento, resultó también importante su larga duración. 

La mayor parte de edificios dañados tenian de 5 a 15 niveles. Muchos 

edificios con dafío severo o colapso eran de concreto reforzado con sistema 

estructural a base de losa plana aligerada o sistemas de piso consistentes 

de losa y trabes coladas monollticamente. Los modos de falla que 

predominaron fueron por cortante y flexocompreslón en columnas, 

presentándose un deterioro progresivo de la resistencia del concreto ante 

el gran número de repeticiones de carga y dando lugar algunas veces a Ja 

pérdida de capacidad de las columnas para soportar cargas verticales. 

También hubo fallas por cortante de vigas y losas aligeradas, y fallas en 

las conexiones losa plana - columna por punzonamlento. 

En general el comportamiento de construcciones a base de muros de 

mampostería fué aceptable. Respecto a las estructuras de acero tuvieron 
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daños menores. Los problemas en cimentaciones fueron por efecto de 

movimientos excesivos en la base (rotaciones), asentamientos Importantes e 

incluso volteo. 

En la zona del lago son caracterlstlcos los periodos largos del suelo lo 

que origina que se tenga una respuesta estructural muy diferente a la que 

se tendria en terreno firme donde los periodos dominantes son cortos. Tales 

caracteristicas hacen que sean más sensibles en su respuesta ciertas 

estructuras con propiedades dinámicas similares a las del terreno y que en 

muchas ocaciones excursionen en el rango inelástico. 

Los criterios actuales de diseño slsmico reconocen que la estructura entra 

en etapas inelásticas de comportamiento ante el sismo de diseño, tomando en 

cuenta que en el diseño 

detalles estructurales, 

inducida por el sismo 

se proporcione, mediante el cuidado de armados y 

la capacidad necesaria para disipar la energla 

de manera uniforme sin que se presenten daños 

Irreparables, fallas frágiles, ni que se llegue al colapso. 

Por último, cabe aclarar que el carácter dinámico y accidental de la acción 

sismica, junto con el elevado costo que Implica hacer que ante un sismo de 

gran intensidad la respuesta de una estructura se mantenga dentro de 

ni veles de comportamiento que no impliquen daño alguno (comportamiento 

elástico), hacen que se trate de aprovechar el trabajo de la estructura 

para deformaciones inelásticas. Por ello las propiedades inelásticas de los 

materiales y elementos estructurales, y en particular la ductilidad 

adquieren una importancia fundamental en el diseño sismorresistente y 

justifican el estudio y análisis de la respuesta inelástica de estructuras 

sometidas a sismo. 

1.2 OBJETIVOS Y ALCANCE. 

En el presente trabajo se analiza la respuesta sismica lnelástica de 3 

edif'iclos que durante los sismos de 1985 sufrieron diferentes niveles de 

daño, a rin de 

cuantitativamente 

realizan en las 

lnelásticos, se 

poder expl !car el comportamiento observado y comparar 

con las respuestas elásticas que tradicionalmente se 

estructuras. Ambos tipos de análisis, elásticos e 

hacen con y sin la influencia de la interacción 

suelo-estructura en base al RDF-87, lo que permitirá obtener conclusiones 

sobre el problema de la interacción al comparar respuestas estáticas y 
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dinámicas con y sin dicho efecto. 

Los tres edificios en cuestión forman parte de un grupo de estructuras que 

han sido objeto de estudio en proyectos de investigación a cargo del 

Instituto de lngenlerla. Para tal efecto debieron reunir caracterlstlcas 

como las siguientes: 

-Son estructuras de concreto relorzado representativas de un buen número de 

las construcciones de la Cd. de México y además de estructuración poco 

compleja. 

-Cuentan con planos estructurales completos, y la Información recabada es 

detallada y confiable. 

-Se buscó que su respuesta ante el sismo de 1985 no se viera arectada por 

dafios previos, choques con edificios adyacentes, etc. 

-En los edificios se realizó un levantamiento de daños en sitio Y se les 

determinó su periodo natural por vibración ambiental, posteriormente a la 

fecha de los sismos de 1985. 

Debido a que la Interpretación del comportamiento observado se hará 

mediante análisis de modelos, esto perm!t Irá evaluar la capacidad de los 

métodos de análisis slsmlco usados actualmente (estáticos, dinámicos, 

elásticos e inelástlcos), y de este modo predecir con detalle el 

comportamiento observado de dichas estructuras. 

Uno de los tres edificios analizados ya ha sido reforzado y se cuenta con 

los planos estructurales de dicho proyecto de reforzamiento, por tal motivo 

es de Interés conocer su respuesta debido a su nueva condición. Esto 

ofrece la oportunidad de evaluar la eficiencia de los distintos procesos de 

refuerzo y restructuración al comparar con los requerimientos de los 

ültimos reglamentos, as! como poder llevar a cabo un seguimiento de su 

comportamiento ante eventos sismlcos futuros. De esta manera se busca 

comprobar si las condiciones de refuerzo, para este caso en particular, 

alcanzan la seguridad, ante sismo, prevista por las Normas de Emergencia 

(que se tomaron de base para este proyecto) y el reglamento actual de 

construcciones (RDF-87). 
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JI. DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS Y DEL COMPORTAMIENTO OBSERVADO 

2. 1.EDlF!ClO src 

2. l. 1.DESCRlPClON GENERAL. 

El ed!r!c!o STC destinado a or!c!nas del Centro Administrativo del Sistema 

de Transporte Colectivo cuenta con las siguientes caracteristicas: 

Es un ediricio de 10 ni veles + sótano + 2 niveles para cuartos de 

máquinas que ocupan un área parcial sobre Ja azotea. Se construyó entre 

1970 y 1971 apoyándose su d!sef'io en el RDF-66. En dicho proyecto se 

consideró a la estructura como del grupo "A'', tomando por ello un ractor de 

seguridad adicional de l. 3 respecto a las del grupo "B". La planta es 

rectangular con 4 claros de 9m cada uno en la dirección longitudinal (E-WJ 

y 3 claros de 6m en la dirección transversal (N-S), ver roto l y f'!gura 

2.1. 

En la dirección larga se tienen 4 ejes a base de marcos, las columnas son 

rectangulares y están orientadas con su dimensión mayor paralela a dicha 

dirección. Los dos ejes exteriores de la dirección transversal son a base 

de sistema muro de cortante-marco, en tanto que los 3 adicionales son 

únicamente marcos. La altura de planta baja es de 4.95m y en los entrepisos 

restantes de 3. 75m aproximadamente. Sobre el eje l hay trabes a medio 

nivel, entre los ejes C y D, debido a la ubicación de los baf'ios. 

El sistema de piso es de trabes y losas coladas monolít!camente; el espesor 

de Ja losa es de lOcm y se tiene una relación de dimensión larga a corta de 

la planta de 2. La cimentación es· semi compensada con un cajón de 3m de 

prorundldad; cuenta además con una retícula de contratrabes y 87 pilotes de 

rr!cc!ón de 22m de longitud con sección transversal octagonal (ver r!guras 

2.2 y 2.3). 

El concreto es nominalmente de r•c = 240 kg/cm2 y el acero es de ry = 4000 

kg/cm2 , aunque en algunos elementos estructurales habla también acero de 

alta reslstenc!a, tipo "tor". Los armados de columnas (tabla 2.1) muestran 

diseños conse~vadores para las especlr!caclones del RDF-66. Los porcentajes 

de acero longitudinal varlan de l a 4.5% de la sección transversal. El 

reruerzo transversal es bastante bueno para proporcionar resistencia· al 
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cortante asl como para dar un confinamiento adecuado. Se tienen estribos de 

2 y 3 serles del 13, 14 y #5. En los nudos el refuerzo transversal muestra 

detalles y ejecución muy cuidadosa. 

En cuanto a cambios de rigidez y resistencia en las columnas, las 

exteriores son de 90 x 50cm sin cambiar en toda la altura; las Interiores 

comienzan de 90 x 50cm y disminuyen en la dimensión mayor lOcm cada 2 

niveles, quedando a partir del entrepiso 6-7 de 60 x 50cm. El acero 

longitudinal y transversal tiende a cambiar prácticamente cada dos niveles. 

Los 4 muros de cortante ubicados en los ejes de cabecera presentan armados 

sustanciosos tanto a nivel del alma como en Jos patines de los extremos. El 

espesor de éstos varia desde los 40cm hasta los 25cm, con parrillas en dos 

lechos y varillas del 14. En las vigas el acero longitudinal y transversal 

parece adecuado aunque no en cantidades tan generosas como ocurre en las 

columnas. Todas las vigas, excepto las de medios niveles de la crujla C-D 
en el eje 1, son de 90 x 40cm, Incluyendo el espesor de la losa. 

2.1.2 DESCRIPCION DE DAílos. 

La mayor parte de los daños se concentra entre la planta baja y el nivel 6, 

sobre la dirección longitudinal. Se encuentra evidencia ~e articulaciones 

plásticas en extremos de vigas de los marcos en esta misma dirección. 

En las trabes el daño generalizado consiste en desprendimientos del 

concreto en el lecho Inferior a paño con la columna, con exposición del 

acero y algunas veces pandeo del mismo (ver fotografías 2, 3 y 4). El daño 

en columnas consiste en algunas grietas diagonales en los entrepisos 3-4 y 

5-6 sobre las caras de mayores esfuerzos de la dirección E-W, en la que el 

trabajo es esencialmente con marcos sin la ayuda de los muros de cortante. 

Hay indicios de articulaciones en las bases de las columnas a nivel del 

piso de P.B. presentándose en las columnas de esquina donde comienzan los 

muros de cortante (foto 5). 

Se Identificaron daños importantes en las trabes de medio nivel sobre la 

crujia C-D del eje 1· en los casos extremos estuvieron a punto de 

desprenderse de las columnas en que se apoyaban. En la dirección corta, 

dirección que cuenta con 4 muros de cortante, no se aprecian daños debidos 

al sismo. Asl mismo no hubo indicios de daños debidos a hundimientos 
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diferenciales, desplomes, problemas de columnas cortas, planta baja 

flexible, torsiones, etc. 

Las caracteristicas de diseño que presenta este edificio, dirección 

longitudinal, son tales que su rigidez lateral y resistencia, as! como sus 

mecanismos para disipar la gran cantidad de energía que le transmitiera el 

sismo, Jo llevaron a comportarse de acuerdo al modelo de columna fuerte -

viga débil que lmplicitamente señala el reglamento. 

2.2 EDIFICIO IZAZAGA. 

2.2.1 DESCRIPCJON GENERAL. 

Es un edificio destinado a comercio y talleres de costura; sus plantas son 

casi rectangulares contando con 5 claros en la dirección larga, los 

exteriores de 8.3m y los interiores de B.9m. La dirección transversal sólo 

tiene 3 claros de 6m cada uno. El edificio consta de 11 niveles, un sótano 

y 2 niveles para cuartos de servicio ocupando un área parcial sobre la 

azotea (foto 6 y figuras 2.4 a 2.6). 

El edificio se construyó en 1971 y su dlsef\o original se apoyó en el 

RDF-66. El sistema de piso es a base de losa plana aligerada con espesor de 

40cm y zona maciza muy pequeña en la dirección transversal. Se tiene una 

relación máXima de dimensión larga a corta de 2.5. En cuanto al sistema 

estructural, en ambas direcciones, es a base de marcos con columnas y vigas 

equivalentes según un ancho con que participa la losa plana. La cimentación 

es semlcompensada con un cajón, retícula de contratrabes, sótano de 2.5m de 

profundidad y 104 pilotes de punta de 32m de longitud con sección cuadrada 

de 35cm por lado (flgs 2.7 y 2.8). 

Los 2 ejes exteriores longitudinales tienen columnas· cuadradas y las 

restantes son circulares (ver tabla 2.2). La primera planta, sobre el nivel 

de cal le, no cuenta con los tableros de la crujía 5-6 por lo que la 

dimensión de las columnas del eje 6 en dicha planta cuentan con doble 

altura (5ml. El resto de las alturas de entrepiso es constante de 2.5m. 

El concreto es de f'c = 250 kg/cm2 en cimentación y f'c : 200 kg/cm2 en la 

estructura; el acero de r•efuerzo t lene un fy : 4200 kg/cm2
• Jos ar-mados de 

columnas (tabla 2.2) muestran diseños nada conservadores para las 
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especificaciones del RDF-66. Los porcentajes de acero varlan de 1.5 a 2. lX 

de la sección transversal; este acero está uniformemente distribuido. En 

todas las columnas circulares el refuerzo transversal consiste en Ett4 @25cm 

en la parte Intermedia y @ 12.5cm en los extremos; en las cuadradas se 

tienen 2Ett4 @25cm, Ett3 y 2.5 @25cm y a la mitad en los extremos.En general 

el refuerzo transversal proporciona buen confinamiento. 

En cuanto a cambios de rigidez y resistencia en las columnas, después de 

los 3 primeros entrepisos las dimensiones presentan una reducción 

Importante; las columnas cuadradas disminuyen 15cm en ambas direcciones y 

las circulares, con diámetros de 100 y 80cm disminuyen a 85 y 70cm, 

respectivamente. 

Estos valores no cambian en los cuatro entrepisos siguientes, habiendo en 

el entrepiso 6-7 una nueva reducción de 15cm pero sólo en las secciones 

cuadradas. En las columnas circulares exteriores se tlene una disminución 

de 15cm en el diámetro y las exteriores terminan sin variar. Respecto al 

refuerzo longitudinal, los cambios de resistencia ocurren de manera similar 

a lo observado en las dimensiones. El refuerzo transversal de las columnas 

circulares no varia en toda la altura; en columnas cuadradas se muestran 

cambios según varlan las dimensiones. 

Los planos estructurales muestran que sobre los ejes exteriores habla muros 

de mamposterla desligados. Pero en la etapa de levantamiento de daños ya no 

se encontraron, pues ya hablan sido demolidos. Esto indica que de haber 

existido dichos muros, posiblemente eran de muy mala resistencia y se hayan 

destruido durante el sismo al no haber estado correctamente protegidos 

contra el volteo como lo señala el proyecto original. 

El armado de la losa plana aligerada a nl ve! de las conexiones no parece 

muy adecuado (ver figuras 2.9 y 2.10). Se cuenta con armado especial dentro 

de la franja C2 + 3h, pero en la dirección transversal la zona maciza 

resulta sumamente pequeña; no se observa que pase sobre la columna una 

cantidad suficiente de refuerzo a lo largo de la nervadura principal. El 

refuerzo transversal de las nervaduras resulta muy espaciado. 

2.2.2 DESCRIPCION DE DAílOS. 

Los daños en el sistema de piso se concentran entre los niveles 2 a 9 y los 

de las columnas entre los entrepisos 3-4 a 8-9 siendo más acentuados en la 
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dirección corla y exhl bléndose medlanle gr lelas lncl !nadas predominando 

esto en columnas de marcos Intermedios. En esta misma dirección, las losas 

muestran severo agrietamiento por cortante en las nervaduras inmediatamente 

fuera de la pequefia zona maciza disponible en dicha dirección. 

En la dirección larga las grietas en columnas son horizontales y verticales 

con cierta lncllnaclón, posiblemente por escaso recubrimiento de Jos 

estribos además de Ja presencia de niveles altos de carga axial y cortante. 

En el sistema de piso, dirección Jongitudlnal, el agrietamiento no es tan 

acentuado ya que en esta dirección Ja dimensión de las zonas macizas 

alrededor de las columnas es bastante grande. 

Los entrepisos con máximos dafios fueron el 2-3 y 3-4 para Ja dirección 

larga y corta respectivamente. Se observa un aplastamiento local 

ge.nerallzado del concreto en el perimetro Josa-columna, asi como 

.principios de formación de lineas de fluencia por momento negativa en Ja 

dirección corta y de pandeo en el refuerzo Jongltudinal de las varillas del 

lecho Inferior de Ja Josa. 

No se detectaron problemas por hundimientos diferenciales, desplomes, 

columna corta, planta baja flexible, torsiones, etc; sin embargo, en cuanto 

a Ja ubicación en elevación de Jos daños principales, sobre todo en 

columnas, si parece haber cierta dependencia con 

bruscos de rigidez y resistencia que la estructura 

de su disefio original. Las caracterisllcas de 

respecto a los cambios 

presenta como resultado 

dlsefio que muestra el 

edificio tales como regularidad, slmetria, marcos (equivalentes) en ambas 

direcciones, entre otras, lo hacen atractivo para su análisis, incluyendo 

varios tipos de comportamiento y podria dar pautas mas firmes sobre la 

resistencia sismorresistente que deberla proporcionarse a construcciones 

con sistema de piso a base de Josa plana aligerada. 

2.3 EDIFICIO XOCHICALCO. 

2.3.1 DESCRIPCION GENERAL, ESTAIXJ ORIGINAL. 

Edificio de condominios para uso habitaclonal (foto 7), cuenta con 8 

niveles + 2 niveles para cuartos de servlclo que ocupan un área parcial 

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

en la zona central y en esquina sur-poniente). En la dirección transversal 
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(N-Sl tiene 2 claros de 5 .. 10 y 6.20m; la dirección longitudinal (E-W) 

cuenta con 6 claros de dimensión variable y longitud total de 28.5m. 

Las columnas son rectangulares y están orientadas con dimensión mayor hacia 

la dirección larga del edificio; la fecha probable de construcción fue 1979 

y el reglamento del proyecto original es el RDF-76. 

Los ejes de collndancla (dirección E-W) tienen muros de tabique tipo 

diafragma en todos los niveles, Incluyendo planta baja. Las 2 direcciones 

cuentan con alta densidad de muros divisorios. La planta baja de la 

dirección corta, por necesidades de estacionamiento, prácticamente no tiene 

muros de mamposteria. La orientación de las columnas y la escasez de muros 

en P. B. sobre la dlreclón corta se combinaron para dar lugar a un primer 

piso flexible (figuras 2.11 y 2.12). 

El sistema de piso es de losa plana al lgerada con un espesor de 33cm; 

alrededor de las columnas existe una pequefia zona maciza. En ambas 

direcciones se cuenta con nervaduras principales de hasta 60cm de ancho, el 

resto de las nervaduras son de lOcm. En la azotea los cuartos de servicio 

están estructurados con losas macizas de concreto y muros de carga 

desplantados sobre la losa reticular sin coincidir con los ejes de 

columnas. 

La relación de dimensión longitudinal máxima a dimensión transversal es del 

orden de 2. 5. Sobre el eje 1, entre ejes C-D, hay una trabe de 1 lga en 

todos los niveles. En el eje 2, entre los mismos ejes, no hay continuidad 

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

El sistema estructural para ambas direcciones es a base de marcos 

"equivalentes" con la ayuda de algunos muros de tabique. La participación 

de los muros de mamposteria de los ejes 1 y 4 en todos los ni veles 

contribuyeron de manera importante a rlgidizar dicha dirección (figura 

2. 13). 

En contraste, la dirección transversal cuenta con gran densidad de muros 

divisorios en los entrepisos arriba de la planta baja; pero este primer 

entrepiso resultó excesivamente flexible ante la casi total suspensión de 

dichos elementos rlgldlzantes (figura 2. 14). Debido a que el edificio 

presenta varias irregularidades en planta, la estructuraslón no es del todo 

satisfactoria ante posibles .problemas de torsión. 
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La cimentación es semicompensada con un cajón de 2m de profundidad. Se 

tiene una reticula de contratrabes de 20cm de ancho y 31 pilotes de 

fricción de 17m de longitud y 60cm de diámetro. La losa de cimentación 

tiene un espesor de 20cm y la de P.B. de lOcm. La altura de entrepiso es 

constante, de 2.5m aproximadamente y el edificio tiene una relación altura 

total a dimensión corta del órden de 2.3 

Según planos del proyecto original, la resistencia nominal del concreto es 

de 250 kg/cm2
, sin embargo los resultados obtenidos en base a extracción de 

corazones en columnas muestran alta variabilidad, por lo que para fines de 

análisis se tomó 170 kg/cm2
. 

Los armados de columnas (ver tabla 2.3) no son muy adecuados para el RDF-76 

y su orientación tampoco es muy favorable. El acero long! tudlnal está 

uniformemente distribuido con porcentajes que van del 1.5 al 5%. El 

refuerzo transversal consta de EM2, M2.5 y M3 con separaciones en tramos 

intermedios que cambian de 15 a 20cm; en los extremos la separación se 

reduce a la mitad. Sólo las columnas tipo C-6 cuentan con paquetes de 

varillas colocados en las esquinas; en éstas el confinamiento del núcleo 

proporcionado por los estribos disponibles no resulta satisfactorio. 

En cuanto a cambios de rigidez y resistencia de las columnas, 

grande tiene reducciones de 5 a lOcm cada 2 y hasta 4 

resistencia a flexocompresión varia cada 1 y 2 entrepisos; 

transversal vru·la relativamente poco con la altura. 

la dimensión 

niveles, la 

el refuerzo 

Es muy factible que los principales factores que propiciaron que el nivel 

de dafios se concentrara en el primer piso y que la dirección corta 

resultara más critica fueron la orientación desfavorable de columnas, uso 

de paquetes de varillas con poco confinamiento disponible de algunas 

columnas, y cambio Importante de rigidez lateral en la dirección corta por 

suspender los muros de mamposterla a nivel de planta baja. Aunado a lo 

anterior, considérese la mala resistencia al cortante de dichos muros de 

mamposterla, lo que vino a ser desfavorable en muchos de ellos al haber 

trabajado ante el sismo como posiblemente no estaba previsto en el disefio 

del proyecto original. 

El refuerzo de la losa plana aligerada a nivel de las conexiones con las 

columnas parece adecuado. Se cuenta con armado adicional al de las 
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nervaduras en ambos lechos (superior e Inferior) y ambas direcciones 

(figuras 2.15 y 2.16). El acero longitudinal y transversal de las 

nervaduras principales presenta dlsefios razonables. Por el contrario. las 

nervaduras secundarlas tienen poco acero, sobre todo del tipo transversal 

ya que solo constan de E#2.5@ 70cm. 

2.3.2 DESCRIPCION DE DAílos. 

Los máximos daños se presentan en la dirección N-5 ó dirección transversal; 

el daño más grave es en la planta baja y se distribuye en los pisos 

superiores. Los dafios Importantes en columnas se ubican en los tres 

primeros entrepisos; los modos de falla parecen ser debido a efectos 

combinados de cortante y flexocompreslón sobre la dimensión corta de su 

sección transversal. 

Las co 1 umnas de 1 

planta baja, son 

ralla de los 

cubo de luz Interior y la de esquina 1-A, a nivel de 

las que resultaron más seriamente da!'iadas (foto 8). La 

muros de mamposterla en la dirección N-5 resultó 

extraordinariamente importante, sufrieron grandes agrietamientos y en 

algunos casos destrucción casi total (fotos 9 y 10). Los muros de la 

dirección long! tudlnal no presentan daños. No se observaron problemas de 

torsión, columna corta, de apéndices, etc. El edificio presenta un ligero 

desplome hacia la dirección poniente que resulta poco significativo. 

2.3.3 REFORZAHIE~O DEL EDIFICIO, DESCRIPCION GENERAL. 

El proyecto de reforzamiento del edifico está basado en las Normas de 

Emergencia para el D.F. que se expidieron poco tiempo después del sismo de 

1985. De los planos estructurales de dicho proyecto se cuenta con la 

lrú'ormación suficiente para conocer a detalle las acciones de refuerzo y 

restructuraclón llevadas a cabo. 

Estas acciones consisten principalmente en formar cuatro marcos con 

de gran peralte y columnas, y reforzar las columnas adicionales; para 

se Incorporó trabes de reforzamiento en la dlreclón transversal 

vigas 

ello 

del 

edlf lclo, se reforzaron los muros de mamposteria y se repusieron los muros 

agrietados, pero ahora desligados. 
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Hubo dos crl terios de reforzamiento de columnas: el primero consist ló en 

utl ! !zar acero de refuerzo con un fy = 4200 kg/cm2 y concreto de f' e = 
250 kg/cm2 para Incrementar el armado y la sección de las columnas 

originales. En promedio, los aumentos de dimensiones en lodos los niveles 

fueron de 35cm en la dimensión mayor y de lOcm en la menor. El segundo 

criterio consistió en reforzar sólo 4 de las columnas del primer entrepiso 

utilizando estructura metálica a base de placas, ángulos y perfiles de 

acero A-36. Los procesos de fijación y anclaje en losa están muy 

detallados en ambos criterios. 

bien 

Respecto a las trabes de los cuatro nuevos marcos que se colocaron en la 

dirección transversa!, éstas se incluyeron en lodos los niveles, y tienen 

una sección transversal de 115 x 25cm permaneciendo constante, no as! los 

armados de refuerzo longitudinal que varian cada 2 y 3 niveles. El refuerzo 

transversal consiste en E#3 @30cm en el tramo central y @20cm en los 

extremos. En este caso también se tienen detalles de fijación de la trabe a 

la losa aligerada muy elaborados asi como detalles de anclaje con columnas 

slmi lares. 

En los muros de mamposteria de colindancia que corren a lo largo de los 

ejes 1 y 4, dirección longitudinal, el proceso consistió en reforzar con 

mal la de acero 6x6-6/6" en la cara Interior del muro, fijándola 

adecuadamente a éste y a la losa; posteriormente se recubrió la malla con 

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

Los muros no estructurales que se repusieron, se desligaron de la losa y 

columnas por medio de una junta de material compresible de celotex de 

2.5cm, siguiendo los criterios especificados en planos. Los muros con daños 

menores se repararon localmente. 

Con la nueva condición del edificio descrita en este punto, y con toda la 

información de que se dispone resulta de interés analizar cual es ahora su 

respuesta slsmlca y compararla con la que mostraba la estructura antes del 

reforzamiento. Por ello se somete este edificio a los mismos análisis que 

para el estado original (elásticos, inelástlcos, estáticos y dinámicos). 

Asl también podrá evaluarse Ja seguridad que se alcanza con el proceso de 

refuerzo con la resistencia y rigidez exigida por la Normas en que se basó 

el proyecto. 
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111. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISEÑO 

3.1 CONSIDERACIONES PRELilllN.4RES. 

Por medio del análls!s estructural y en particular del anál!s!s s!sm!co se 

busca determinar la respuesta de una estructura dada; esto es, Jos efectos 

que las acciones de d!sefio (gravltac!onales y accidentales por sismo) Je 

producen al edlf!c!o. 

Para los fines de este estudio, la obtenclón de Ja respuesta sismica de 

tres estructuras reales resulta de gran Interés debido a que se cuenta con 

la ev!denc!a real de sus respuestas ante el sismo de 1985; por lo tanto los 

resultados obtenidos de los análisis utilizando modelos de cada edificio, 

podrán tener una base de comparación en cuanto a dafios y comportamiento 

observado. 

Cabe aclarar que los anál!sls se apllcan a modelos matemáticos de la 

estructura, de aquí que por muy precisa que sea la solución analítica, sus 

resultados sólo serán !nd!cat!vos de la respuesta de la estructura real en 

la medida en que el modelo analizado represente fielmente sus propiedades y 

caracter1st!cas dinámicas. 

3.2 HE:fOIXJS DE ANALISJS SISHJCO. 

Respecto a los métodos de análisis sism!co existen diversos procedimientos 

para evaluar las solicitaciones que un sismo Introduce en la estructura; 

estos métodos varian en cuanto a su nivel de refinamiento, y van desde la 

cons!derac!ón del e:fecto de una serle de :fuerzas estáticas equl val entes 

(anál !sis estático), hasta los anál !sis dinámicos ante movimientos de la 

base de la estructura, representativos de los que el suelo experimenta 

durante un sismo, ya sea utilizando un espectro de respuesta y/o un 

acelerograma para un análisis paso a paso. 

As!, podemos hacer una primera clas!flcac!ón de los métodos de anál !sis 

sismico corno: 

• Anál!s!s Estáticos. Se aplica a la estrucutura un sistema de cargas 

laterales cuyo e:fecto estático se supone equivalente a la acción sism!ca, 

17 



mediante una distrlbuclón triangular, por ejemplo. 

• Aná!lsis Dinámicos. Estos toman en cuenta las caracterlstlcas dinámicas 

de la estructura y del terreno, y se basan en técnicas de espectro ó 

registros de aceleraciones para tomar en cuenta Jos efectos slsmlcos. 

A su vez estos métodos pueden ser de dos tipos: Elásticos e lnelástlcos. 

Los primeros consideran que ante las fuerzas laterales representativas del 

sismo la estructura se comportará elásticamente; esto es, hay 

proporcionalidad entre fuerza y desplazamiento. As! tenemos que los métodos 

estático y dinámico modal espectral aceptados por el reglamento son del 

tipo elástico. 

Cabe comentar que para el análisis dinámico modal espectral, el mismo 

reglamento permite hacer reducciones en las ordenadas del espectro con el 

fin de tomar en cuenta el comportamiento lnelástlco de la estructura; esto 

no implica que el análisis deje de ser elástico puesto que se parte de un 

espectro original que es "elástico" al que sólo se le ha reducido por un 

factor "Q". 

Por su parte un análisis lnelástlco (estático o dlnámlco) se basa en que 

ante la acción sismlca, los materiales que componen los diferentes 

elementos estructurales llenen un comportamiento que es lineal hasta cierto 

nivel de solicitaciones, pero cuando se rebase este nivel se llegará al 

comportamiento inelástico, lo que ocurre cuando estos elementos tengan 

deformaciones varias veces superiores a la de fluencia. 

El comportamiento lnelástlco de sistemas de varios grados de libertad como 

es un edificio, depende de la resistencia y ductl lldad de cada uno de los 

componentes del sistema; de manera que al pasar una sección transversal 

cualquiera al Intervalo lnelástlco, tiene lugar una redistribución de 

fuerzas y momentos en el resto del sistema. Por lo tanto puede decirse que 

si blen los métodos de aná!lsis lnelásticos para estructruras de concreto 

resultan ser más realistas, son también más complejos. 

El análisis de la respuesta paso a paso (aceptado también por el 

reglamento) es un ejemplo de este tipo de anállsis lnelást!co y toma en 

cuenta los crlterlos de comportamiento no !!nea! expuestos anteriormente. 

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

análisis simlco de estructuras, sus ventajas son evidentes. Para el 
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desarrollo de este trabajo se han utilizado sólo algunos de ellos entre 

los que podemos mencionar el SUPER-ETABS, DRAIN-2D, ULARC. En los capltulos 

siguientes se hace una exposición detallada de cada uno de los métodos de 

análisis slsmlco a que fueron sometidos los edificios en estudio; una vez 

expuesto el método de análisis se describe el programa de cómputo utilizado 

junto con las principales consideraciones e Idealizaciones que hace de la 

estructura. 

Cabe aclarar que además del tipo de no-linealidad mencionada anteriormente, 

también se pueden tener problemas no l lneales geométricos (efectos P-A), 

los cuales lmpl le\ lamente se tomaron en cuenta también en los anál !sis 

desarrollados en este trabajo. 

3.3 RESPUESTAS DE INTERES. 

De los análisis slsmicos realizados interesa conocer principalmente las 

respuestas a nivel de periodos de vibración, deformaciones angulares de 

entrepiso, y cortantes de entrepiso en cuanto a análisis estático y 

dinámico modal espectral se refiere. 

Respecto a los periodos de vibración, éstos dan una idea del nivel de 

degradación que ha sUfrido la rigidez lateral del edificio a ralz del daño, 

valiéndose de la medición de periodos fundamentales en ambas direcciones y 

compararlos con los obtenidos analíticamente; también sirven los periodos 

para entender que tan Importante resulta en un instante dado el problema de 

la interacción suelo-estructura, en cuanto a rotación de la base se 

refiere. 

La deformación angular de entrepiso, definida como el cociente del 

desplazamiento relativo en dos pisos sucesivos entre la altura de 

entrepiso, es considerada como el Indice mas importante para la 

determinación de la magnitud de los posibles daños ante sismo. De aqul que 

los cri ter los de diseño slsmico especifican que se 1 iml ten los 

desplazamientos laterales de la estructura con el fin de evi lar daños de 

los elementos estructurales y no estructurales ante temblores moderados. 

De los anál isls lnelástlcos es de interés conocer las historias en el 

tiempo de desplazamientos máximos, fuerzas cortantes y momentos 

flexlonantes, coeficientes slsmicos y demandas máximas de ductilidad local 
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para ciertos elementos de interés; así como la secuencia de aparición de 

articulaciones plásticas, entre otros aspectos, para poder llevar a cabo 

una comparación cualitativa (más no cuantitativa, a ralz de la ausencia de 

información medida durante un sismo dado) con el comportamiento observado. 

3.4 I/'lfERACCION SUELO-ESTRUCTURA. 

3. 4.1 ANTECEDENTES. 

Generalmente el análisis sismlco de edificios se lleva a cabo considerando 

que las características de la excitación en la base de los mismos son 

iguales a las que tendria el terreno en el mismo sitio si el edificio no 

existiera; esto es, se supone que el edificio está desplantado sobre un 

terreno de cimentación Indeformable. 

Esta suposición deja de ser válida cuando la rigidez relativa del terreno 

con respecto a la de la estructura es baja, lo que da lugar a que los 

efectos de la Interacción suelo-estructura tengan Importancia. Tal es el 

caso de un gran número de edificios cimentados en zona 11 y 11 I de la 

Ciudad de México. 

Los efectos del fenómeno de la Interacción modifican la respuesta de la 

estructura, principalmente en los siguientes aspectos: 

• Hay una reducción en la rigidez efectiva de la estructura debido al giro 

que la deformación del suelo permite a la base del edificio, dando lugar 

a un aumento de su periodo modificando el modo de vibrar del edificio. 

Esto lleva a que la ordenada espectral para un periodo de vibración dado 

que corresponde a la estructura sea distinta de la que se tendría si no 

se considerara la Interacción. 

• El giro en cuestión causa por otra parte, que el desplazamiento total de 

la estructura sea mayor que el determinado considerando la cimentación 

empotrada. Esto Influye en los efectos de segundo órden (efectos ?-delta) 

y en la separación entre edificios adyacentes para evitar su choque. 

El sistema suelo-estructura posee una mayor capacidad para disipar 

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

adición al amortiguamiento de la estructura, se tiene un amortiguamiento 
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geométrico o por radiación, asociado con las ondas que se propagan de la 

cimentación hacla el suelo que la rodea, mas uno de tipo hlsterétlco, 

consecuencia de las propiedades lntrlnsecas de los suelos. 

En el Reglamento de construcciones para el D.F. (RDF-87) se Incluye dentro 

de las Normas Técnicas Complementarlas para Dlsefio por Sismo, un apéndice 

para la consideración de la interacción suelo-estructura en los análisis 

slsmlcos de edlflclos. Siendo ésta la primera versión del RDF que considera 

de manera expllclla la influencia de la Interacción; en este trabajo se 

presentan los criterios de este apéndice para tomar en cuenta la influencia 

de los efectos de la interacción suelo-estructura en la respuesta slsmica 

de los edlflclos considerados. 

3.4.2 INrERACCION SUELO-ESTRUCfURA EN BASE AL RDF-87. 

Los efectos de la interacción se pueden incluir en el análisis mediante 

modlflcaclones en los espectros de d!sefio y en el periodo fundamental de la 

estructura. As!, para ciertas areas de las zonas JI y II 1, las Normas 

lndlcan que el coeficiente sismlco Cs se adoptará como: 

Cs (1.6Ts)/(4 + Ts2
) (3. 1) 

para estructuras del grupo 8, y 1.5 veces este valor para las del A; slendo 

Ts el periodo dominante del terreuo que se tomará de la figura A4.1 de las 

mismas Normas, o se determinará experimentalmente a partir de anállsls de 

dlnámlca de suelos. 

Además para estas mismas zonas, se permite una modlflcaclón de los 

espectros de dlsefio en función de los periodos Ta y Tb que definen los 

quiebres en ellos. Esta modlflcaclón se lleva a cabo con las siguientes 

expresiones: 

Ta = O. 64Ts 

Ta= 0.35Ts pero no menor de 0.64 

Tb = 1. 2Ts 

.............. (zona Ill 

......... (zona III) 

...... (zonas JI y III) 

El efecto de las modificaciones de Ta y Tb en los espectros de disefio se 

muestra en general como un acortamiento de la porción plana del espectro 

con respecto a las porciones correspondientes de los espectros básicos. 
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Por otro lado, las normas Indican que como una aproximación a los efectos 

de la Interacción suelo-estructura será válido Incrementar el periodo 

fundamental y desplazamientos de la estructura según la expresión: 

(3.2) 

en la que Ti es el periodo fundamental de la estructura corregido por 

Interacción al suponer que su base tiene una rigidez al desplazamiento 

horizontal Kx y una rigidez al giro Kr. 

To es el periodo fundamental del edificio sobre terreno rlgido. 

Tx es el periodo que tendrla suponiendo que solo puede desplazarse como 

cuerpo rlgldo en la dirección que se analiza. 

Tr es el periodo natural que tendria la estructura suponiendo que solo 

pudiera girar como cuerpo rlgldo alrededor de un eje horizontal que 

pasara por el centrolde de la superficie de desplante del edificio y 

fuera perpendicular a la dirección de análisis. 

Estos aspectos se pueden comprender mejor con base en los sistemas de la 

figura 3.1 con los que se puede modelar la respuesta ante carga lateral de 

una estructura de un grado de libertad, o la respuesta unlmodal de una 

estructura de varios grados de libertad en cuyo caso H, H y K deben ser 

reemplazados por los parámetros modales correspondientes. 

Los valores de Tx y Tr pueden estimarse a partir de las expresiones dadas 

en las Normas en términos de las rigideces Kx y Kr y de la Inercia lateral 

y al volteo de la estructura. A su vez los valores de Kx y Kr se obtienen 

con base en la tabla A7. 1 de las Normas. Una vez calculado el periodo 

fundamental modificado se puede realizar el análisis, ya sea suponiendo el 

espectro modificado como se explicó al principio o con los espectros 

básicos sin modificar. 

3. 4. 3 INCORPORACION DEL EFECTO DE ff{['ERACCION SUELO-ESTRUCTURA EN LOS 

ANAL/SIS. 

Para los tres edificios que se analizan se utilizaron espectros básicos sin 
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modificar y se simuló la flexibilidad de la base con elementos el~slicos 

de rigideces Kx y Kr cuya magnitud se obtuvo según lo expresado en párrafos 

anteriores. Para evaluar la influencia de la Interacción en la respuesta de 

estas ·.?Structuras, se comparó la respuesta de cada edificio para las 

condiciones siguientes: 

1) Terreno rlgldo (suponiendo base empotrada a nivel de P.B. ). 

ii) Terreno flexible (Incorporando la Interacción suelo-estructura en base 

a los criterios del RDF-87). 

Adem~. esta comparación se hizo tanto para el reglamento en que se basó el 

proyecto original de cada edificio como para las Normas de Emergencia de 

1985. 

En los modelos en que se consideró la Interacción suelo-estructura, la 

flexibilidad del terreno al giro se modeló Introduciendo un sistema de piso 

y columnas ficticias al nivel de desplante (piso falso adicional) de tal 

forma que la rigidez al giro del conjunto fuese equivalente a Kr; de manera 

análoga, se asignó a dichas columnas ficticias propiedades de inercia tales 

que la rigidez al desplazamiento horizontal en la dirección que se analiza 

fuese ahora equivalente a Kx. 
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IV. ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO MODAL ESPECTRAL 

4.1 ANALISIS SISHICO ESTATICO. 

El Reglamento de Construcciones para el D. F. acepta el uso del método 

estático para estructuras con altura no mayor de 60m. Sin embargo su uso 

debe evitarse en estrucuturas con geometr1 as muy irregulares tanto en 

planta como en elevación. o cuando se tengan distribuciones no uniformes de 

masas y rigideces. Los pasos a seguir en la aplicación del método estático 

son los siguientes: 

1.-Valuaclón de fuerzas sismlcas. 

1.a) Se determina la fuerza cortante basal como sigue: 

V = CsW (4. 1) 

donde W es el peso total de la estructura, Cs es el coeficiente sismlco 

redlcldo para cuya determinación el Reglamento admite 2 opciones: 

• SI no se calcula el periodo natural de la estructura, este coeficiente 

debe tomarse igual a la ordenada máxima del espectro reducido por 

ductilidad, o sea: 

Cs = C/Q (4.2) 

Esta opción no deja de ser conservadora ya que cuando el periodo de la 

estructura se encuentra fuera de la zona de ordenadas máximas, pueden 

hacerse reducciones Importantes en Cs. 

• Una segunda opción, perml te hacer reducciones en Cs para lo cual se 

requiere calcular en forma aproximada el periodo fundamental del edificio 

con la siguiente expresión: 

T 2 n [ .!. I:' ~2]112 
g l. F1X1 

(4.3) 

donde W1 es el peso de la masa ubicada en el nivel 1; Fl la fuerza 

horizontal que actúa en ella de acuerdo con el procedimiento en que no se 

estima el periodo; Xl es el desplazamiento correspondiente en la dirección 

de F1. 

De acuerdo con el valor resultante de T, se aplica una de las 3 opciones 

siguientes: 

1 )SI T está entre los valores de Tt y Tz, no se permite reducción y Cs se 
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calcula con la expresión (4. 1). 

11)51 T > T2 la fuerza lateral en la masa 1 es igual a: 

donde: 

F1 W1(k1h1 + k2h1 2)C/Q 

kt q{ 1-r( 1-q)} l W1/( l W1h1 

k2 l. 5rq( l-q).W1/( l W1h1 2 ) 

q = (T2/T)r 

(4.4) 

111)51 T < Tt las fuerzas laterales son proporcionales a las obtenidas con 

el procedimiento en que no se estima el periodo, pero reducidas de tal 

manera que la relación V/W en la base sea igual a: 

donde 

Csr = {ao + (c-ao)T/Tt}/Q' 

Q'= 1 + (Q-l)T/Tt 

T1, T2, ao, C y r son parámetros que definen la forma de los espectros de 

dlsefio especificados por el Reglamento y varian según la zonificación que 

se tiene en cuanto a tipos de terreno. 

Una vez determinada la fuerza cortante basal, se calculan 

horizontales (F1) aplicadas en cada masa (mi), las que sumadas 

dicho cortante total. El Reglamento acepta la hipótesis 

las fuerzas 

dan Jugar a 

de que la 

distribución de aceleraciones en los diferentes niveles de la estructura es 

lineal, partiendo de cero en la base hasta un máximo en la punta; de ello 

resulta que la fuerza lateral en cada piso vale: 

FI 
W1h1 

(CsW) l W1h1 
(4.5) 

De este modo, la fuerza sismlca F1 actuará sobre una masa m1 que en el caso 

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

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

edificio. 

Para distribuir las fuerzas sísmicas entre los diferentes elementos 

resistentes verticales (marcos y/o muros), se acepta la hipótesis de que 

los pisos de cada nivel son diafragmas rígidos en su plano, de manera que 

podrá considerarse que la fuerza sísmica (dado que se trata de fuerzas de 

Inercia) estará apl !cada en el centro de masas del piso en cuestión 
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(flg.4.1). Por otra parte, es posible ldentlflcar ejes en los que estén 

colocados los elementos resistentes que contribuyen a la rigidez lateral de 

la estructura. Cada eje lomará una fracción de la fuerza cortante actuante 

(V) proporcional a su rigidez de entrepiso (R1). 

Frecuentemente las rigideces de cada eje no están distribuidas de manera 

simétrica en el p1so, en este caso la resullanle de las fuerzas resistentes 

estará situada en un punto llamado centro de torsión o centrolde de 

rigideces. 

Al no coincidir este centrolde con la linea de acción de la fuerza 

cortante, se produce un par de torsión de magnitud igual al producto de la 

fuerza por la distancia entre el centro de masa y el de torsión. Del 

equilibrio estático, las coordenadas del centro de torsión son: 

XT 
L RlyX! 

¿ Rly 
YT 

L RixY! 

¿ Rlx 

En la figura 4.2 se esquematizan estos conceptos. 

(4.6) 

La fuerza cortante que debe ser resistida por un eje cialquiera es igual a 

la suma de dos efectos: el debido a la fuerza cortante de piso (expresión 

4:7) y el debido al momento torsionante del piso (expresión 4.8). 

Asi, para el análisis en dirección "X" se tiene: 

VxRJx 
Efecto directo: VDJ 

[ RJx 
(4. 7) 

HTRJxYJT 
Efecto por torsión: VTJ (4.8) 

En estas últimas expresiones: 

Vx es la fuerza cortante en el entrepiso considerado para la dirección X. 

XJT, YJT son distancias de los ejes al centro de torsión del entrepiso en 

cuestión. HT es el momento tors!onante en el entrepiso, y es Igual al 

producto: MT Vx(ey) siendo ey la mas desfavorable de las 

excentricidades de diseño. Para el análisis en dirección Y se sigue el 
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mismo procedimiento. 

3.-Momentos de Volteo. 

Es necesario revisar las condiciones de estabilidad en que se encuentra la 

estructura tomando en cuenta el volteo de la misma debido a las fuerzas 

sísmicas calculadas. As!, el momento de volteo en un modo k, que 

corresponde a la base del piso 1 se calculará como: 

MI k = t VJk(hJ) 
J =1 

4.-Combinaclón de efectos en dos direcciones. 

(4.9) 

Para cada eje, deberán calcularse las fuerzas laterales debidas a la suma 

del lOOr. de los efectos por el sismo actuando en dirección X con el 30r. de 

los efectos producidos por el sismo en la dlreclón Y y viceversa en adición 

a los efectos de fuerzas gravitatorias. Rige el mayor de los resultados. 

4.2 ANALISIS SISHICO DINAHICO HODAL ESPECTRAL. 

Este tipo de análisis, aceptado también por el reglamento, implica el uso 

de los conceptos de modos de vibración y de espectros de diseño, de donde 

toma el nombre de análisis modal espectral. 

Con fines de diseño se emplean espectros como el mostrado en la figura 4.3; 

dichos espectros están definidos en el Reglamento de Construcciones y toman 

en cuenta las incertidumbres en la valuación de periodos, los efectos de 

temblores de distintos origenes, la influencia del amortiguamiento, y los 

distintos tipos de suelo. El Reglamento también especifica la manera de 

tomar en cuenta el comportamiento inelástico mediante espectros reducidos 

por ductilidad. 

Al aplicar un análisis dinámico modal, deberán considerarse las hipótesis 

siguientes: 

1.-La estructura se comporta elásticamente. 

2. -La ordenada espectral a, expresada como fracción de la gravedad, se 
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evaluará por medio de las expresiones 1,2 ó 3 que aparecen en la misma 

figura 4. 3; los valores de c, ao, Ti, T2 y r se definen al ple de la 

misma. Para valuar las fuerzas slsmicas, estas ordenadas se dividirán enlre 

el factor Q', el cual será igual a Q si T es mayor que Ti, e igual a 

l+(Q-l)T/Ti, en caso contrario. 

Los pasos a seguir para determinar las fuerzas de diseño mediante un 

análisis dinámico modal son: 

a)Elaborar un modelo matemático que tome en cuenta las caracteristlcas 

dinámicas (tales como masas )1 rigideces}, con la mayor concordancia 

posible entre dicho modelo y la estructura real. 

b}Obtener las configuraciones modales o modos de vibración en cada 

dirección de análisis, considerando cuando menos 3 modos e Incluyendo los 

efectos de todos los modos que tengan un periodo mayor de 0.4 seg. 

La obtención de f'recuencias )1 formas modales se resuelve planteando el 

problema de valores caracteristicos que se presenta a continuación. 

De la ecuación de equl!lbrlo dinámico sin amortiguamiento tenemos que: 

M X+ K x o (4.10) 

donde: 

M matriz de masas ( d l agonal } 

K matriz de rigideces 

x vector de aceleraciones 

X vector de desplazamientos 

Expresando 4.10 en términos de la frecuencia circular del sistema: 

l-w2H + K ]{x/ o (4.11) 

Para que existan valores de "x" distintos de cero es necesario que el 

determinante del sistema sea nulo, esto es: 

o (4. 12) 

Esta última expresión representa el problema de valores caracteristicos; al 

desarrollar el determinante se obtiene una ecuación de grado n cuya 

incógnita es o?, siendo n el número de grados de libertad )1 cuya solución 
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conduce a n valores de w2
; es decir, a n frecuencias de vlbrac16n w, 

correspondientes a otros tantos periodos naturales 2nlw. 

Resolviendo ahora la ecuación 4. 11, al sustituir los valores de w2 

obtendremos las configuraciones modales {x}J correspondientes a cada 

frecuencia. Actualmente existen programas de cómputo que resuelven el 

problema matrlclalmente con grandes ventajas; cuando no se dispone de ellos 

pueden aplicarse métodos numéricos, cuyas soluciones Iterativas permiten 

estimar frecuencias y configuraciones modales con relativa sencillez. Los 

métodos más usados para tal fin son el de Holzer y el de Newmark. 

c)Calcular los cortantes de entrepiso (V1), momentos de volteo (Hvl) y 

coeficientes de participación de cada modo (Cpm). 

Cuando se exc ita 

responde como un 

respuesta total 

independientes de 

participación. 

un sistema de varios grados de libertad, cada modo 

sistema independiente de un grado de libertad; y la 

será entonces . la combinación de las respuestas 

cada modo, multiplicada cada una por un factor de 

As!, el coeficiente de participación para un modo J cualquiera se calcula 

como: 

(4.13) 

d)Obtener las ordenadas espectrales para cada modo am, siguiendo los 

criterios de la segunda hipótesis expresada al inicio de este capitulo. 

e)Calcular el factor de escala para cada modo y escalar cada configuración 

(x1J y respuesta modal (Vi, Hv1) para el sismo de diseño. 

F.E. 
A g 
-•-- Cpm 

w2 
(4. 14) 

f)Las respuestas modales R1, se combinan para calcular las respuestas 

totales de diseño R de a cuerdo con un criterio probabl 1 !stico como 

si'gue: 

(4. 15) 

g)Cuando el cortante basal obtenido del análisis dinámico sea menor que el 
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80:1. del obtenido mediante un anál !sis estát leo, se ajustarán 

proporcionalmente los cortantes dinámicos, de tal forma que en la base se 

llegue a 0.8 del Vb estático. 

4.3. ANALISIS SISHICO TRIDIHENSIONAL. 

El anál !sis tridimensional de un edificio podrla real Izarse mediante el 

método del elemento finito, pero la capacidad y el tiempo de cómputo que se 

requiere para analizar un edificio son elevadas. Sin embargo, actualmente 

ya existen varios programas de cómputo que permiten analizar 

tridlmenslonalmente a las estructuras tipo edificios; se calcula la matriz 

de rigidez global del edificio, ensamblando con la Idea de piso por piso. 

El problema principal en este tipo de análisis tridimensionales viene a ser 

el tiempo que se tarda en compactar la rigidez total para llegar a la 

matriz de rigidez lateral, y asi contar con un sistema de tres grados de 

libertad por piso, considerando a los sistemas de piso como diafragmas 

lnfini tamente r.igldos en su plano. 

Asi, en un análisis dinámico, la ·solución del problema de valores 

caracteristlcos no viene a ser más lenta y costosa que la de problemas 

estáticos. Cabe también la poslbi lidad de ideal Izar al edificio como un 

conjunto de subestructuras (marcos y muros) planas ligadas entre si por 

sistemas de piso que funcionan como diafragmas infinitamente rlgldos en 

planta. 

De esta manera, el problema global se reduce a uno de tres grados de 

libertad por nivel (dos desplazamientos laterales y un giro alrededor de un 

eje vert leal). En la matriz de masas a los desplazamientos laterales les 

corresponde la masa traslacional del nivel en cuestión, y al giro alrededor 

del eje vertical le corresponde la Inercia rotacional de la masa con 

respecto a dicho eje. 

4.4. PROGRAHA DE COHPUTO SUPER-ETABS. 

Los análisis estáticos y dinámicos realizados en este trabajo, se llevaron 

a cabo con ayuda del programa Super-Etabs; éste es una extensión de Jos 

programas TABS (Three Dimensional Analysis of Building Systems). El 

programa resuelve el problema tridimensional a partir de la matriz global 

de rigideces de Ja estructura. 
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El edlf lclo se puede considerar también formado por subestructuras (marcos 

y/o muros de cortante), los que a su vez se componen de elementos 

estructurales (columnas, vigas, muros y diagonales). Además se considera 

que todos los marcos en un nivel dado, están conectados por un diafragma de 

piso el cual es rígido en su plano. El efecto de la zona rígida en los 

nudos se toma en cuenta mediante una reducción en la longitud de los 

miembros. Los efectos de torsión en planta son considerados Implícitamente 

dentro de los anállsls ejecutados por el programa, en que se consideran 

además de los cortantes directos, los originados por posibles torsiones que 

llenen lugar al no coincidir el centro de masas y el de rigideces tal como 

se explicó en el lnclso 4. 1 de este capítulo. 

El programa resuelve edificios asimétricos, e Incluso con marcos y muros 

localizados arbl trarlamente. Se adml ten di versas condiciones de carga; las 

cargas verticales estáticas pueden combinarse con las de sismo, que se 

pueden especificar ya sea por una historia en el tiempo de la aceleración 

del terreno, o bien por un espectro de aceleraciones. Los análisis 

dlnrunlcos realizados con este programa utilizaron la segunda alternativa, 

que corresponde al uso de espectros de dlsefio. 

El programa ofrece también la opción de evaluar las frecuencias y formas 

modales, que puede realizarse independientemente de las condiciones de 

carga ó en combinación con ellas. 
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V. ANALISIS SISMICO DINAMICO INELASTICO PASO A PASO 

5. 1 GENERALIDADES. 

Por el extenso uso del concreto rerorzado en estructuras ubicadas en áreas 

de alto riesgo sismlco como Ja Ciudad de México, Ja predicción de Ja 

respuesta no lineal de miembros de concreto ha llegado a ser un problema de 

interés particular. 

El Reglamento de Construcciones para el D.F. acepta como procedimiento de 

anál lsis dinámico, el cálculo paso a paso de las respuestas a temblores 

especlflcos, estipulándose que podrán emplearse acelerogramas de temblores 

reales o simulados siempre que se usen no menos de 4 movimientos 

representa ti vos, independientes entre si, y que se tome en cuenta el 

comportamiento no lineal de la estructura y las incertidumbres que haya en 

cuanto a sus parámetros. 

Para analizar un edificio satisfaciendo Jos requisitos anteriores, se 

recurre a la integración de las ecuaciones diferenciales de movimiento 

mediante el procedimiento numérico paso a paso. Este método de anállsis 

s1sm1co, no es del todo práctico para que sea usado con fines de dlsefio, ya 

que el procedimiento, además de su laboriosidad, consume tiempos 

considerables de cálculo por computadora lo que origina que su uso sea 

limitado por lo elevado de su costo. 

5.2 PROGRAHA DE COHPUTO DRAIN-2D. 

5, 2. 1 CONCEPTOS GENERALES. 

Un programa desarrollado especialmente para el análisis sismico no lineal 

de edificios es el DRAIN-20, sus caracterlsticas principales se describen a 

continuación. 

El programa realiza análisis dinámicos inelásticos de estructuras planas 

sometidas a una excitación sismica. Las estructuras pueden ser de 

configuración arbitrarla, pudiéndose especificar excitaciones horizontales 

y verticales independientes. 
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La estructura se idealiza como una serle de nudos conectados por miembros 

(elementos no l lneales); cada nudo tiene tres posibles grados de l lbertad 

denominados desplazamientos horizontal, vertical y rotacional. 

Pueden aplicarse cargas estáticas previas a las dinámicas, pero el 

comportamiento bajo cargas estáticas no podrá ser lnelástlco. Las cargas 

aplicadas a Jo largo de un elemento se toman en cuenta especificándolas 

como fuerzas nodales de fijación. Las tarjetas que definen el problema a 

resolver por el programa son: 

-Geometria de la estructura. 

-Inrormaclón de cargas. Estát leas 

aceleraclón que pueden ser en dos 

de lntegraclón, etc. 

y dinámicas 

di rece iones), 

(registros de 

pasos de tiempo 

-Historias en el tiempo. Para elementos y nudos especiflcos. 

-Especlf'lcaclón de elementos. Según Jos tipos que se explican en 

el punto siguiente. 

5.2.2 CRITERIOS DE FLUENCIA Y TIPOS DE ELEHENTOS. 

La estructura puede tener varios tipos de elementos con dlf'erentes patrones 

de comportamiento y caracteristlcas de rluencla. Los tipos de elementos que 

incorpora el programa son: 

1) Armadura. 

2) Viga-columna. 

3) Viga. 

4) Panel de cortante. 

5) Conexión seml-rigida. 

Las armaduras sólo transmitirán cargas axiales y se les podrá espec!f'lcar 

dos modos de comportamiento lnelást!co: a) Fluencia en tensión y 

compresión, y b) Fluencia en tensión pero comportamiento elástico en 

.compresión. 

Las columnas se pueden modelar con el elemento viga-columna definiendo un 

diagrama de interacción trilineal que debe representar en forma precisa la 

porción del diagrama real donde pueda ser que ocurra Ja f'luenc!a. SI 

durante el análisis dinámico, se calcula una combinación carga-momento 

(P,M) que se encuentre sobre o ruera del diagrama, se introduce una 

articulación plástica en esa sección para el próximo paso de integración. 
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En el elemento 

elastoplástica. 

viga-columna, 

La rigidez del 

la ley de histéresis que 

elemento se torna corno la 

componentes paralelos, uno elástico y otro inelástlco. 

se sigue 

suma de 

es 

dos 

Las vigas, miembros en que las cargas axiales son pequefias y por lo tanto 

despreciables, se pueden modelar con el elemento tipo 5 ó 6; el elemento 

tipo 5 considera comportamiento elastoplástlco perfecto, y el tipo 6 

permite la Inclusión del fenómeno de degradación de rigidez a través del 

modelo histerético de Takeda (flg. 5.1). La fluencia, que se concentra como 

articulaciones plásticas en los extremos, 

sólamente el valor de los momentos M/•l y 

deben ser iguales. 

se controla especificando 

My<-> que no necesariamente 

El programa toma en cuenta el endurecimiento por deformación y la 

degradación de rigidez por flexión suponiendo que el elemento consiste de 

una viga elástica lineal con resortes rotacionales no lineales en los 

extremos (fig.5.2). 

Los elementos panel pueden usarse para modelar muros tipo diafragma, los 

cuales sólo tendrán deformaciones por cortante. La conexión semi-rígida se 

puede usar para representar zonas ·deformables en conexiones viga-columna 

para estructuras de acero. 

5.2.3 PARAHETROS ADICIONALES EN EL DRAIN-2D. 

Algunos parámetros que el programa permite manipular al definir el modelo 

son: 

a)Rigidez del elemento. Se podrán considerar elementos de sección 

transversal variable especificando coeficientes de rigidez a flexión 

apropiados, los cuales podrán también incluir efectos de deformaciones 

por cortante. 

b)lnercia de los elementos. En los modelos dinámicos conviene en ocaciones 

tomar en cuenta los efectos de agrietamiento modificando la inercia de 

los miembros estructurales, principalmente en trabes. 

c)Dlmensiones de los nudos. El programa permite modelar las dimensiones 

finitas de los nudos viga-columna; con ello se trata de tomar en cuenta 

que las articulaciones plásticas no se forman en el centrolde teórico de 
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la Junta, sino cerca de las caras de ésta; para lo cual se declaran 

conectores muy rigidos y resistentes entre los nudos y los extremos del 

elemento. 

d)Efectos de segundo orden (P-A). El programa los toma en cuenta en forma 

aproximada incluyendo la llamada matriz de rigidez geométrica en la 

formulación de la rigidez de los elementos estructurales. Asi, utiliza 

dicha matriz con el valor de la carga axial producida por las cargas 

gravilacionales; se ha visto que los resultados tienen buena precisión 

para lomar en cuenta el efecto P-A. 

e)Definlclón del amortiguamiento. El programa define la matriz de 

amortiguamiento a través de las matrices de masa y de rigidez en la forma 

bien conocida: [C] = a
0

(m] + a
1
(kl. donde a

0 
y a

1 
son constantes que se 

hacen depender de los principales modos de vibración de la estructura. 

f)Paso de integración. Se recomienda · que el valor de At sea lo 

suficientemente pequefio para que describa con precisión la historia 

tiempo-aceleración usada como excitación. 

5.3 DEHANDAS DE COHPOKfAH/Efo{[O INELASTICO. 

En el disefio de una estructura cuyo comportamiento ante el sismo de dlsefio 

es lnelásllco, el problema de dlsefio ya no puede estrictamente plantearse 

solo como uno de acciones contra resistencias. Esto se debe a que al 

utilizar reducciones en las fuerzas elásticas espectrales se acepta que el 

comportamiento será lnelástico; es decir, en algunas secciones criticas se 

alcanzará la resistencia y ocurrirán rotaciones plásticas ( 6p ) • En el 

problema de disefio aparece entonces una nueva dimensión: la cuestión de 

demandas inelástlcas contra capacidades de rotación. 

Las primeras se obtienen de análisis dinámicos lnelástlcos al observar las 

demandas inducidas por el sismo. Ahora bien, en forma rigurosa, no existe 

una capacidad de rotación plástica, lo que existe es un comportamiento 

hlsterético complejo que involucra un deterioro en la rigidez y en la 

resistencia de la sección. En la actual !dad, los modelos se l lmi tan a 

descripciones mas o menos simpl islas del comportamiento histerétlco y no 

son capaces de tomar en cuenta el deterioro de resistencia. 

Estudios recientes han indicado que comparando dos dlsefios realizados con 
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el mismo factor Q, las demandas !nelástlcas dependen de la rigidez !niela! 

de la estructura y aumentan a medida que ésta última disminuye. Por lo 

tanto, una estructura d!sefiada con un valor cualquiera de Q, tendrá 

demandas !nelástlcas locales ( µL ) que seré.n cada vez mayores mientras 

mayor sea la flex!b!lldad !n!c!al de la estructura elé.st!ca. 

La demanda de ductilidad se relaciona con medidas de desplazamiento, 

rotaciones o curvaturas de articulación, y con el esfuerzo total del 

material. Los desplazamientos proveen de una medida adecuada de ductilidad, 

que es la relación del máximo desplazamiento al desplazamiento en la 

fluencia. 

Asimismo, en concreto reforzado, la curvatura de la estructura es una 

medida de demandas de ductilidad y podria expresarse como una relación de 

ductil!dad obtenida de la curvatura máxima entre la de fluencia. En los 

ané.l!s!s inelé.sticos, las deformaciones plásticas se obtienen como 

rotaciones de articulación en zonas puntuales; de aqui que se tenga que 

relacionar estas rotaciones de articulación plástica a curvaturas para 

obtener medidas de la demanda y de ese modo simular que el comportamiento 

inelástico no se presentó en un punto (sección transversal) sino de forma 

gradual en una cierta zona de la longitud de la viga 

De lo anterior, se hace necesario obtener un parámetro que represente las 

rotaciones plásticas obtenidas de un análisis inelástico paso a paso y que 

sea también una medida de las demandas inelástlcas locales de la 

estructura. A dicho parámetro se le ha denominado demanda de ductilidad 

local µL. Su evaluación se hace con la expresión siguiente: 

donde: 

µL = ( ~P + ~y ) / ~y 

~Y = HP/EI curvatura de fluencia. 

~P = ep/LP curvatura plástica. 

(5. 1) 

ep = Rotación plástica obtenida del ané.l!sis inelástlco 

paso 

HP = 
E 

I = 

a paso. 

Resistencia a la fluencia de la viga. 

Módulo de Young ó de elasticidad. 

Momento de inercia. 

LP Longitud equivalente de la articulación 

a cada lado de la sección critica. 
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VI. ANALISIS SISMICO ESTATICO INELASTICO. 

6.1 CONSIDERACIONES GENERALES. 

Los anállsls sismlcos de este tipo, se han utl llzado para determinar la 

carga de colapso que la estructura presenta al formarse el mecanl smo de 

colapso, lo cual es extremadamente laborioso si se quisiera realizar 

manualmente. Por ello se recurre al uso de programas de cómputo, aunque en 

este caso los tiempos de máquina que se requieren tampoco son 

despreciables. 

Los análisis estáticos no lineales hasta el colapso, se efectúan sobre 

modelos bidimensionales representativos de los principales sistemas 

resistentes a cargas laterales de cada dirección. El anál !sis se realiza 

para una distribución de cargas laterales cualquiera; pudiendo ser las 

fuerzas sismlcas, las que se obtienen del método estático común; o bien, 

como se procedió en este trabajo, partiendo de una configuración de fuerzas 

tales que fueran proporcionales a las derivadas de un análisis dinámico 

modal con técnicas de espectro de respuesta. 

Con la aplicación del método estático inelástlco, es posible obtener la 

historia de formación de articulaciones plásticas del marco en cuestión, y 

simultáneamente la respuesta estructural respecto a desplazamientos y 

elementos mecánicos cada vez que tenga lugar un nuevo evento (formación de 

una nueva articulación plástica) por un incremento del patrón de carga 

sismica adoptado Inicialmente. 

De esta manera, será posible conocer la redistribución de fuerzas y 

momentos en el marco sujeto a anállsis; asi como su progresivo deterioro 

ante la fluencia de sus elementos expresada como rotaciones de articulación 

en sus extremos hasta que se forme un mecanismo. En última instancia se 

podrá conocer la capacidad de carga y deformación del sistema estructural 

llevado al colapso. 

Los resultados del análisis también pueden usarse para el diseño de 

estructuras ya que pueden considerarse como una cota superior de capacidad 

ante carga lateral a la vez que toma en cuenta el comportamiento inelástlco 

de sus miembros. 

Dada la Importancia de la ductilidad en el diseño sismlco de estructuras, 
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por la necesidad de disipar energia mediante deformaciones lnelástlcas, se 

ha propuesto (ref. 12) hacer una evaluación aproximada de la demanda de 

ductilidad de curvatura de marcos de varios niveles en base a los 

mecanismos de colapso estático. 

Los programas de cómputo actuales que resuelven el problema de análisis 

sismlco no lineal del tipo estático, son variados, entre los más conocidos 

tenemos al ULARC y DRAIN-2DX. A continuación se describe el primero de 

ellos, ya que fue el utilizado en este trabajo. 

6.2 PROGRAHA DE COHPUTO ULARC. 

ULARC realiza el análisis de carga de colapso elastoplástlco de marcos 

planos de acero y concreto sujetos a cargas estáticas. Los resultados del 

programa (desplazamientos nodales, fuerzas en los miembros, reacciones, 

rotaciones de articulación plástica y factor de carga aplicado), se 

imprimen después de cada ciclo de carga; entendiendo por ciclo cada vez que 

un Incremento de carga se aplica para formar una nueva articulación, 

rebasar un factor de carga especificado o un desplazamiento limite. 

6.2. 1 IDEALIZACION DE LA ESTRUCTURA. 

El marco se define por una serie de nudos conectados por miembros o 

elementos que poseen rigidez axial y a flexión. El soporte de los nudos se 

asume como restringido por resortes elásticos. Los miembros de rigidez no 

uniforme se pueden considerar especificando factores apropiados de rigidez 

en los extremos. 

La fluencia se toma en cuenta por la formación de articulaciones plásticas 

localizadas en los extremos de los miembros cuando el momento flexlonante 

rebasa su valor de fluencia; para lo cual se supone que la relación 

momento-curvatura es elastoplástlca. 

Para cada miembro se propone un modelo de dos componentes en paralelo. Uno 

completamente elástico y el otro elastoplástlco perfecto (ver flg. 6.1). 

Algunas características adicionales del programa son que desprecia los 

efectos P-6, asi como la degradación de resistencia y rigidez de los 

miembros, y supone que el material es Infinitamente dúctil. 
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El efecto de endurecimiento por deformación del material podrá introducirse 

usando el elemento elástico paralelo en el modelo de dos componentes (fig. 

6. ll. La carga uniformemente distribuida se idealiza como una serle de 

juntas o nudos cargados a intervalos iguales. El intervalo puede reducirse 

para mayor aproximación, y se pueden incluir los efectos de las zonas 

finitas en los nudos. 

· 6.2.2 HETODO DE ANALISIS NO LINEAL 

La relación carga-desplazamiento para la estructura idealizada, es 

seccionada en partes lineales entre eventos (cada evento corresponde a la 

formación de una nueva articulación). La estructura comienza en un estado 

inicial descargado; se apl lea un Incremento de carga y se real iza el 

análisis por el método de las rigideces. Se determina entonces, la porción 

requerida del Incremento de carga para producir un nuevo evento; ahora los 

resul lados son escalados linealmente de tal suerte que el estado de la 

estructura corresponda a la ocurrencia del evento. 

Se sabe que la redistribución de momentos ocurre en la estructura debido a 

la reducción de rigidez de un miembro cuando el momento flexionante en 

alguna sección crítica, rebasa el momento de fluencia de la sección. Esto 

se modela en el método con un cambio en la rigidez del miembro que fluye, 

modificándose así, la rigidez de la estructura cada vez que se forma una 

articulación plástica. Se aplica nuevamente otro incremento de carga y se 

repite el proceso de análisis. 

El programa detecta el colapso cuando los desplazamientos en algún nudo del 

marco excedan cierto valor predeterminado. Si en la estructura se formara 

un mecanismo, la matriz de rigideces será singular y el programa también lo 

indicará. 

6.2.3 APLICACIONES. 

Los resul lados del anál !sis pueden usarse para el diseño de estructuras 

aprovechando que el programa acepta varias condiciones de carga tales como 

gravltacionales y laterales. 

Podrá por ejemplo mantenerse fija la carga gravi tacional, mientras la 

lateral se incrementa hasta la ocurrencia del colapso. 
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Una aplicación al dlseflo por cargas últimas es que una vez conocidos los 

resul lados para cada ciclo de carga, podrá graf!carse la historia del 

cortante basal contra los desplazamientos. De aqu1 puede conocerse el 

desplazamiento máximo en condiciones de trabajo. Esto es un buen indicador 

del comportamiento de la estructura en condiciones de servicio. 

Por otra parte, el diseño slsmlco sugiere que debe asegurarse que la 

capacidad dúctil exceda a la demanda de ductilidad de la estructura. Como 

el programa supone que el material es Infinitamente dúctil, no se detiene 

cuando las rotaciones plásticas exceden la capacidad de rotación de la 

sección, pero si lo Indica. En el disefio, podrá entonces, cambiarse la 

sección y repetirse el análisis hasta lograr que la rotación lnelástlca no 

exceda a la capacidad de rotación disponible. 
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VII. COMPARACIONES DE LAS RESPUESTAS ANALITICAS Y DEL 
COMPORTAMIENTO OBSERVADO 

7. 1 EDIFICIO STC, DIRECCION LONGITUDINAL. 

Para modelar adecuadamente la estructura y obtener as! sus respuestas para 

los distintos anáÜsis sismlcos efectuados, fué necesario apoyarse en los 

planos estructurales, en las especificaciones de los reglamentos usados 

(RDF-66, NEDF-85 y RDF-87) y en los prlnclplos y criterios actuales de 

disefio sismlco. 

7.1. 1 ANALISIS ELASTICOS. 

Pr_imeramente se real lz6 un ané.l isis dinámico trldimenslonal considerando la 

estructura empotrada en el nivel de calle; dicho análisis es del tipo modal 

con técnicas de espectro de respuesta. Simultáneamente se hizo un análisis 

estático para fines comparativos. 

Para el caso de las NEDF-85 se utilizó un factor de reducción por 

ductilidad Q = 2; en el caso del RDF-66 los espectros de disefio incluyen 

implicitamente las reducciones de_ este tipo, dependiendo del sistema 

estructural. En seguida se describen 

análisis ya mencionados. 

7.1.ta PERIODOS DE VIBRACION. 

las respuestas obtenidas de los 

De la medición en campo de los periodos de vibración se obtuvo que en la 

dlrección longitudinal (dirección con marcos) el periodo natural fué de 2.1 

seg. El periodo tan largo en esta dirección refleja la gran flexibilidad 

del sistema de marcos y la pérdida de rigidez lateral debida al dafio. La 

tabla 7.1 presenta los valores de los periodos obtenidos anal1 tlcamente 

para las condiciones de apoyo mostradas (empotramiento en P. B., 

empotramiento en cimentación y modelando la lnteracclón suelo-estructura). 

El periodo fundamental medido también se muestra para fines comparativos. 

El periodo calculado por un análisis dinámico tridimensional de la 

estructura original considerada em¡iotrada en su base es de 1.67 seg. Al 
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tomar en cuenta el efecto de Ja Interacción, el periodo se Incrementa a 

l. 84 seg. 

La diferencia del 14 por ciento en el periodo medido y calculado para esta 

dirección se atribuye al daño estructural que tiende a reducir Ja rigidez 

lateral del edificio después del sismo. Por último es evidente que esta 

dirección presenta periodos grandes ya desde el proyecto original, con 

relación periodo a número de niveles un poco mayor de O. 15; a ralz del daño 

el valor aumenta a 0.21, Jo que Indica una alta flexibilidad. 

7.1.lb DEFORHAGIONES ANGULARES DE ENTREPISO (r
1
). 

El criterio de comparación para las deformaciones angulares es el 

slgulente: para el RDF-66 se llene una rP= 0.002, mientras que la 

deformación angular permlslble para las NEDF-85 es de O. 008; Ja f'lgura 

7. l(a) muestra los valores de las deformaciones angulares del eje 3, 

representativo de esta dlrecclón. 

Para fines de comparación se Incluyen en la misma gráf'lca los resultados 

para las dos condiciones de apoyo:" empotramiento en PB e incluyendo el 

efecto de la interacción suelo-estructura. Los resultados según el RDF-66 

lndlcan que los desplazamientos en esta dirección (dirección da.fiada) 

exceden ligeramente los admisibles; con la interacción suelo-estructura la 

máxima excedencia es del 25 por ciento. 

Respecto a las NEDF-85 los resultados muestran valores de hasta 1. 6 veces 

arriba de lo permisible en los primeros entrepisos, coincidiendo con los 

niveles mas dañados en vigas. Tomando en cuenta el efecto de la 

Interacción, se exceden los valores permisibles hasta en un 80 por ciento, 

de aqui la Importancia de considerarlo. 

7.1. lc GOKI'ANfES DE ENTREPISO (V1). 

La figura 7.2(a) muestra cómo se distribuyen las fuerzas cortantes de 

entrepiso en el marco del eje 3 al ut! ! !zar el RDF-76 y las NEDF-85 para 

los casos de apoyo ya mencionados; esto es, empotramiento en P. B. y al 

incluir el modelo de la Interacción suelo-estructura . 

En esta dirección se observa que el efecto de la interacción no es 
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significativo ya que los cortantes que se Inducen por tal efecto son, para 

fines prácticos, Iguales a los que se obtendrlan suponiendo base empotrada 

en P.B. 

El cortante dinámico basal (Vb) resulta poco mayor al 70 por ciento del 

valor obtenido estáticamente para todos los modelos estudiados. El patrón 

de variación del cortante de entrepiso con respecto a la altura para este 

eje es aproximadamente de un primer modo de vibración. 

7. 1.2 ANALISIS JNELASTICOS ESTATJCO Y DINAHJCO. 

Tienen como objetl vo estimar la respuesta lnelástlca "real" de la dirección 

dañada y no de Inferirla en base a resultados elásticos obtenidos de los 

análisis dinámicos modales ya hechos; por tal motivo se modeló el eje 3 y 

se le excitó con la fase Importante del acelerograma SCT-EW, representativo 

del sismo del 19 de septiembre de 1985. El peso asignado a dicho eje 

corresponde al necesario para que sus respuestas en éuanto a 

desplazamientos obtenidos de un análisis modal y caracteristlcas elásticas 

como son los tres primeros periodos de vibración sean slmllares a la 

estructura global tridimensional. 

En la figura 7.3 se muestra el eje 3 y los extremos de elementos de Interés 

donde se revisó el comportamiento lnelástlco desarrollado cuando se excitó 

el marco en la historia del tiempo con el Intervalo 30-80 seg del registro 

del sismo. 

Para el análisis dinámico paso a paso se utlllzó el programa de cómputo 

DRAIN-20 considerando 2 tipos de comportamiento: (a) Elástico, y (b) 

Inelástlco tipo E2E5 (las resistencias de vigas y columnas permiten que se 

puedan desarrollar rotaciones plásticas). 

Los análisis toman en cuenta el efecto de cargas gravltaclonales, y en el 

modelo E2E5 la Interacción carga axial-momento 1lexionante. No se Incluyen 

1actores de reducción de resistencia ni factores de carga; se toma en 

cuenta los efectos de nudo en la rigidez lateral, un porcentaje de 

amortiguamiento critico del 5X y se hacen los análisis con y sin el efecto 

P-l!.. 

Por último se realizó un análisis estático no lineal para una distribución 

de cargas laterales proporcional a la obtenida de un análisis modal 
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espectral. Se analizó el mismo eje 3 por medio del programa de cómputo 

ULARC. Las resistencias de los elementos proporcionadas tanto al DRAIN-2D 

como al ULARC se determinaron con los armados disponibles. 

7. 1.2a RESULTADOS DE LOS ANALISIS lNELASTICOS. 

Los resultados de los análisis dinámicos paso a paso muestran en la flg 7.4 

las historias de desplazamientos en el último nivel del eje 3 tanto en 

términos de respuesta elásllca como inelástlca. Para poder apreciar la 

di rerencia en respuestas al considerar la interacción suelo-estructura 

considerando comportamiento lnelástlco en la figura 7.5 se muestra que el 

Incremento de desplazamientos por este efecto es notorio. 

Ante la presencia de deformaciones inelástlcas, se observa que la magnitud 

de desplazamientos t lende a disminuir, as! como un 1 igero defasamlento de 

la ocurrencia de los picos con respecto al comportamiento elástico, debido 

al probable "ablandamiento" que experimenta la estructura al entrar al 

rango post-elástico. 

En la figura 7.6 se aprecian los resultados obtenidos con análisis dinámico 

modal y paso a paso, haciendo varias consideraciones. De esta figura se 

hacen las siguientes observaciones: 

a) Los desplazamientos totales calculados con análisis modal y amplificados 

por el factor Q, dan una buena estimación de los máximos obtenidos con el 

análisis dinámico no lineal, sobre todo en los niveles superiores. 

b) Los efectos P-A son poco significativos. 

c) Los desplazamientos del comportamiento E2E5 

valores permisibles propuestos por el reglamento, 

superan por mucho los 

lo cual indica que la 

estructura en la dirección longitudinal resultó francamente flexible ante 

este tipo de excitación. 

Se obtuvo también la historia en el tiempo del coeficiente sísmico Inducido 

para el eje 3 bajo el efecto de la Interacción suelo-estructura para 

comportamiento elástico e lnelástico. Nótese en la figura 7. 7 la marcada 

diferencia entre ambas historias; para el caso lnelástlco el coeficiente 

sismlco toma valores muy pequef\os respecto de los que se obtienen del 

análisis elást leo. Para tener una· idea, la relación entre coeficientes 

máximos es del órden de 4. En esta gráfica se refleja también el hecho de 

que al tomar en cuenta el comportamiento lnelástico, se recomienda diseñar 
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con fuerzas sismlcas menores. 

A nivel local, la figura 7.B(a) y (b) muestra las historias M-N y V del 

extremo inferior de la columna 1 mostrada en el eje 3. El número de veces 

que se alcanza la fluencia es importante; las cargas axiales inducidas 

nunca llegan a ser de tensión, pero fluctúan dentro del intervalo de 200 a 

500 ton de manera casi constante. 

Las rotaciones plásticas máximas llegan a valores cercanos a O. 015 rad y 

sólo se presentan en los extremos inferiores de las columnas de P.B. 

Asociando estos resultados con los daf\os observados, en que sólo habla 

indicios de articulaciones plásticas en la base de las columnas, el modelo 

analltlco parece sobrevaluar el comportamiento lnelástlco real 

desarro 11 ado. 

La ayuda del suficiente confinamiento de que se dlsponia debió ser de gran 

importancia para mantener la capacidad de rotación, ante cargas axiales 

mayores o Iguales que las que producen condiciones balanceadas. 

En cuanto a cortantes actuantes, no se excede la resistencia disponible VR, 

hecho que concuerda bastante bien con lo observado en que no se tuvieron 

grietas diagonales a nivel de columnas del primer piso. 

En Ja flg 7.9(a) y (b) se presentan los resultados del extremo inferior de 

la columna 2 en el nivel 5 (localizarla en el eje 3, fig. 7.3). En esta 

columna el nivel de daf\os observados muestra grietas diagonales indicando 

que la resistencia al cortante no fue suficiente. 

Los análisis Indican que ante combinaciones de cargas M-N con respecto al 

diagrama de disef'i.o, no hubo comportamiento lnelástlco, pero bajo cargas 

cortantes y considerando el comportamiento E2E5 la resistencia fue 

alcanzada en varios ciclos. En esta columna hay bastante concordancia entre 

lo observado y lo calculado. 

En la figura 7. lO(a) se muestran resultados del extremo izquierdo de la 

viga 1 en el primer nivel, donde las demandas de ductllldad local se 

calcularon con la expresión 

capitulo 5 de este trabajo. 

según lo descrito en el 

El programa obtiene resultados a nivel de articulaciones plásticas 
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puntuales en los extremos de los elementos estructurales, sin embargo en la 

realidad no ocurre as!. si.no en forma gradual en una dimensión finita del 

elemento, por lo que se supuso una cierta longitud efectiva de articulación 

plástica, tomándola como medio peralte (según ref.12). 

As!., cuando lp=O. 5d, se observa de la figura 7. 10 que hay cerca de 15 

ciclos de excursiones lnelásticas llegando a una curvatura máxima de 20 

veces el valor de fluencia. Soportar los niveles de µL relativamente 

grandes, implica haber tenido suficiente confinamiento en los extremos para 

poder mantener la capacidad de rotación en niveles aceptables durante la 

fase intensa del sismo Inducido. 

Respecto al comportamiento de la viga ante fuerzas cortantes actuantes, la 

figura 7. lO(b) da una idea de que el modo de falla que gobernó fué 

precisamente el de flexión, como se deduce de los dafios observados. También 

cabe mecionar el buen confinamiento de que se dlsponla con el refuerzo 

transversal existente. 

Para tratar de entender cómo se distribuyó globalmente el comportamiento 

lnelástlco, se presenta la figura 7.ll(a) que indica la secuencia de 

aparición de las articulaciones plásticas a lo largo de la historia del 

tiempo. 

Puede observarse que las bases de columnas del primer nivel presentan 

articulaciones plásticas y que la distribución de la fluencia en vigas 

resulta casi generalizada comenzando en niveles Intermedios y propagándose 

a los más bajos, lo cual es Indicativo que estuvo a punto de formarse un 

mecanismo de viga. Una representación esquemática del dafio observado en el 

mismo marco Indica buena correlación con el comportamiento predicho (flg 

7.ll(b)). 

Los resultados del análisis inelástlco considerando la Interacción muestran 

esencialmente el mismo patrón de articulaciones plásticas, as!. como 

demandas de ductilidad similares. 

En las grá.Flcas de las figuras 7.12 y 7.13 se puede apreciar cómo se 

distribuyen las demandas máximas de ductilidad con respecto a la altura en 

cada nivel del eje 3 tanto para vigas como columnas. Para fines 

comparativos se incluye el caso en que se considera el efecto de 

interacción suelo-estructura. 
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Para el caso de vigas, las demandas de ductilidad tienden a Incrementarse 

para los niveles mas bajos al considerar ambos tipos de apoyo; coincidiendo 

de esta manera que se tenga la máxima demanda de ductilidad en el primer 

nivel del ediriclo, que es precisamente donde se tuvieron daños Importantes 

por erecto de las articulaciones plásticas desarrolladas. 

En lo que corresponde a columnas, las demandas máximas de ductlllqad para 

el caso de base empotrada se presentan en P. B. y en el 4o entrepiso a 

partir del nivel de calle; cuando se considera la rlexlbllldad de Ja base, 

las demandas máximas de ductilidad solo se presentan en Jos extremos 

lnf"eriores de las columnas de P. B. coincidiendo nuevamente, que es donde 

resultaron mas dañadas las columnas. 

De estos resul tactos puede concl ulrse que las demandas de ductilidad asi 

obtenidas son un buen indicador de Jos entrepisos mas vulnerables, bien sea 

para vigas o columnas ya que hay una notable concordancia respecto a Ja 

ubicación de daños observados. 

De la rigura 7.14, que corresponde al eje 3, puede compararse a nivel 

global tanto de vigas como de columnas la relación entre la ruerza cortante 

actuante obtenida del análisis lnelástlco paso a paso contra el resistente 

de cada elemento para los casos de base empotrada y considerando la 

interacción suelo-estructura. 

Es interesante observar que sólo en el caso de interacción hay una zona en 

la que la relación Va / Vr para columnas es mayor que la unidad. Una 

conclusión al respecto es que el no considerar la Interacción puede causar 

que se sub-estime Ja ruerza cortante actuante en las columnas, al menos 

para esta estructura. 

Por último en la rlgura 7.15 se muestran los resultados obtenidos del 

análisis estático no lineal para el eje 3 de la dirección longitudinal. 5e 

presentan también en esta rigura los resultados correspondientes al eje A 

de la dirección transversal. 

Las gráf'icas son para las tres condiciones de apoyo: 

1.-Empotramiento en P.B. 

2.-Empotramiento en Cimentación. 

3.-Considerando la Interacción suelo-estructura. 

47 



El eje 3 muestra una clara reducción en cuanto a capacidad lateral después 

de la primer fluencia respecto a lo observado en el eje A, Indicando con 

ello, la marcada diferencia en respuesta con diferente sistema estructural. 

Se observa también Ja gran ductilidad desarrollada por dicho marco (eje 3), 

Jo que resulta congruente con el comportamiento observado en esta 

d!recc!ón. 

7.1.3 COHPARACION DE RESPUESTAS ELASTICAS E INELASTICAS. 

En las figuras 7.16, 7.17 y 7.18 se muestran las respuestas del eje 3 

correspondientes a desplazamientos máximos, cortantes de entrepiso y 

momentos de volteo, respectivamente. 

Cada respuesta considera los s!gu!entes tipos de anál!s!s: 

a)Anál!s!s estático. 

b)D!námlco modal espectral. 

c)Paso a paso elástico. 

d)Paso a paso lnelástlco. 

A su vez, cada tipo de análisis se realizó con y sin la Influencia de la 

Interacción suelo-estructura para poder comparar las respuestas 

correspondientes. Algunas conclusiones que se derivan de los resultados 

presentados en las gráf"!cas son: 

• DESPLAZAHIE/ITI'OS HAXIHOS. 

Todas las curvas de desplazamiento que toman en cuenta la lnteracc!ón 

Indican que el edificio presenta cierta flex!bl l!dad desde el nivel de 

cimentación; esto es, que el movimiento de la base, posiblemente contribuyó 

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

El análisis estático genera desplazamientos mayores que los obtenidos del 

anál is! s modal y de 1 paso a paso 

apoyo, de aqui que con f"lnes de 

ine!ást leo para ambas condiciones 

diseño, Ja elección de este tipo 

análisis resultarla en una decisión conservadora. 

• COl?TANTES DE ENTREPISO Y HOHENTOS DE VOLTEO. 
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Los cortantes de entrepiso obtenidos al modelar este eje con el efecto de 

Interacción, resultan en todos los anál !sis real Izados, mayores que los 

obtenidos cuando no se considera este efecto, acenluándose este hecho en 

los niveles Inferiores. Dado que el momento de volteo depende directamente 

del cortante de entrepiso, puede observarse en la figura 7.18 un 

comportamiento análogo; es decir, tiene lugar un Incremento de momento de 

volteo por este efecto en todos los análisis realizados. 

Puede apreciarse también que el cortante basal que se obtiene de un 

análisis dinámico modal es igual al 71Y. del cortante estático cuando ambos 

análisis consideran la Interacción. Haciendo la misma comparación, pero 

ahora suponiendo la base empotrada, se obtiene que el cortante dinámico en 

la base es Igual a 0.82 del estático. 

Estos resultados tienen importancia si consideramos que los cri ter los de 

diseño slsmlco que especlf !ca el Reglamento, piden una revisión por 

cortante basal, donde se indica que sl con el método de análisis dinámico 

se encuentra que el cortante basal Vo es menor que 0.8Vo estático, se 

incrementarán las fuerzas de d!sefio y desplazamientos laterales en una 

proporción tal que Vo Iguale este valor. De lo anterior puede concluirse 

que tomar en cuenta la interacción en este caso, llevarla a realizar un 

disefio slsmlco más conservador, según los resultados obtenidos y la norma 

mencionada. 

Sobre el análisis paso a paso !nelást ico, que puede considerarse como el 

método mas realista, se concluye que las respuestas a nivel de cortantes de 

entrepiso y momentos de volteo son muy similares a las obtenidas en el 

análisis modal espectral; si acaso son un poco menores (en el caso extremo 

hay una diferencia del 8 por ciento). De lo anterior se puede afirmar que 

el uso del método de análisis dinámico modal espectral proporciona valores 

de diseño ó de respuesta tan vál Idos como los que se obtendrian de un 

refinado análisis paso a paso, con la desventaja del alto tiempo de máquina 

y costo que requiere para su uso este último. 

7.2 EDIFICIO STC, DIRECCION TRANSVERSAL. 

Para modelar la dirección transversal del edificio STC, se alinearon todos 

los marcos de esta dirección en un solo plano (modelo bidimensional), ver 

figura 7. 19. La final !dad de esto era poder apreciar simultáneamente en 
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todos los marcos transversales como se dlstrlbuia la respuesta del 

edlf'lclo bajo la acción sismlca y observar, por ejemplo, la secuencia en 

que cada elemento podria haber Incurrido en comportamiento lnelástlco. Al 

anal!zar dicho modelo, conslderando las resistencias disponibles tanto en 

vigas, columnas y muros, bajo el registro SCT-EW, no se llegó a detectar 

comportamiento lnelástlco. 

Ante la ausencia de f'luenclas en los elementos, debido a las 

caracterlstlcas propias de esta dlreclón como son una alta resistencia y 

rigidez proporcionadas por muros, y a la posible colaboración de la losa de 

piso en la resistencia de las vigas de acoplamiento, en lo que sigue solo 

se consideran los resultados del anál isls paso a paso elástico de esta 

dirección. 

Las respuestas de Interés que a continuación se presentan se ref'!eren a 

resultados de análisis paso a paso elástico, estático común, dinámico modal 

y estático lnelástlco. Se presenta también la determinación de coef'icientes 

slsmlcos resistentes para algunos elementos; todo esto, tratando 

f'undamentalmente de explicar con bases teóricas y analltlcas el porqué de 

la ausencia de dafios es esta dirección como podrá apreciarse en los puntos 

siguientes. 

7.2.1 ANALISIS ELASTICOS. 

7.2. la PERIODOS DE VIBRACION. 

Se obtuvieron los periodos de vibración del edif'lclo considerando dos tipos 

de análisis: un primer análisis consiste en modelar la estructura con sus 

marcos transversales alineados en un solo plano (bidimensional); el segundo 

tipo de análisis se realiza con la estructura tridimensional utilizando 

para ello el programa de cómputo SuPER-ETABS. 

A su vez cada análisis contempla 3 condiciones de apoyo (ver tabla 7.2). En 

la misma tabla aparece el periodo mecjldo que f'ué de 1. 3 seg. El periodo 

analitlco obtenido con base empotrada es de 1.01 seg. y al considerar la 

Interacción su valor se incrementa a 1.31 seg. Es notorio que en esta 

dirección, donde la relación de esbeltez del edificio es mayor, la rotación 

de la base Incrementa notablemente el movimiento lateral, ampl lf'icando de 

este modo el periodo en un 30 por ciento. 
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7.2.lb DEFORHACIONES ANGULARES DE ENTREPISO (7
1
). 

Se sigue en este caso el mismo criterio de comparación respecto a las 

deformaciones permisibles. La figura 7. l(b) indica las deformaciones 

angulares del eje E, representativo de esta dirección. La gráfica que 

corresponde al código de 1966, muestra que los desplazamientos son muy 

pequel'ios para cualquier condición de apoyo. Respecto a las NEDF-85 se puede 

decir que la dirección transversal presenta deformaciones del orden de la 

mitad del valor permisible cuando no se considera la Interacción, y del 

orden de hasta 0.757 al Incluirla, lo que es Indicativo del comportamiento 
p 

observado en lo que se refiere a ausencia de dafios. 

De las observaciones apuntadas en este Inciso y en 7. 1. l(b) se reafirma que 

la dirección mas flexible si coincide con la dirección más da.fiada. 

7.2.lc COirrANTES DE ENTREPISO (V1). 

La figura 7.2(b) Indica la distribución de fuerzas cortantes de entrepiso 

utilizando los códigos ya sel'ialados. Para esta dirección, donde tenemos 

muros de cortante, éstos toman prácticamente todas las fuerzas: el efecto 

de interacción se observa como una ligera amplificación de los cortantes de 

entrepiso, que tiende a ser más notoria en los primeros niveles. 

Por último, la relación del cortante ba.Sal dinámico al valor obtenido 

estáticamente es un poco menor a 0.7; de manera similar al eje 3, el patrón 

de variación. de cortante respecto a la altura parece corresponder con un 

primer modo de vibrar. 

7.2.ld DESPLAZAHIENTOS HORIZONTALES HAXIHOS. 

Con base en un análisis dinámico modal espectral se obtuvieron los 

desplazamientos máximos en la dirección transversal; la respuesta se obtuvo 

tanto para el modelo de marcos alineados como para el edificio 

tridimensional. Para fines comparativos se muestra en la figura 7.20 los 

resultados para el caso en que se toma en cuenta la influencia de la 

Interacción suelo-estructura y para los casos de base empotrada a nivel de 

cimentación y planta baja. 
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Es evidente el efecto de la Interacción en cuanto al corrimiento o 

defasamlento de las curvas 5 y 6, respecto de las primeras, llegándose a 

exceder el desplazamiento máximo en el último nivel por dicho efecto en un 

70 por ciento. 

Los resultados de un análisis paso a paso elástico muestran resultados muy 

similares a los obtenidos con el análisis modal en cuanto a los Incrementos 

de desplazamientos al considerar Ja flexibilidad de la base (ver figura 

7. 21). 

7.2. le HOHENI'OS DE VOLTEO. 

La dirección transversal del edificio, muestra un comportamiento similar al 

observado en el sentido largo en lo referente a momentos de volteo. Los 

valores de esta respuesta, obtenidos de los anál !sis estático y dinámico 

modal para varias condiciones de apoyo se muestran en la tabla 7.3. De la 

tabla se observa que los momentos de volteo dinámicos fluctúan entre el 60 

y 70Y. de los obtenidos estáticamente. 

La Influencia de la Interacción suelo-estructura es significativa por el 

Incremento de momento de volteo que por tal efecto se Induce en los 

primeros entrepisos. De aqui la Importancia de Incluir el efecto de 

Interacción en los análisis sismlcos; principalmente para la revisión de la 

cimentación y estabilidad del edificio. 

7.2.2 COHPOKT'AHIENTO DE lfUROS DE COKT'ANI'E. 

Con el fin de tratar de explicar la ausencia de daños de los muros con que 

cuenta la dirección transversal, se real izó un anál !sis dinámico modal 

espectral en dicha dirección. El eje de interés es el E y el elemento de 

estudio es el muro de cortante ubicado en el primer entrepiso a partir del 

nivel de calle. 

Para el análisis dinámico se consideraron dos condiciones de apoyo, una 

supone al edifico empotrado a nivel de cimentación y la otra toma en cuenta 

el efecto de la interacción suelo-estructura. 

Se obtuvieron as!, Jos elementos mecánicos para el muro en estudio. Por 

otra parte las resistencias del elemento se evaluaron en base a las 
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cantidades y distribución del refuerzo y caracterlstlcas geométricas del 

muro; estas resistencias se muestran en términos del diagrama de 

Interacción de la figura 7.22. 

Para poder comparar cuant 1tal1 vamente fuerzas y momentos actuantes contra 

resistencias, se Indican en el mismo diagrama Jos puntos que corresponden a 

los resultados del análisis efectuado. De Ja figura 7.22 es evidente que en 

ningún caso se excedió la resistencia en lo que se refiere a 

flexocompreslón, lo cual corrobora las observaciones reales respecto a 

ausencia de dafios en esta dirección. 

7.2.2a COEFICIEWTES SISHICOS RESISTENTES. 

Por último se determinaron los coeficientes slsmlcos resistentes asociados 

a los modos de falla de cortante y flexocompreslón. El objetivo que se 

persigue en la evaluación de estos coeficientes slsmicos es Investigar Ja 

Intensidad del sismo que hubiera sido necesaria para provocar los 

diferentes modos de falla de Ja estructura. 

De manera muy general, el procedimiento que se sigue es el siguiente: se 

calculan las resistencias de dlsefio de los elementos de Interés y se 

comparan con las acciones. Dependiendo de las diferencias, se procede a 

escalar el espectro de dlsefio hacia arriba o hacia abajo, estando presente 

la carga vertical, hasta que las diferencias entre acciones y resistencias 

sean nulas; para esta condición, el valor de la ordenada espectral as! 

obtenido, se denominará coeficiente s!sm!co resistente, y estará asociado 

al modo de falla que se esté revisando. 

El espectro utilizado en los cálculos para la determinación del coeficiente 

s!smlco resistente es el especificado por las NEDF-85. 

En Ja tabla 7. 4 se muestran Jos valores de los coeficientes sísmicos 

resistentes para las condiciones de empotramiento en clmentaclón y con 

lnteraccón suelo-estructura según el RDF-87. 

Nótese que los valores son elevados, lo que expl lea de alguna forma la 

ausencia de dafios en muros ya que puede decirse con base en estos 

resultados, que en ningún momento se indujeron fuerzas slsmlcas capaces de 

producir fallas por cortante o flexocompresión; es decir nunca se 

alcanzaron los coeficientes sísmicos resistentes que aparecen en la tabla 
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por la elevada reserva de resistencia de estos muros, hecho que se confirma 

con el comportamiento real en esta dirección. 

7.2.3 COHPOKTAHIE!VTO DE VIGAS DE ACOPLAHIE!VTO. 

En esta misma dirección se analizó el comportamiento a flexión de las vigas 

de acoplamiento. Se aplicaron dos tipos de análisis; paso a paso elástico y 

dinámico modal, cada uno contemplando los casos de apoyo ya conocidos: 

empotramiento en cimentación y efecto de interacción suelo-estructura. 

Los resultados de interés se refieren a momentos flexionantes. En ambos 

análisis pudo apreciarse que para el modelo que considera el efecto de 

Interacción se obtuvieron momentos :flexionantes que excedian en casi un 20~ 

a los valores obtenidos cuando no se tomó en cuenta la flexibilidad de la 

base. 

Por otro lado se calcularon las resistencias de dichas vigas considerando 

primero su sección como rectangular, e Incluyendo después la participación 

de la losa en su resistencia modificando as! su sección y armado. 

Una conclusión Importante que se deriva de todo lo anterior es que la 

resistencia de las vigas tuvo que haber sido :favorecida por la 

participación de la losa de piso para que dichos elementos pudieran 

comportarse elásticamente ante la sol!ci tac Ión sismica. De otro modo los 

efectos de comportamiento lnelástico se habrian manifestado con algún nivel 

de dafios, en contraposición con el comportamiento observado en el que no se 

tiene evidencia alguna de efectos tales como grietas, aplastamiento de 

concreto, articulaciones plásticas, etc. 

7.2.4 ANAL/SIS INELASflCO. 

En esta dirección se realizó un anál lsis no lineal del tipo estático con 

ayuda del programa de cómputo ULARC. Como ya se habla mencionado, de los 

resultados del programa se obtuvieron las gráficas correspondientes al eje 

A de la figura 7. 15. 

Para dicho eje, la curva Cs-A Indica una reserva significativa de capacidad 

lateral en esta dirección después de que se presenta la primer :fluencia. 

Prueba de ello es que el valor del coeficiente sismico máximo en este eje 
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Cluctúa entre 0.20 y 0.22, dependiendo del caso de apoyo considerado; en 

contraste con el eje 3 en que el valor del coeCiciente sismico máximo es 

sólo de O. 147. 
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7.3 EDIFICIO IZAZAGA. 

Con base en la información obtenida de planos estructurales, en los 

criterios de análisis y diseño, y en las especlflciaciones de los distintos 

reglamentos usados para revisión, se modeló el edlflclo lomando en cuenta 

las siguientes condiciones de apoyo: a)base empotrada ya sea a nivel de 

planta baja o a nivel de cimentación, y b)base flexible considerando Ja 

interacción suelo-estructura según las especificaciones del RDF-87. 

El edificio se sometió a diferentes tipos de análisis como son el estático, 

dinámico modal espectral (tridimensional) y dinámico paso a paso para 

comportamiento elástico e ineláslico. Cuando se utilizó el RDF-66 se 

consideró a la estructura como tipo 1 con un coeficiente slsmlco de O. 06 

para ambas direcciones; para las NEDF-85 se lomó un coeficiente sismico 

reducido de 0.2, al tomar un factor de reducción por ductilidad Q=2. 

Ambos reglamentos (RDF-66 y NEDF-85) permiten para el análisis de cargas 

verticales y laterales usar el método del marco equivalente (ver apéndice 

A-1 al final de este trabajo) siempre que Ja estructura tenga como sistema 

de piso, losa plana aligerada como es el caso del edificio Izazaga. Asi, se 

modeló el edificio por medio de un sistema de marcos planos formados por 

barras de propiedades equivalentes, y conectadas en cada nivel por un 

diafragma rigido en su propio plano. Los resultados obtenidos de los 

análisis sismicos realizados se presentan a continuación. 

7.3.1 RESULTAIXJS DE LOS ANALISIS ELASTICOS. 

7.3. la PERIOIXJS DE VIBRACION. 

Los periodos medidos indican una gran flexibl l idad de la estructura en 

ambas direcciones; con un periodo de 2. 6 seg en la dirección más dañada 

(E-W), y de 2. 5 seg en la dirección longitudinal (N-S). Estos valores 

distan mucho del criterio emplrico de un décimo del número de niveles para 

estimar el periodo. En la tabla 7.5 se presentan los perlados de los 

primeros tres modos de vibrar de la estructura cuando ésta tiene diferentes 

condiciones de apoyo en su base. Los periodos medidos también se muestran 

para fines comparativos. 

Los resultados analiticos (2.0 y 2. 1 seg) reflejan la alta flexibilidad ya 

identificada desde las mediciones en campo para ambas direcciones. La 
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diferencia del 25 por ciento de periodos medidos y calculados es atribuible 

principalmente al daño estructural. 

Comparando los valores obtenidos en cada dirección, se observa que los 

periodos son muy parecidos, pudiendo considerarse prácticamente iguales; 

hecho que también se observó en los valores reales (2.5 y 2.6 seg). 

En la misma tabla se indican las dlsminuclones de rigidez modal para cada 

dirección y cada modelo; de ello se puede decir que la dirección (E-W) 

presenta los valores mayores, verificando as! que es Ja dirección con mayor 

nivel de daños. Por último cabe mencionar que Ja consideración de 

flexibilidad de la base muestra que Jos periodos se Incrementan 

aproximadamente en un i2 por ciento en ambas direcciones respecto al caso 

de base empotrada a nivel de planta baja. 

7.3.lb DEFORHACIONES ANGULARES DE ENTREPISO ( 7 1). 

Se sigue en este caso el mismo criterio de comparación en cuanto a valores 

permisibles de deformaciones angulares de entrepiso que en el edifico 

anterior; esto es, 0.002 y 0.008 para el RDF-66 y NEDF-85 respectivamente. 

Los resultados obtenidos de un anál!sis dinámico modal utilizando los 

espectros de diseño correspondientes a cada código se muestran en las 

gráficas de las figuras 7.23 y 7.24 para los ejes representativos de cada 

dirección. 

De las gráficas que corresponden al Reglamento de 1966 es evidente que el 

proyecto original no cumplia con los limites permisibles en ambas 

direcciones siendo más críticos los ejes A y 6. Revisando con las Normas de 

Emergencia, se observan deformaciones de más de tres veces el limite 

permisible. Comparando ambas direcciones, la que presenta mayores 

deformaciones coincide con la de mayores daf\os (dirección E-WJ. 

Puede verse también que los entrepisos de máximos daños, 2-3 y 3-4 en Ja 

dirección larga y corta, respectivamente, son los que mostraron las mayores 

7
1

; esto es, la mayor flexibilidad. Asi también, la ubicación de daf\os 

Importantes en el sistema de piso cae dentro de Jos niveles altamente 

flexibles. Todo lo anterior hace pensar que en el diseño original se hizo 

una suposición muy poco conservadora sobre la rigidez lateral del marco 

equivalente lo que derivó seguramente en una disipación importante de 

energia mediante comportamiento !nelástico durante el sismo. 
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7.3.lc COKrANTES DE ENTREPISO ( V
1
). 

La distribución de fuerzas cortantes en los ejes de interés para cada 

dirección aparecen en las gráf'lcas de la figura 7.25. Los primeros 

entrepisos loman cantidades muy importantes del cortante inducido por el 

sismo, principalmente en el sentido largo del edificio; en el sentido corlo 

el efecto es similar aunque con valores un poco menores. 

La relación de cortantes basales dinámicos y estát leos que se obtuvo es 

como sigue: 

a) Dirección longitudinal (N-SJ 

VE = 1867.2 ton 

Yo = 1319. 2 ton 

Vo/VE = 70. 7Y. 

b) Dirección transversal (E-W) 

VE= 1867.5 ton 

Vo = 1392. 9 ton 

Vo/VE = 74. sr. 

Sobre este tema se hablará posteriormente cuando se incluyan los resultados 

inelásticos y se comparen los diferentes tipos de análisis para las 

condiciones de apoyo ya mencionadas. 

7.3.ld DESPLAZAnIENTOS ESTATICOS Y DINAnICOS. 

Con el fin de observar la diferencia en respuestas del edifico empotrado en 

P.B. y con empotramiento a nivel de cimentación, se realizó un análisis 

tridimensional estático y dinámico modal para ambos modelos; los resultados 

se muestran a nivel de desplazamientos de piso para la estructura 

tridimensional en ambas direcciones (fig. 7.26) y para los ejes 3 y C, 

representativos de la dirección corta y larga respectivamente (figuras 7.27 

y 7.28). 

La primer gráf'ica indica que en ambas direcciones, el hecho de considerar 

en el análisis al edificio empotrado en cimentación, genera desplazamientos 

un poco mayores sin ser significativo este incremento para fines prácticos. 

Comparando ahora las gráficas de los ejes intermedios, también se observa 

que son prácticamente iguales ambos casos de apoyo, lo que es indicativo de 

la alta rigidez que proporciona al edificio la estructura de cimentación. 

La consideración del efecto de interacción suelo-estructura hace más 

58 



notorio el incremento de desplazamientos, Incluso en el nivel de 

cimentación como se dlscut Irá posteriormente con más de tal le. Un últ lmo 

comentarlo sobre estas gré.f lcas, es la doble curvatura que adquieren, 

Indicando con ello que la configuración obtenida corresponde efectivamente 

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

7.3.le EVALUACION DE LA RESISTENCIA. 

A pesar de que este no es el objetivo que se persigue en el presente 

trabajo, se hace necesario presentar aunque sea de manera general los 

resultados que se obtuvieron de un estudio (ref. 10) sobre este tema en 

particular, para un conjunto de edificios estando entre ellos el Izazaga. 

Los cálculos de la resistencia de miembros estructurales para diferentes 

estados limite, revelaron que la capacidad de carga lateral de la 

estructura fué significativamente menor en la dirección transversal que en 

la longitudinal. 

El modo de Calla' que gobernó en la dirección transversal fue principalmente 

el de cortante en la conexión losa-columna y cortante en columnas con 

coeficientes slsmicos resistentes de 0.06 y 0.13, respectivamente; en 

segundo término para ambas direcciones los modos de falla que rigen son por 

flexión positiva y negativa en losa aligerada con coeficientes slsmlcos 

resistentes cercanos a 0.15 y O. 11, respectivamente. Estos resultados 

concuerdan con los dal'ios observados y descritos en el capitulo 2 de este 

trabajo. 

7.3.2 RESULTADOS DE LOS ANALISIS INELASTICOS. 

7.3.2a DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES HAXIHOS. 

Debido a que la dirección de máximos daños es la transversal, se presentan 

en seguida los resultados del análisis dinámico paso a paso 

correspondientes al eje 3 de esta dirección. Las gráficas de la figura 7.29 

muestran la historia en el tiempo de los desplazamientos de azotea de este 

eje cuando fué excitado con la fase intensa del sismo que corresponde al 

acelerograma del registro SCT-EW utilizando para ello el programa de 

cómputo DRAIN-20. 
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Las gráficas toman en cuenta la rotación de la base con dos t lpos de 

comportamiento (elástico e lnelástlco); la figura (a) considera los efectos 

P-A, y la (b) no los toma en cuenta. Cuando se asume un comportamiento 

elástico-lineal, el desplazamiento en el último nivel de la estructura es 

aproximadamente de 150cm. 

Considerando el comportamiento elasto-plástico de vigas y columnas hay una 

reducción Importante del desplazamiento máximo llegando a un valor de casi 

70cm, manifestándose un notable efecto de amortiguamiento adicional 

introducido por el comportamiento no lineal. Respecto a los efectos P-A es 

claro que no son significativos dada la gran similitud entre ambas 

gráficas. 

7.3.2b PATRON DE DAflOS ANALITICO Y REAL, ENVOLVENTES DE FUERZAS COKfANTES. 

Se obtuvo para el mismo eje 3 (transversal), con base en los resultados 

inelásticos paso a paso, la distribución global de articulaciones plásticas 

en los dif'erentes miembros del marco. El patrón mostrado en la f'igura 

7.30(a) corresponde al modelo que toma en cuenta el efecto de la 

interacción suelo-estructura. 

En la f'igura 7. 30(b) se muestra el patrón real de daf'ios de dicho eje. 

Comparando ambos casos vemos que los resultados anal!ticos, en lo que se 

ref'iere a articulaciones plásticas, no llegan a predecir con exactitud el 

nivel de dafios presentado durante el sismo. Si bien, tampoco lo contradice, 

ya que los niveles mas dafiados (2 a 6) caen dentro del patrón que predice 

el modelo analitlco. 

Esto nos lleva a pensar que el modo de f'al la más cri tlco correspondió 

principalmente a cortante más que a f'lexión. Aunque ésta no deja de ser 

importante por la evidencia de Indicios de fluencia del refuerzo de algunas 

nervaduras. Esta conclusión confirma de alguna manera los resultados 

presentados en el inciso 7. 3. le, donde se presentaron los Cs asociados a 

cada modo de falla. 

Con base en los resultados inelásticos paso 

Interacción), se procedió a obtener la envolvente de 

vigas y columnas del mismo eje 3 para después 

a paso (Incluyendo 

fuerzas cortantes para 

compararlas con las 

resistencias de cada miembro, y de esta manera, localizar en qué elementos 

fue rebasada su resistencia. 
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En la figura 7.31 se presentan estos resultados y se indican los puntos 

crltlcos en que se excedió el Vr. Para las columnas se obtuvo que en ningún 

elemento se rebasó la resistencia, lo cual no es del todo aceptable si se 

compara con la figura 7.30(b). Para vigas si hay una zona bien definida en 

la que la relación es mayor o muy próxima a uno, ratificando asl que el 

cortante fué un problemacrltlco en este edificio. 

7.3.2c DEHANDAS DE DUCTILIDAD. 

En las figuras 7. 32 (a) y(b) se puede observar cómo es que se distribuyen 

las demandas de ductilidad " µL" para vigas y columnas en los distintos 

niveles del eje transversal en estudio. 

Para ello se tomaron en cuenta dos tipos de modelos; uno que considera la 

base empotrada en el nivel de cimentación y el segundo que simula el efecto 

de interacción suelo-estructura con los criterios que marca el RDF-87. 

En el caso de vigas, los dos modelos muestran una distribución de demandas 

muy similar; Incluso ambos Indican que en los entrepisos 3-4 y 4-5 las 

demandas son máximas tal como se aprecia en las observaciones reales. La 

gráfica para columnas Indica que en el primero y octavo entrepiso, a partir 

del nivel de calle, se concentran los máximos valores de µL. 

5e observa en ambos casos (a y b) que la Interacción disminuye muy 

ligeramente las demandas de ductilidad a que están sometidos los miembros. 

En este sentido, ambos modelos pueden considerarse aceptables; o bien, la 

Interacción no Influye de manera determinante en esta respuesta para este 

edificio en particular. Cabe recordar que dicho edificio cuenta con pilotes 

del tipo de punta. 

7. 3. 3 COHPARACION DE RESPUESTAS ELASTICAS E INELASTICAS. INFLUENCIA DE LA 
I/'lfERACCION SUELO-ESTRUCTURA. 

7.3.3a DESPLAZAHIE/lffOS HORIZOl'fl'ALES HAXIHOS. 

Las gráficas de desplazamientos en cada nivel del eje 3 para varios 

análisis sismicos y considerando las dos condiciones de apoyo ya sefialadas, 

se muestran en la figura 7.33. 
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De la observación de estos resultados se derl van las siguientes 

conclusiones: 

Es claro que el efecto de Interacción participa de manera Importante en Ja 

respuesta, ya que tenemos en el caso mas desfavorable, que corresponde al 

anál lsls estát leo, una ampl lficaclón del 41" del desplazamiento máxl mo en 

el último nivel; los valores correspondientes son 71cm sin Interacción y 

100cm con este efecto. En el anál !sis dinámico modal espectral, la 

respuesta máxima se Incrementa un 30" (de 55 a 71cm), y para el análisis 

paso a paso elástico el desplazamiento máximo crece sólo en un 17" (de 124 

a 145cm). 

Sin embargo, nótese que la magnitud de estos valores es muy Importante ya 

que podrlan presentarse en un momento dado, efectos de choque con edlf lclos 

adyacentes por los desplazamientos excesivos generados por la gran 

flexibilidad que muestra el edlflclo y favorecida aún más por una 

interacción suelo-estructura nada despreciable. 

En este sentido y con fundamento en los resultados presentados en el punto 

7.3. lb, puede afirmarse que la estructura no cumple con los criterios del 

Reglamento respecto a l lml tar grandes desplazamientos restringiendo las 

deformaciones angulares a un valor permisible. 

7.3.3b COKfANTES DE ENTREPISO Y HOHE}{I'OS DE VOLTEO. 

En general se observa que los co;tantes de entrepiso con la Influencia de 

la interacción suelo-estructura no difieren mucho de los obtenidos con base 

empotrada (flg. 7.34). La relación de cortantes basales dinámico a estático 

es de 0.68 y 0.77 para los casos con y sin interacción respectivamente. 

Puede observarse en la misma figura, que si la estructura se comporta 

elásticamente según un aná!lsls paso a paso, las respuestas aumentarían 

notablemente (mas de un 200") respecto a los otros tipos de análisis. 

Por otro lado, el análisis lnelástlco paso a paso muestra valores de 

cortantes de entrepiso muy slml lares a los del anál !sis dinámico modal y 

estático cuando en éstos se usa un factor de reducción por ductilidad Q 
2; incluso puede verse que en los primeros niveles su gráfica está en una 

posición intermedia, y en los niveles superiores, tiende a confundirse con 
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las de los análisis elásticos ya mencionados. 

Al respecto puede decirse que el tomar en cuenta el comportamiento 

lnelástlco de la estructura, bien sea mediante un factor Q en análisis 

slsmlcos elásticos ó realizando directamente análisis lnelástlcos, llevará 

a diseños. más económicos y prácticos ya que se tendrá que diseñar con 

fuerzas slsmlcas menores comparadas con las que se tendrla que usar en un 

análisis que considere comportamiento puramente elástico. 

Los momentos de volteo que aparecen graflcados en la figura 7.35 

corresponden a los mismos casos que se compararon en desplazamientos y 

cortantes de entrepiso. Las conclusiones al respecto son las sgulentes: 

-La Interacción suelo-estructura no Influye de manera Importante en esta 

respuesta 

-El análisis lnelástlco paso a paso permite obtener resultados comparables 

con los que se obtienen de los análisis dinámico modal y estático, 

considerando el espectro reducido Por un factor de ductilidad Q= 2. 

-El cornportarnento elástico del marco, que predice el análisis paso a paso, 

Indica que se generan momentos de volteo hasta dos y medio veces mayores 

que los obtenidos en los análisis restantes (lnelástlcos o elásticos 

reducidos), destacando asl las ventajas que en el diseño Implica tornar en 

cuenta la no linealidad de la estructura. 

-Comparando el análisis estátl90 con el dinámico modal, el primero tiende a 

ser un poco mas conservador. Para el caso de base empotrada, el momento de 

volteo basal dinámico es un 78 por ciento del estático y con el modelo que 

simula la flexibilidad de la base, la relación disminuye a un 73 por 

ciento. 
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7.4 EDIFICIO XOCHICALCO. 

En el capitulo 2 se mencionó que en este edlf"lclo se tuvieron problemas 

estructurales ante el slsmo de 1985 tal que lo llevaron a comportarse con 

el primer piso débil; esto es, que los niveles superiores del edlficlo 

contaban con mayor reslstencla y rigidez a cargas laterales que el primer 

entrepiso, lo que originó que el comportamiento inelástlco necesario para 

disipar la energla slsmlca, se concentrara en el primer entrepiso dañando 

principalmente a las columnas, y los muros de mamposteria de casl todos los 

pisos superiores en la dirección transversal. 

En los aná!lsis realizados se inclüyó la participación de todos los muros 

de mamposteria existentes en ambas direcciones; la reducción por ductilidad 

para el reglamento en que se basó el proyecto original (RDF-76) y para las 

NEDF-85 se tomó con un factor Q=2. 

En su momento se expllcó también el procedimiento de reestructuración y 

reforzamiento a que se sometió el edificio a raiz de los sismos de 1985. 

Con base en lo anterior, se presentan en seguida los resultados de los 

análisis slsmicos, los cuales fueron realizados modelando al edifico en su 

estado original y en su condición posterior al reforzamiento (estado 

modificado). 

Estos resultados contemplan además, los mismos casos de apoyo considerados 

en los edificios anteriores, base empotrada (en planta baja y en nivel 

cimentación) y base flexible para tomar en cuenta la deformación de la 

cimentación o efecto de interacción suelo-estructura, atendiendo los 

crlterlos del Reglamento de construcciones de 1987. 

7.4.1 RESULTADOS DE LOS ANALISIS ELAST/COS. 

7.4.la PERIODOS DE VIBRACION. 

Los análisis indican que el edificio cuenta ya desde su condición original 

con una alta flexibilidad en la dirección transversal (N-5), que es la que 

presentó mayores daños. El periodo analíllco corresponde a 1.2 segundos 

para la condición de base fija; y con el efecto de interacción llega a ser 

de 1. 3 seg. 

En la dirección long! tudinal, se determinó un periodo de O. 6seg para el 
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estado orlglnal de la estructura, y con el efecto de la base flexible se 

incrementa a 0.7 seg; ambos valores lndlcan la gran rlgldez proporcionada 

por los muros de esta dlrecclón. En este caso, también hay una congruencia 

entre la ausencia de dafios y el periodo obtenido analltlcamente. 

Al comparar los periodos con y sln la influencia de la interacción 

suelo-estructura, muestran poca diferencia entre sl, lo que indica que en 

este tlpo de edificio tales efectos no parecen haber sido importantes en 

cuanto al dafio observado. 

Para el edificio Xochicalco modificado, se observa que en la dirección 

larga el edifico conserva prácticamente sus caracterlstlcas dinámicas 

originales, ya que la variación del periodo es mínima. No así en la 

dirección transversal, en donde es patente el resultado del 

refuerzo. En este caso los períodos disminuyen a 0.84 seg 

proceso 

cuando 

de 

se 

considera base empotrada y con el efecto de interacción el periodo cambia a 

O. 97 seg. 

La medición en campo de los periodos del edificio reforzado corrobora los 

resultados anal it leos, espec !al mente para el caso de base empotrada. Los 

valores medidos fueron de 0.83 y 0.57 seg. para la dirección corta y larga 

respectivamente. Véase en la tabla 7.6 la gran semejanza con los valores 

obtenidos analltlcamente. 

Cabe mencionar respecto a las condiciones de apoyo consideradas, que los 

casos de empotramiento en P.B. y a nivel de cimentación conducen a 

resultados prácticamente iguales. Una última conclusión es que en ambas 

direcciones la interacción suelo-estructura no llega a ser slgnlflcativa en 

lo que respecta a periodos de vibración, como se mencionó anteriormente. 

7.4.lb DEFOR11ACIONES ANGULARES DE ENTREPISO ( ~ 1 ). 

En la figura 7. 36 aparecen graflcadas las deformaciones angulares de 

entrepiso para algunos ejes seleccionados de la dirección transversal y 

longitudinal. Los resultados corresponden a los obtenidos de un análisis 

dinámico modal espectral, y la deformación angular permisible para los 

reglamentos que se consideran (RDF-76 y NEDF-85) es de 0.008. 

El dlsefio original resulta más flexible en los primeros entrepisos de la 

dirección transversal aunque no se excede el valor permisible. La dirección 
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longitudinal muestra, en un amplio margen, suficiente rigidez lateral. 

Revisando ahora con las NEDF-85, se observa que el edificio en su estado 

original y dirección transversal, queda francamente escaso en cuanto a 

rigidez lateral; Ja Interacción suelo-estructura tiende a acentuar aún más 

este aspecto por el ligero aumento en flex!bll!dad que genera en Ja 

estructura. La dirección longitudinal sigue estando muy por debajo del 

valor permisible, incluso con la Influencia de flexibilidad en la base. 

Comparando estos resultados con el nivel y distribución de dafios observado, 

puede decirse que hay una muy buena correlación entre dirección y 

entrepisos más dañados con Ja dirección y entrepisos más flexibles. 

Respecto a la nueva condición del edificio (Xochlcalco modificado), hay una 

gran semejanza con Jo observado 

dirección larga, la estructura 

en los periodos de vibración: 

presenta una respuesta similar 

en 

a 

la 

la 

condición original, mientras que en la dirección transversal, se redujo 

considerablemente la flexibilidad que mostraba en un principio. 

De Jo anterior puede decirse que el proceso de refuerzo a que se 

sometió el edificio, logró ubicarlo dentro de los 1 im! tes permisibles que 

especifican las NEDF-85. 

7.4.tc COKTAN1'ES DE ENTREPISO (V1). 

En la figura 7.37 se muestra la distribución de fuerzas cortantes de 

entrepiso de algunos ejes del edificio Xochicalco según el Reglamento de 

1976 y las Normas de Emergencia de 1985. Se presenta también el efecto de 

deformación de Ja cimentación en base al RDF-87. Los resultados se 

presentan tanto para la condición original como modificada del ed!f!c!o. 

Para la dirección long! tudlnal, la variación con respecto a la al tura 

indica la influencia de un primer modo de vibrar. Como era de esperarse, el 

eje más rlg!do (eje 4) es el que toma mayores cantidades de fuerza 

cortante. 

La dirección transversal, que es la que tuvo el cambio más importante en 

rigidez por el reforzamiento del edificio, tal como lo demuestran los 

periodos y deformaciones angulares ya discutidos, muestra una tendencia a 

absorver cantidades considerables de fuerzas cortantes respecto a las que 

tomaba antes de su reestructuración. Este aspecto se observa al comparar 
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las gráficas correspondientes de la fig. 7.37. Por último se obtuvieron las 

relaciones de cortantes basales estáticos a dinámicos para ambas 

direcciones del edificio modificado; los valores son O. 74 y O. 76 para la 

dirección longitudinal y transversal, respectivamente. 

La Interacción suelo-estructura influye en esta respuesta con un ligero 

Incremento de fuerza cortante que para fines prácticos no llega a ser 

significativo. 

7.4.2 RESULTADOS DE LOS ANAL/SIS INELASTICOS. 

7.4.2a HISTORIAS EN EL TIEHPO DE DESPLAZAHIENTOS. 

Del análisis dinámico paso a paso, se obtuvo Ja historia en el tiempo de 

desplazamientos en el último nivel del eje A, representativo de la 

dirección transversal del edificio. Con fines comparativos se presentan en 

la figura 7.38 dos tipos de comportamiento, elástico e inelástico. 

Al respecto puede decirse que es evidente el efecto del amortiguamiento 

adicional inducido en la estructura por el comportamiento inelástico de sus 

muros de mamposteria, lo que genera una disminución notable de la respuesta 

respecto a la que se obtiene elásticamente. 

De aqui se observa la ventaja de diseñar con fuerzas sism!cas reducidas 

(mediante un cierto factor Q) cuando se considere la no lineal !dad y 

ductilidad de la estructura como lo expresan los criterios actuales de 

diseño por sismo. 

Para poder observar si los efectos P-A son significativos en el modelo 

plano que se estudia, se obtuvo ahora la historia en el tiempo de 

desplazamientos en el eje A con y sin dicho efecto. Los resultados se 

muestran en la figura 7. 39 y corresponden a los obtenidos de un análisis 

dinámico paso a paso elástico. la historia de desplazamientos indica que 

los efectos de segundo orden no son importantes ya que la respuesta que se 

obtiene en ambos casos es prácticamente la misma. 

7.4.2b CONFIGURACION ANALITICA Y REAL DE DAÑOS. 

El análisis paso a paso inelást!co, reveló que la mayor fuente de 
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disipación 

progresivo 

de la energla slsmlca por 

agrietamiento de los muros 

comportamiento lnelástlco fue el 

de mampos ter 1 a t 1 po d 1 afragma y 

divisorios, y que las demandas de ductilidad en los elementos estructurales 

principales no fueron de consideración. 

La figura 7.40(a) muestra el patrón de daños obtenido en base al análisis 

paso a paso para el eje que se estudia y que correspondió al de mayores 

daños en todo el edificio; en paralelo, la figura 7.40(b) indica la 

configuración real de daños obtenida de un levantamiento que se realizara 

al edificio dlas después de los sismos de 1985. Nótese la similitud entre 

lo que predice el modelo modelo analitico y el nivel real de daños. 

En un estudio previo al desarrollo de este trabajo (ref.10), se logró 

determinar los coeficientes sismicos resistentes asociados al modo de falla 

por cortante del edificio Xochicalco; dada la importancia que revisten se 

presentan en este inciso. Los coeficientes resultaron, como era de 

esperarse, critlcos para la dirección transversal. El agrietamiento en los 

muros de mampostería correspondió a un coeficiente de 0.05 y la falla por 

cortante de columnas de planta baja a un coeficiente de 0.12. El valor tan 

bajo determinado en muros refleja su gran vulnerabilidad ante la carga 

lateral que el sismo provocara en esta dirección. 

7.4.2c ENVOLVENTES DE FUERZAS COT<rANTES EN EL EDIFICIO HODIFICADO. 

Los resultados no lineales del análisis paso a paso, que corresponden al 

modelo del edificio reforzado, se utilizaron para hacer una comparación 

entre las fuerzas cortantes inducidas a la estructura por efecto de la 

excitación sísmica (cortantes actuantes) y las resistencias o cortantes 

resistentes de los elementos estructurales vigas y columnas del sistema 

plano correspondiente al eje A. Las resistencias se obtuvieron en base a 

las fórmulas que proporciona el Reglamento. Como se mencionó oportunamente, 

las acciones no incluyen ningún factor de carga, y las resistencias no se 

afectaron por ningún factor de reducción. 

Para entender mejor el nivel de solicitación del marco, se obtuvo para cada 

elemento la relación Vo/Vr. La figura 7.41 muestra que en ningún elemento 

se rebasa la resistencia y que en todo el sistema plano se ha logrado 

obtener, debido a la reestructuración, una reserva de capacidad al cortante 

muy amplia. 
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Los resultados hacen pensar que el comportamiento de la estructura en 

sismos futuros será favorable, ya que se ha logrado un Incremento 

sustancial en resistencia como lo Indican este tipo de resultados; y 

también en rigidez como lo Indicaron los nuevos periodos de vibración y las 

deformaciones angulares de entrepiso para el estado modlf lcado. 

7.4.3 COHPARACION DE DESPLAZAHIENTOS HAXIHOS TOTALES, ELASTICOS E 
INELASTICOS. INFLUENCIA DEL EFECI"O P-d. 

La figura 7.42 reune los resultados de varios tipos de análisis slsmlcos 

aplicados al marco transversal del eje A para el modelo del edificio en su 

estado original. Las curvas 1 y 2 corresponden a los desplazamientos 

obtenidos de un análisis dlnamlco modal con y sin el efecto P-d, 

respectivamente. Se ratifica nuevamente que este efecto no es relevante en 

la respuesta. 

En la misma figura está graflcada la recta de desplazamientos permisibles, 

con el propósito de observar que la estructura cumple prácticamente con el 

reglamento en que se basó el proyecto original (curva 3); sin embargo, la 

revisión de desplazamientos utl l!zando las NEDF-85 excede notablemente a 

los permisibles en toda la altura (ver curvas 2 y 4), confirmándose as! la 

gran flexibilidad que desde un principio Indicara el periodo de 1.2 seg. en 

esta dirección. 

La curva 5 corresponde al análisis paso a paso inelástlco e Indica en 

comparación con los análsls elásticos, desplazamientos de mucha menor 

magnitud; sin embargo, los primeros cuatro entrepisos exceden los 

desplazamientos que permite el reglamento. Por último puede decirse que de 

los análisis presentados, el estático lineal es el que muestra una 

tendencia a ser más conservador si se utiliza con fines de dlsefio. 
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VIII. CONCLUSIONES 

8.1 CONCLUSIONES. 

Es posible hacer una comparación cuantitativa entre el comportamiento 

observado y el calculado sólo en términos de los periodos de vibración. sin 

embargo, en este caso, la comparación es aproximada ya que los periodos 

medidos (después del sismo) se ven af"ectados por el nivel de daño 

estructural. Rigurosamente solo uno de los tres edificios (Xochlcalco), 

queda exento de este problema, ya que la medición de periodos se real Izó 

una vez concluida su reestructuración; por tanto, los valores medidos 

tienden a ser más comparables con los periodos analitlcos que en Jos otros 

edificios. 

También debe tomarse en cuenta que los periodos medidos corresponden a 

arnpl 1 tudes de vibración muy pequeñas, mientras que los calculados son 

representativos de la respuesta estructural para un nivel mucho más elevado 

de solicitaciones. Aún con estas limitaciones, puede decirse que los 

periodos calculados y medidos son razonablemente parecidos y que las 

diferencias se explican por las condiciones propias de cada edificio. 

En las tres estructuras analizadas, y al menos en 

que sus periodos fundamentales eran muy largos; 

entre el periodo (seg) y el número de pisos fué 

práctica muy difundida en la Ciudad de México 

una dirección, se observó 

en promedio, la relación 

de O. 16. Esto refleja la 

de proyectar edificios 

altamente flexibles, los que son particularmente sensibles a los 

movimientos sismicos en la zona del lago en donde el terreno ha mostrado 

tener periodos dominantes largos. Un buen porcentaje de edificios, durante 

los sismos de 1985, se vieron af"ectados con daños severos e incluso 

colapsos cuando entraron en condiciones cercanas a la resonancia. 

Otros aspectos 

cualitativamente, 

de la 

ya que 

respuesta 

ninguno de 

sólo pudieron ser 

los tres edificios se 

comparados 

encontraba 

instrumentado para medir su respuesta sismica. En general, puede decirse 

que hubo una concordancia razonable entre la respuesta calculada y el 

comportamiento observado. Respecto a las deformaciones angulares de 

entrepiso, éstas constituyen un excelente indicador de la dirección y 

entrepisos más flexibles, y de la posición de la estructura respecto a los 

limites permisibles que marcan los códigos. 
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En las estructuras estudiadas, la dirección y entrepisos de máximos daños, 

coincidieron prácticamente con la dirección y entrepisos de máximas 

deformaciones obtenidas de los anallsls modales espectrales. Sabemos que 

los tres edificios fueron objeto de un diseño slsmlco, sin embargo los 

resultados de este estudio Indicaron que dos de ellos (STC e Izazaga), no 

cumpllan con los requisitos de limitar los desplazamientos laterales al 

valor permisible marcado por el reglamento en que se basó el proyecto, al 

menos para una de las dos direcciones principales. 

En general, las caracteristlcas que contribuyeron a la alta flexibilidad de 

los edlf lclos fueron: 

• Uso de sistema de piso a base de losa plana al lgerada en estructuras 

relativamente altas y con granades claros. 

• Doble altura, o altura excesiva del primer entrepiso. 

• Cambios bruscos en dimensiones de columnas y gran esbeltez de algunas 

para facl 11 tar la circulación y aprovechamiento de espacio en planta 

baja. 

• Densidad de muros de mamposteria escasa o nula en una dirección. 

Los modos de falla más crltlcos, obtenidos en base a la evaluación de 

coeficientes de cortante basal, correspondieron al tipo de daño observado, 

aunque en algunos casos no se encontró evidencia del daño para algunos 

estados limite que debieron haberse sobrepasado según el análisis. 

Sobre esto, puede decirse que la resistencia real de los elementos fue en 

general subestimada con los métodos de cálculo empleados. Las principales 

diferencias se refieren a la capacidad en flexión de vigas y de las losas 

reticulares. 

La sobre-resistencia de los elementos se atribuye a que las fórmulas de los 

reglamentos son conservadoras, y a que hay contribuciones a la resistencia 

que no se toman en cuenta en los cálculos, tales como la participación de 

la losa en la resistencia a flexión de las vigas o la participación de 

elementos no estructurales no considerados en el diseño. 

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

marcan las Normas Técnicas Complementarlas para Diseño por Sismo del 

RDF-87, se han modelado los tres edificios en cuest Ión bajo diferentes 
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tipos de análisis sismicos. De los resultados obtenidos se encontró que Jos 

principales efectos de Ja interacción en Jos casos estudiados fueron: 

l)Incrementos importantes 

edificios, principalmente 

l zazaga) . En el caso de 

en los desplazamientos laterales de Jos 

en los desplantados en franca zona III (STC e 

las estructuras esbeltas y con pilotes de 

fricción, las rotaciones en Ja base fueron más significativas (dirección 

transversal del edificio STC). 

2)Se deriva del punto anterior, un incremento en el periodo de vibración de 

la estructura, modificando sus carctéristicas dinámicas, y por tanto, su 

respuesta ante los movimientos del terreno. En este caso, toma 

importancia el concepto de espectro de respuesta cuando Ja estructura se 

aproxime por efecto de la interacción a condiciones criticas o cercanas a 

la resonancia. De aqui la importancia de incluir en los análisis este 

efecto. 

3)En general, los elementos mecánicos a nivel de cortantes de entrepiso y 

los momentos de volteo, aumentaron; sln embargo sus variaciones no fueron 

tan considerables como en el caso de desplazamientos. 

Revisando las respuestas obtenidas con los métodos de análisis sismico 

estático y dinámico modal, se observó, de las relaciones de cortantes 

basales, que el empleo del método estático para edificios con 

estructuraciones y geometria similares a los casos analizados, puede 

resultar conservador respecto a lo que predice un análisis modal espectral. 

Los análisis inelásticos indican que los edificios estudiados poseen una 

alta reserva de capacidad, arriba de la que corresponde al primer estado 

limite. Por otra parte, también señalan que el número de ciclos de 

deformación inelástica a los que se pueden ver sujetos edificios similares 

a los estudiados y diseñados con los reglamentos anteriores, es muy 

elevado; siendo también muy elevadas las demandas de ductilidad que se 

generan. 

Lo anterior reviste gran importancia si recordamos el comportamiento de 

varios edificios durante los sismos de 1985, los cuales al no ser capaces 

de desarrollar grandes ductilidades mediante deformaciones inelásticas, 

mostraron un deterioro notable de capacidad lateral. 
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Esto ha conducido en la actualidad, a imponer requisitos de refuerzo más 

estrictos como puede verse en la última versión del Reglamento de 

Construcciones para el D.F .. Por ello, sólo en la medida en que las 

estructuras estén cuidadosamente dlsefiadas y detalladas de manera que 

garanticen un comportamiento inelástlco dúctil y estable, podrán entrar en 

juego las reservas de capacidad que se mencionaron en un principio. 

Por otro lado, el edificio Xochlcalco adquirió un interés particular debido 

a su reestructuración. En general se observa que los sismos recientes han 

dejado un gran número de edificios afectados en su estabilidad y que deben 

ser reparados. Al respecto puede decirse que no es suficiente restaurar la 

condición original de los edificios afectados, sino que deben ser 

ref'orzados para satisfacer plenamente los requerimientos que marquen los 

códigos actuales. 

Se ha comprobado (ref.6) que la eficiencia de las medidas para reforzar, 

llevadas a cabo antes de 1985 en general fue baja. Los resul lados de los 

análisis realizados al edif'icio Xochicalco en su estado modificado, 

mostraron que las acciones de refuerzo (basadas en las NEDF-85) lograron 

que la estructura adquiriera una reserva de resistencia ante carga lateral 

importante; se logró también una rlgidización y se cuidó de manera 

importante los detalles de conexión de los refuerzos nuevos con la 

estrucura existente. 

Lo anterior indica que se cuenta ahora con técnicas eficaces para reforzar 

construcciones dafiadas de manera que cuenten con una seguridad razonable 

ante sismos de intensidad prevista por los códigos actuales. Es de 

esperarse que la observancia del último Reglamento (ROF-87), y el empleo de 

técnicas adecuadas de proyecto y ejecución, permita evitar que se presente 

nuevamente una alta incidencia de dafios en estructuras. 

Por último, es importante mencionar la necesidad de ampliar más los 

estudios sobre estructuras reales, con análisis inelástlcos, para 

comprender mejor el comportamiento no-lineal, y no tratar de inf'erirlo en 

base a resultados elástico lineales de análisis sísmicos. La interacción 

suelo-estructura deberá. considerarse en todos los análisis Cuturos tanto 

con fines de proyecto como de investigación dada su importancia en la 

respuesta de estructuras desplantadas principalmente en terreno blando. 

El número de casos estudiados en este trabajo no parece suf'iciente para 
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generalizar sobre el elevado número de edificios de concreto existentes en 

la Cuidad de México; sin embargo, el ser representativos de un buen número 

de construcciones por haber reunido ciertas caracterlstlcas deseables que 

Jos dispusiera como "tlpicos", permite que los resultados obtenidos sean 

útiles para entender el comportamiento y/o respuesta slsmica de otros 

edificios con caracterlst!cas similares a estos tres casos. La evaluación 

de Ja respuesta de este tipo de estructuras pudo predecirse 

satisfactoriamente, con respecto al comportamiento observado, mediante Jos 

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

Para utilizar el método del marco equivalente, las NEDF-85 especifican que 

para los análisis de cargas verticales se asignará a las columnas la mitad 

de sus rigideces angulares, y para las vigas equivalentes se considerará un 

ancho a cada lado del eje de columnas Igual a 0.512, siendo 12 el claro del 

tablero que se considere, en la dirección en que se mide el ancho 

equ! val ente. 

Para análisis ante cargas laterales se considerarán en las losas vigas 

equivalentes con ancho igual a C2+3h: donde C2 es la dimensión de la 

columna en la dirección de 12 y h es el espesor de losa; y en columnas las 

rigideces relativas se obtendrán a partir de Ja sección de concreto no 

agrietada y sin considerar el refuerzo. 

El Reglamento de 1966 para cargas verticales resultaba muy similar, excepto 

que las rigideces de columnas se calculaban a partir de la sección bruta. 

Para cargas laterales, el ancho equivalente con que participaba la losa se 

calculaba con la expresión: 

[ 0.5 12 /( 1+1.67 # >) + 0.3C < 0.512. 

En esta expresión 11 es el claro en la dirección que se analiza; 12 el 

claro del tablero que se considere; si no hay capitel, Ces la dimensión de 

la columna en la dirección de 12. Si existe capitel, C es el diámetro de la 

intersección con la losa, del mayor cono circular que pueda inscribirse en 

el cap! tel. 

Se ha visto que existen marcadas diferencias al usar el método del marco 

equivalente según las NEDF-85 y el RDF-66, las principales se apuntan en 

seguida. 

• Con el ancho equivalente que propone en RDF-66, los momentos flexlonantes 

que se obtienen bajo carga vertical, son erróneos particularmente en los 

claros extremos. 

• Bajo carga lateral, usando el RDF-66, se sobreestima la rigidez lateral 

de la estructura, con lo que se obtienen deformaciones laterales menores 

que las reales. 
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TABLA 2.3 ARMADO Y TIPO DE COLUMNAS, EDIFICIO XOCHICALCO. 



c o n d i c 1 6 n d e a p o 'i o 

Mo- Empotramiento en Empotramiento en Interacción suelo-
do P. B. Cimentación estructura. (RDF-87) 

1 1. 67 1. 69 1. 84 

2 0.55 0.56 0.63 

3 0.33 0.33 0.42 

Notas: 1) Tt medido = 2. 1 seg. 

2) Tt = ( To 2 + Tx 2 + Tr2)1/2 = 1. 91 seg. (apéndice RDF-87). 

TABLA 7. 1 PERIODOS DE VIBRAC!ON, DIRECCION LONGITUDINAL, 

EDIFICIO STC. 

c o n d i e i 6 n de a p o y o 

Empotramiento EmpotramienLo Interacción segun 
en P.B. en Cim. (RDF-87) 

Modo (Bi) (Tri) (Bil (Tri) (Bil (Tri) 

1 1.00 1. 00 1. 02 1. 01 1. 29 1. 31 

2 0.26 0.27 0.27 0.27 0.48 0.51 

3 0.20 0.21 0.21 0.21 0.26 0.26 

Notas: 1) Tt medido= 1.30 seg. 

2) Tt = ( To 2+ Tx 2+ Tr 2 ) 1 / 2 = l. 70 seg. (apéndice RDF-87). 

3) (Bi) =Marcos transversales alineados en un solo plano. 

(Tri) = Estructura tri.dimensional. 

TABLA 7.2 PERIODOS DE VIBRACION, DIRECC!ON TRANSVERSAL, EDIFICIO 

STC. 



Entrepiso 

P.B.-1 

c - 5 

o - c 

TABLA 7.3 

c o n d 1 c 1 6 n d e a p o y o 

Emp.en P. B. Empotpamlento en c lntepacclón suelo -
estructura (RDF-87) 

Dinámico Dinámico Estático Dinámico Estático 

36982.4 61044.6 36029.6 61151. 4 43167.5 

-- 77478.3 56346.0 77637.2 95347.1 

- 79897.5 113161.4 80477.2 97241. 8 

MOMENTOS DE VOLTEO (T-M), DIRECCION TRANSVERSAL, 

EDIFICIO STC. 

Cond1c 1 6 n d e a p o y o 

Modo de Falla t.mpotpam1ento Intepacc16n suelo 
en Clm. estpuctupa (RDF-87) 

CoPtante 0.25 0.20 

FlexocompPes16n 0.22 o. 15 

TABLA 7.4 COEFICIENTES SISMICOS RESISTENTES EN MUROS DE 

CONCRETO, DIRECCION TRANSVERSAL, EDIFICIO STC. 



Dirección longltudlnal (N-51 

e o n d i c i ó n d e a p o y o 

mo- Empolramiento 
ll. Empotramiento ll. Interacción ll. do: em 

1 

2 

3 

Notas: 

"P.B." en "C" según RDF-87 

2.08 -30.78 2. 10 -29.44 2.33 

0.70 -- o. 71 -- 0.79 

0.39 -- 0.39 -- 0.46 

TI (medido) = 2. 50 seg. 

TICRDF-87) = (To2 + Tx2+ Tr2
) 

112 2. 17 seg. 

Dirección transversal (E-W) 

e o n d i c i ó n de a p o y o 

-13. 14 

--
--

mo- Empotramiento y, 
do: em "P. B." 

Empotramiento 
en "C" 

Interacción 
según RDF-87 

1 

2 

3 

Notas: 

2.00 

0.67 

0.37 

-40.83 2.04 

0.68 

0.37 

-38.44 2.22 

0.74 

0.42 

-27.09 

TI (medido) = 2.60 seg. 

TICRDF-871 = (To 2+ Tx 2 + Tr 2 ) 112 2. 21 seg. 

Disminución de la rigidez modal 
debido al daño con respecto al 
diseño original (sin daño). 

TABLA 7.5 PERIOIXlS DE VIBRACION, EDIFICIO IZAZAGA. 



Empotramiento Empotramiento Interacción 
en P.B. en Cim. RDF-87 

Mo-Dirección: do: (A) (B) (A) (8) (A) 

"X" 1 l. 201 0.837 1.203 0.843 1. 299 
transver- 2 0.324 0.252 0.322 0.254 0.371 

sal. 3 0.227 0.201 0.227 0.202 0.234 

"Yº 1 0.607 0.606 0.625 0.629 0.737 
longllu- 2 0.187 0.177 0.189 0.180 0.288 
dlnal. 3 o. 131 o. 131 o. 131 o. 131 0.129 

Notas: 

l.- Periodos medidos al edificio en su estado modificado: 

TU TRANSVERSAL, DIRECCION N-Sl = o. 83 seg. 

THLONGITUDINAL, DIRECCION E-Wl = o. 57 seg. 

2.- Periodos calculados según fórmula del RDF-87: Tt 

2. l. Estado original del edificio. 

Tt (TRANSVERSALJ = l. 378 seg. 

Tt(LONGITUDNALJ = O. 765 seg. 

2.2 Estado modificado. 

Tl(TRANSVERSALJ = l. 010 seg. 

Tt(LONGITUDINALl = O. 781 seg. 

3.- (A) Edificio en su estado original. 

(B) Edificio en estado modificado por el reforzamiento. 

TABLA 7.6 PERIODOS DE VIBRACION EN EL EDIFICIO XOC:HICALCO. 

según 

(8) 

0.972 
0.308 
0.214 

0.782 
0.260 
o. 135 
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FIG. 7.27 DESPLAZAMIENTOS DINAMICOS EN EL EJE 3 (TRIDIMENSIO
NAL) DEL EDIFICIO IZAZAGA. 
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FIG. 7.28 DESPLAZAMIENTOS DINAMICOS EN EL EJE C (TRIDIMENSIO
NAL) DEL EDIFICIO IZAZAGA. 



Figura 7.29 Historia de desplazamientos del eje 3 con interacción 
suelo-estructura según RDF-87. Edificio Izazaga. 

160 

120 

80 

40 

o 

-40 

-80 

-120 

-160 

160 

120 

-120 

-160 
o 

(11) 

D E s p L A z A M I E N T o (cm) 

o 10 

T l E M P O 

(B) 

20 
(seg) 

!: .. t 

30 

D E S P L A Z A M I E N T O (cm) 

10 

TIEMPO 
20 

(seg) 

!: :: .. 

30 

40 

40 50 

• • • • • ELASTICO 
-- INELASTICO 
SIN EFECTO P-DELTA 

50 

••••• ELASTICO 
IllELASTICO 

CON EFECTO P-DELTA 



( A } ( B } 

~ 

~ 

Fig. 7.30 (A} Secuencia de aparición de articulaciones plásticas en el eje 3 del 
edificio Izazaga. Modelo con interacción suelo-estructura. Análisis 
lnelástico. · 

(B} Distribución real de daños en el eje 3 del edificio lzazaga. 
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0.6I o. 63 o.63 11o.55 0.571 
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10.94 0.94 1 o. 93 0.93 

Mez. 
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(1) Los números indican la relación de Va/Vr siendo Va 
la fuerza cortante que actúa en el elemento debido 
a la acción sísmica, y Vr la fuerza cortante resis 
tente del elemento. -

(2) Respecto a columnas en ningún caso se excedió la -
resistencia; es decir, Va/Vr< 1 

Fig. 7.31 Envolventes de fuerzas cortantes en vigas del eje 3 con 
interacci6n suelo-estructura según RDF-87. Edificio lzi!. 
zaga. Análisis inelástico paso a paso. 
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Fig. 7.36 Defonnaciones angulares de entrepiso. Edificio Xochi
calco. 

Ejes 1, 2 (A-C) y 4 rerresentativos de la dirección longitudinal 
Ejes A, D, F y G representativos de la dirección transversal. 

Simbología para las figuras 7. 36 

Op = Defonnación angular permisible 
P.DF-76. 
RDF-76. 
NEDF-85, Estado original. 

---- - NEDF-85, Estado modificado. 

0.008 para NEDF-85 y 

Interacción suelo-estructura en base a·1 RDF-87, Esta
-·-·-·-·- do original. 

Interacción suelo-estrucutra en base al RD~-87, Esta
-•-•-•-•- do modificado. 
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Xochicalco. 

Ejes 1, 2 (A-C) y 4 representativos de la dirección longitudinal. 
Ejes A, D, F y G representativos de la dirección transversal. 

Simbología para las figuras 7. 37 

P.DF-76 
NEDF-85, Estado original. 
NEDF-85, Estado modificado. 
Interacción suelo-estructura según criterios del RDF-87, 
condición original. 
Interacción suelo-estructura según criterios del P.DF-87, 
estado modificado del edificio. 
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SIMBOLOGIA: 

\/X = Muro agrietado. 

l}f'// = Muro de mampostería. 

• = Articulación plástica. 

Fig. 7.40 (A) Configuración de daños calculados para la dirección 

transversal del edificio Xochicalco. 

(B) Configuración real de daños en el mismo marco (eje 

A) del edificio Xochicalco. 
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