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1. INTRODUCGION
1.1 ANTECEDENTES

El mes de septiembre de 1985, la Cd. de México fue afectada por un
movimiento sismico que sobrepasé cualquler expectativa que se tenia hasta
esa fecha. Debido a las propledades dindmicas con que cuenta el subsuelo
del Valle de México, en donde se tienen grandes depésitos de arcilla
altamente compresibles, los trenes de onda que llegan a ella se amplifican,
dando lugar a movimientos del suelo casi arménicos con periodos dominantes
de 2 a 3.5 seg. Aunque el comportamiento de las estructuras desplantadas en
esa zona se puede calificar como satisfactorio, en algunas de ellas
existieron problemas, en su mayoria en edificlos comprendideos entre los S a
15 niveles construldos a base de concreto reforzado con sistemas de piso de

losa o vigas coladas monoliticamente y de losa plana aligerada.

Los modos de falla fueron diversos, pero los tipicos o predominantes fueron
por cortante y flexocompresién en columnas, cortante en vigas y losa plana
aligerada, asi como la falla total en las conexiones losa plana-columna por

punzonamiento.

A pesar de estos dafios, el comportamiento de las estructuras mostré que
éstas cuentan con un cierto margen de sobre-resistencia que implicitamente
se les ha proporclionado y que fue posiblemente la causa de que un gran
nimero de edificlos no haya colapsado, ya que aunque presentaban severos
dafios éstos permanecieron en ple.

Estudios realizados muestran que esta scbre-resistencia es proporcionada

por diversos factores como es el efecto de confinamiento, entre otros, que



proporciona el acero transversal y que permite a los elementos desarrollar
mayores cantidades de ductilidad y por 1lo tanto mayores deformaciones
cuando la estructura se encuentra en rangos inelasticos con lo cual se

VAisipa una mayor cantidad de energia que el sismo les induce.

De lo anterior se desprende la necesidad de estudiar cen mayor detalle la
“influencia de estos efectos a fin de poder explicar satisfactoriamente
dicho fenémeno y conocer las posibles ventajas que llega a proporcionar

ante sismos importantes.

1.2 OBJETIVOS Y ALCANCE.

A raiz de dichos sismos el Instituto de Ingenieria de la Universidad
Nacional Auténoma de México, ha llevédo a cabo estudios del comportamiento
sismorresistente de estructuras de concreto reforzado cuando éstas se
encuentran sujetas a movimientos sismicos, con el fin de dar respuesta al
porqué de las fallas y/o la ausencla de otras ocurridas en los edificios

durante las acciones generadas por los temblores.

En el presente trabajo, como parte integral de uno de los proyectos del
Instituto de Ingenleria, se analiz6 cuantitativamente 1la respuesta
ineléastica de dos estructuras que sufrieron dafios el 19 de septiembre de
1985, considerande la influencia de posibles fuentes de sobre-resistencla.
los resultados a los que se llegdé se compararon con los obtenidos de
anilislis convenclonales y con el levantamiento de dafios posterior al
sigmo, y se hicleron ver las diferenclas. h
Debide a que el analisis ineldstico por si misme implica una enorme
complejidad numérica, el tratar de analizar una estructura tridimensional
requeriria un esfuerzo considerablemente mayor, por lo tanto de las
estructuras en estudlo se selecciondaron los ejes representativos de 1la
direccién mis dafiada; para esto se apoyd en las respuestas tridimensionales
que de los anédlisis dinamicos modales espectrales resultaron ser los mas

solicitados.



Para la.realizacién de lp'ante}iory er ﬁépesario seguir una metodologia de
la cgaika contlinuacién. se presentan los puntos que se consldera son los mas

_importantes:

- Recopilaclién de informacién de cada estructura y su verificacién
en campo.

- Levantamiento de dafios en campo.

~ Medicién de periodos mediante vibracién amblental.

- Definicién de criterios de andlisis y disefio sismico (modelacién y
analisis).

- Revisién de estados limites de falla y servicilo.

- Comparacién entre lo observado y lo calculado.

- Calculo de nuevas resistencias tomando en cuenta las consideraciones
de sobre-resistencia. |

- Comparaclén de respuestas calculadas sin y con el empleo de las

diferentes consideraciones de sobre-resistencia empleadas.

" Por uUltimo, se presentan las conclusliones a las que se llegaron después de

realizar los analisls y comparaclones correspondientes.



2. DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS Y COMPORTAMIENTO OBSERVADO

2.1 INTRODUCCION

A continuacién se hace la descripcién general de las estructuras
selecclionadas para la elaboracién del presente trabajo, tanto en su estado

original como una breve descripcién de las fallas observadas en las mismas.

Las dos estructuras seleccionadas forman parte de una serle de edificlos
que han sido objeto de estudlo por parte del Instituto de Ingenieria en las
cuales se cuidd que cumplieran con ciertos requisitos gque a continuaclén se
mencionan. '

-~ Estructuras de concreto reforzado y que son representativas de un buen

nimerc de construcciones tipicas de la Cd. de México.

~ Estructuraciones relativamente poco complejas para un mejor modelado de
las mismas.

~ Se cuenta con la informacidén necesaria y conflable de las caracteristicas

estructurales, como son planos estructurales, principalmente.

~ Ademis se buscaron aquellos edificios en donde la respuesta presentada
durante los sismos mencionados no hubiera estado influenciada por
factores externos a éstos, como pudo haber sido el choque con edificios
adyacentes, problemas estructurales existentes con anterioridad,

problemas de cimentaclidn, entre otros.

A las estructuras selecclonadas en esta investigacién se les ha aslgnado un

nombre para su identificacién, al cual nos vamos a estar refiriendo en
adelante.



2:2 'EDIFICIO STC .

| 2.2.1 ESTADD ORIGINAL

El edificio STC, destinado para albergar las oflcinQSaldeli;éeﬁtfd'-
Administrativo del Sistema de Transporte Colectivo, tenia las- siguientes
caracteristicas (figs 2.1 y foto 1):

- Diez niveles mas un so6tano y dos niveles adicionales para cuartos de

maquinas que ocupaban un &rea parcial sobre la azotea.

- Planta rectangular con cuatro claros de 9.00 m cada uno en la direccidn
longitudinal (E-W} y tres <claros de 6.00 m cada uno en la direccién

transversal (N-S).
- Su relacién dimensién larga a dimensién corta de las plantas es de 2.

- El sistema sismorresistente empleado para resistir cargas era a base de
marcos en la direccidédn longitudinal, mientras que en la otra direccidn se
contaba con los dos ejes cabeceros que presentaban un sistema de muro de

cortante-marco y los restantes solo marcos.

- El sistema de plso era a base de losa y trabes coladas monoliticamente,

con espesor de losa de 10 cm.

- La cimentacidn era semicompensada y contaba  con un cajén de 3,00 m de
profundidad; una reticula de contratrabes y 87 pilotes de friceién de 22m
de profundidad.

- Todas las columnas eran rectangulares orientadas con su dimensién mayor
paralela a la direcciéon longltudinal del edificlo; sus dimensiones
eran de 90 X S50cm en los ejes exterlores, mientras que las de los
interiores empezaban de 90 X 50cm, disminuyendo 10em cada dos niveles
para quedar de 60 X 50cm a partir del entrepiso 6-7.



- Los armados en las columnas presentaban disefios conservadores para las
especificaciones en que se basd su disefio, segin revisiones hechas en
la ref 12. Los porcentajes de acero longitudinal variaban del 1 al 4.5%
de la seccién transversal. El refuerzo transversal parecia dar el
suficiente confinamiento, asi como también la resistencia adecuada al

cortante. Los estribos eran de 2 y 3 series del #3, #4 y #5.

~ El acero longitudinal y transversal de las vigas (ver fig 2.2 donde se
presenta el acero de las vigas de eje 3) parece adecuado. En este eje

todas las vigas eran de 90 X 40cm, incluyendo el espesor de la losa.

- Segin especificaciones de los planos, el concreto tenia una resistencla a
la compresién de f'= 240 kg/cm2 y el acero de refuerzo con f;: 4200

c
kg/cmz; s6lo en algunos elementos, sobre todo en vigas, se observd

acero de alta resistencia.

- Su afio de construccidén fue entre 1970 y 1971, por lo que el reglamento en
que se basd su disefio original fue el RDF en su versién de 1966. Ademas,
la estructura durante su proyecto coriginal se consideré como del grupo
"A" en donde se consideraba un factor de seguridad adicional de 1.3, con

respecto a las del grupo "B".

2.2.2 DESCRIPCION DE DaNOS
. La descripcién de dafios se puede resumir en lo sigulente:

'La mayor parte de estos se concentré entre planta baja y el nivel 6 en la
direccién longitudinal (E-W), gque es donde el sistema estructural era a

base de marcos Gnicamente (foto 1).

Fue clara la evidencia de articulaciones plasticas en los extremos de las
vigas de los marcos de dicha direccidn. El1 dafio generalizado en vigas

consistié en el desprendimiento del concreto en el lecho inferlor del pafio



con la columna, con exposlicién del acero y en -algunos casos el pandeo del

mismo (fotos 2, 3 y 6 a 9).

En esta misma direcciéon (longitudinal) los dafios en columnas consistieron
en la aparicién de grietas diagonales en los entrepisos 3-4 y 5-6. Se
observaron indicios de articulaciones plasticas en las bases de las
columnas localizadas en planta baja, asi como en los extremos inferiores de
las que se encuentran en las esquinas donde arrancan los muros de cortante
(fotos 4 y 5).

También se observaron dafios importantes en las trabes locallizadas a medio
'n}vel sobre la crujia C-D del eje 1 (zona de bafios), y en algunos casos se

llegdé a su casi total desprendimiento de las columnas en donde se apoyaban.

Por lo gque toca a 1la direccién transversal, direccién en donde se

encuentran los muros de cortante, no se observaron dafios.

Tampoco se observaron problemas debidos a hundimientos diferenciales,
posibles desplomes, problemas de columna corta, efectos de torsién, planta

baja flexible, apéndices, etc.

2.3 EDIFICIO MEDICO MILITARES

2.3.1 ESTADO ORIGINAL

Este segundo edificlo, ocupado por comerclos y fabricas de ropa, presenté

las sligulentes caracteristicas (fig 2.3):
~ Siete niveles mds un sétano y dos niveles que se prolongaban por arriba
del cubo de elevadores, dque ocupaba un &rea parcialben la azotea, en

forma de apéndice.

- La planta de este edificlo era de forma irregular, con 6 claros en la



direccién longitudinal y 4 claroslgﬁllﬁtd

La relacién de dimensién larga a'dimgnsléh corta de -la plantas era de
aproximadamente 1.24. TRl Sl

El slistema sismorresistente utillzado para la direccién longitudinal fue
a base de marcos equivalentes uUnicamente; en la otra direccién de marcos
equivalentes con la ayuda de dlagonales de contraventeo, las cuales se
encontraban ubicadas entre las crujias C-D y E-F, rellenas de muros de

mamposteria.

El sistema de piso era de losa plana allgerada con un espesor de 38 cm,
con pequefias zonas maclzas alrededor de las columnas. El nivel 8 no se
encontraba cubierto por la losa tipica sino por un techo de laminas con

armaduras de acero como soporte.

El entrepiso N1(PB}-N2 (primer entrepiso por arriba de la calle) tenia

doble altura de 5.50m, y el resto de altura constante de 2.75m.

La cimentacién era totalmente compensada con un cajon de 1.80m de
profundidad, adicional al sétano; la losa de cimentacién del tipo
aligerada de 19cm de espesor, y la losa de sétano maciza de 11lcm de

espesor.

Las ceolumnas eran rectangulares orientadas con su dimensién mayor
paralela a 1la direccién transversal del edificio. En éstas las
reducclones en las dimensiones de las columnas interlores de abajo hacla
arriba fueron de 10 cm en la direccién mayor y de 5 cm en la menor; las
columnas exteriores de este mismo entrepiso presentaban reducciones
similares. Después sobre el quinto entrepiso por arriba de planta baja se

reducian las dimensiones de manera similar,

En este edificlo, los armados de 1las columnas no presentaban

disefios conservadores segin las especificaciones del reglamento en que se



basé su disefio 'y las revisiones hechas ‘en la ref 12.  El acero
longitudinal se encontraba distribuido en las esquinas en forma de
paquetes, y dos varillas adiciocnales del #4 en la parte intermedia; los
porcentajes de acero variaban de 0.75 al 1.2%. Por lo que toca al
refuerzo transversal, en las columnas tipo C-1 y C-2 (ver fig 2.4)
consistia en E#3 @ 20 y 25 cm; en los extremos de éstas la separaclén no
se reducia, por lo que el confinamiente que se les estaba proporcionando

resultaba pobre.

- El refuerzo de la losa plana aligerada a nivel de las conexiones con las
columnas (ver figs 2.5 y 2.6 en donde se muestra una conexiéon tipica de
losa plana-columna) contaba con armado especial: varillas del #4, en

ambos lechos y dentro de la zona macliza de que se disponia.

- El refuerzo transversal en las nervaduras principales era de E3 @ 10y @
15cm dentro de la zona maciza, y fuera de ella a B 20cm; las otras

nervaduras contaban con E#2 @ 25cm.

- Para la direccldén transversal el ancho C2+ 3h se encontarba dentro de la
zona maciza mientras que en la otra direccién cajia ligeramente fuera de

esta.

- El concreto segin especificaclones de los planos era de f;= 280 kg/cm2
para las columnas y de f;= 210 kg/cm2 para el resto; el acero de refuerzo
de fy= 4200 kg/cmz. Y las armaduras del dltimo nivel de acero estructural
tipo A-36 con f = 2530 kg/cm’.

- La fecha de construccioéon fue entre 1968 y 1969 por lo que el reglamento

en que se apoyd su disefio original fue el RDF en su versién de 1966.

2.3.2 DESCRIPCION DE DAROS

Los tipos de dafios observados en esta estructura se pueden resumir como
sigue (fotos 10 a 13):



Los maximos dafios se localizaron en el entrepisorde doble altura para ambas
direcciones. En la direccidén transversal el mayor dafio en columnas fue por

cortante, con grietas diagonales en los extremos.

Los dafios en el slistema de piso se concentraron entre los niveles 2 a 5;
los dafios de las columnas entre los entrepisos N1(PB)-N2 a NS-N6 vy
SOT-N1(PB) a N6-N7 para las direcciones longitudinal y transversal,
respectivamente. Resultaron mas acentuados en la direccién longitudinal,
con grietas profundas por cortante y flexocompresién, y presentédndose en

algunas hasta el pandeo del acero longitudinal

Las losas presentaron grietas por flexién ykcortante dentro de la =zona
maciza, asi como donde termina ésta. En 1la direccién longitudinal
predominaron las grietas importantes por cortante, En el area de contacto
losa plana-columna se detecté aplastamiento del concreto, originado
posibiemente por las grandes rotacliones plasticas desarrolladas en las

conexiones durante los efectos ciclicos causados por el sismo.

Los muros de los cubos de escaleras y elevadores presentaron severos dafios,
habiéndose destruido casi por completo; éstos eran de mamposteria con

resistencia muy pobre y sin refuerzo.

Las diagonales de contraventeo y - los muros de relleno de los ejes
exteriores se destruyeron totalmente. El armado de las diagonales mostraba
grandes deficiencias de anclaje con la estructura principal, sobre todo las
del eje 8. i

También se detectd, a simple vista, cierto desplome hacia el lado poniente.

No se encontraron problemas de columna corta, apéndices, etc.

10



:3. EFECTOS DE SOBRE-RESISTENCIA.
3.1 INTRODUCCION.

Por el nivel de dafies obgservados en ambas estructuras, resulté evidente que
el comportamiento de éstas fue inelastico; sin embargo, de los resultados
obtenidos analiticamente en etapas anteriores del proyecto, se observé que
de haber actuado las fuerzas con la magnitud obtenldas, las estructuras

seguramente hubieran sufrido mayor dafio.

Lo anterior hace pensar que las estructuras poseen clerto margen de
sobre-resistencia que no se ha contemplado y que fue la posible causa de
que ademds un buen nuimero de edificios permanecieran de pie, durante los
sismos de 1985.

Ante  esto, fue necesario investigar las posibles fuentes de
sobre-resistencia con que cuentan las estructuras y su influencia en el
comportamiento cuando se encuentran sujetas a acciones sismicas, con lo que
se hace ver la diferencia entre el no tomar en cuenta tales efectos y su

conslideraclén.

En este capitulo, para fines de observar la-influencia de los efectos de
sobre-resistencia, se presenta para un elemento estructural, uno por
estructura, las resistenclas obtenidas tomando en cuenta algunas
consideraciones de posibles fuentes de sobre-resistencia, las cuales se

aplicaron en los andlisis del proximo capitulo.

3.2 POSIBLES FUENTES DE SOBRE-RESISTENCIA.

“'A continuacién se presentan las conslideraciones tomadas como poslbles

11



fuentes ‘de sobre-resistencia, asi como una breve explicacién del porqué se

seleccioné.

- ACERO DE LA LOSA {ADICIONAL AL DE LA VIGA). Aunado a la cuarta

consideracién que se presenta enseguida, se tomd en cuenta la participacion

del acero de la losa en la obtencidén de las resistencias a flexién del
elemento; se considerd todo el acero de la losa que se localiza en un ancho
que cae a mitades de claro, ademds de revisar el caso del ancho que marca
el RDF., Esto debido a que a nivel de rigideces la losa participa en un
ancho menor que a nivel de resistencias.

la obtencidén de resistencias de elementos (vigas, columnas), el empleo de
curvas esfuerzo-deformacién del acero de refuerzo del tipo elasto-plastico
perfecto, desprecliando asi la etapa de endurecimiento por deformacidén que

se presenta en el acero y que puede ser de gran importancia.

- ESFUERZOS PROMERIQO EN ACERQ Y CONCRETO. Una muy probable fuente de
sobre-resistencia es que los valores en los esfuerzos de los materiales
utilizados sean superiores al especificado para disefio, ya que estos
Gltimos deben ser el minimo aceptade y es un valor nominal. Por ejemplo en
el caso del acero, estadisticamente se ha observado que el valor "real" de
su esfuerzo de fluenclia excede aproximadamente en un 20% al especificado;
por tanto, para nuestro estudlio se tomé el valer de 5000 kg/cmz. Por lo gque
respecta al concreto, para una resistencia de disefio de 240 kg/cm2 {caso
particular del edificio STC), la resistencia a la compresién, para una
desviacion estandar de 35 kg/cmz, fue de 287 kg/cmz. lo que representé un
incremento del 19.6%.

- PARTICIPACION DE LA LOSA (PATINES) EN LA RESISTENCIA POSITIVA DE LA

VIGA. De estudios realizados, se ha demostrado gque la losa influye tanto a

nivel rigidez como de resistencia en las estructuras debldo a la integridad
de estas con los elementos horizontales (vigas), ya que son coladas

monoliticamente. Por otra parte, de los resultados analiticos obtenidos en

12



etapas ‘anteriores del proyecto, se observé gque las vigas sufrian graves
dafios, scobre todo ante la accién de momento positivo, y que, aunque
cualitativamente la distribucién de dafio global resultaba similar
localmente existia cierta discrepancia en los resultados. De aqui que se
hiciera participar a la losa en un ancho que resulté de 120 cm segun las
disposiciones marcadas por el RDF-87. Lo anterior s6lo se hizo para las
vigas del edificlo STC, ya que las vigas del otro edificio al tener el
sistema de piso a base de losa plana aligerada, las vigas equivalentes
resultantes ya contemplan tales patines, para fines del cdalculo de

resistencias positivas.

— CONFINAMIENTO DEL NUCLEO DE CONCRETO. De igual manera, es coman, en la
obtencién de resistencias de elementos, despreciar el confinamiento que el
acero de refuerzo transversal proporciona a éstos. Este efecto hace que la
capacidad de deformacién que experimenta el miembro estructural llegue a
ser bastante mayor con respecto a otro en una condicién neo confinado,
ademas de aumentar la resistencia a compresioén; lo anterior es funcién del
efecto de confinamiento con que cuenta el elemento estructural por el acero

de refuerzo transversal, dependiendo del porcentaje proporclionado.

Para cumplir con lo anterlior, especificamente para el segundo y ultimo
punto en que es evidente que los modelos esfuerzo-deformacion del concreto
y acero tradicionales dejan mucho que desear, se opté por usar modelos que
representaran lo mejor posible la realidad. Los modelos selecclonados se

describen a continuacién.

3.3 MODELC DE KENT Y PARK MODIFICADO
En este modelo se consideran principalmente 2 zonas (fig 3.1): la primera

porcién de la curva que se aplica al Intervalo cc< 0.002k y esta definida

por:
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A £, €, \ 2
f= X\ Tomex - ( o.oozx]

en donde el pardmetro k es el que toma en cuenta la sobre-resistencia en el

concreto por el confinamiento y se define como:

La segunda regién se aplica al 'intervélojlébiérto c;z 0.002k y esta
definida por: T R

donde zm es el parametro que'iﬁtfdduce la disminucién 1lineal gradual del

esfuerzo del concreto por efééto‘del confinamiento y se define como:

0.5

3+ 0.29r"
c 3 Y
TE 23 - 1000 * T Pl 5 0.002 k

donde

p, ~ es la relaclén entre el volumen de acero de refuerzo transversal
y el volumen de concreto medido fuera del perimetro de los estribos.

f;h- es el valor del esfuerzo de fluencia de los estribos en kg/cm?

f; - es el valor del esfuerzo a compresién del concreto en kg/cm?

h' - es el ancho del elemento estructural medido fuera del refuerzo

transversal.

S, " es el espaciamlento centro a centro de estribos.
Como se puede observar, la resistencia a la compresién del concreto es

funcién del confinamiento proporcionado por el acero de refuerzo

transversal, por esta razén la sobre-resistencia puede ser minima en

14



elementos - con. ‘porcentajes’ 'de.~acero- transversal 'pequefios pero resulta

importante para .:;ébri:entéjéé" considerables.

3.4 ﬁIAGRAMA tSFUERZO-DEFORMACION DEL - ACERO.

El . modelo seleccionado es el que se muestra en la fig 3.2. En éste se

pueden apreciar claramente tres regiones distintas, las cuales se definen:

- Primera. Intervalo A-B que representa la zona eladstica del

comportamiento; es aplicable para deformaciones €s < ey, y se define por:
fs = esEs

- Segunda. Intervale B-C que representa la zona de fluencia y se aplica
para. deformaciones comprendidas en el intervalo ey = €s = gsh; queda
definida por:

fs = fy

- Tercera. Intervalo C-D que representa la zona de endurecimiento por
deformacién, aplicable al intervalo de deformaclones €sh < €s < gsu y se

define como:

m(es-gsh) + 2 (es-esh) (60-m)
fs = fy - - +
60(ce=csh) + 2 ©2(30r+1)

2

(fsu/fy) (30r+1)% - 60r - 1
2

15r

r = €su - E€sh
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donde
fz ~ esfuerzo en el acero

fsu ~ esfuerzo dltimo del acero

fy -~ esfuerzo de fluencia del acero
es ~ deformacidén unitaria del acero
ey ~ deformacién unitaria de fluenclia en el acero

esh ~ deformacién que marca el inicio de 1a zona de endurecimlento
por deformacién en el acero

esu -~ deformacidn maxima a considerar en el acero

Debido a que los valores correspondientes a los parametros anteriores se
definieron segin las propiedades mecinicas del tipo de acero, para la
obtencidén de las resistencias de los elementos, se selecciond el modelo y
valores propuestos por la Asociacién Mexicana del Acero (AMA). A
continvacién se presentan los valores propuestos por dicho aerganismo, asi
como los que se emplearon para fines de los efectos de las

sobre~resistencias:

AMA ESFUERZOS PROMEDIO
fy = 4200 kg/cm® 5000 kg/cm®
fsu = 6300 kg/em” 7500 kg/cm’
ey = 0.002 ©.0024
gsh = 0,010 0.010
gsu = 0.080 0.080

3.5 ESTUDIO DE SOBRE~RESISTENCIA EN ELEMENTOS TIPO VIGA.

Con el objeto de observar las diferencias existentes entre las resistenclas
calculadas en la forma usual y el utilizar las consideraciones anteriores
de sobre-resistencia, se presentan los distintos resultados de resistencias
a flexién de un elemento viga tipo, para cada una de las dos estructuras
estudiadas; en las tablas 3.1 a) y 3.1 b) se muestran los valores

obtenidos.
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En la fig 3.3 a) y b), se muestran las secciones transversales de las vigas
selecionadas: para este fin, indicando el detalle de armado tanto
transversal como longitudinal, de los ejes 3 (edificio STC) y D (edificio

Médico Militares), respectivamente.

La primera tabla 3.1 a) corresponde al edificlio STC, en donde se tienen los

resultados de 12 casos diferentes que se explicaran a continuacién.

Para hacer la comparacién y poder apreciar las diferencias entre los
valores, se tomd el caso 1 como base, debido a que es el caso en que no se
hizo ninguna consideraclén de sobre-resistencia; esto es, el caso 1 es el
que resulta de un disefio convencional y es por ello que todas las

comparaciones que se realizaron estdn referidas a éste.

Primeramente, para poder apreclar el efectc que se produce al confinar el
nicleo de concreto, se tomaron los dos primeros casos y un modelo del acero
elastoplastico perfecto (EPP). De estos fue evidente gue tal consideracién
no produjo précticamente ningin cambio en la resistencia, ya que en el
mejor de los casos el incremento de ésta resultd de tan sélo 0.76% para la
resistencia negativa. Lo anterior 1lo ©podemos atribuir a que el
confinamiento en general, casos practicos, no resulta un factor importante
en cuanto a reslistenclas se reflere y entonces la ayuda proporclonada por
los estribos es muy pobre. Para esta viga, el parametro k, que toma en
cuenta la sobre-resistencia, fue 1.0658; es decir, la resistencia a 1la
compresién del concreto aumentd en un 6.6%, pasando de 240 a 256 kg/cm%
Esto se puede observar mejor en la fig 3.4.-que corresponde a la grafica
esfuerzo-deformacién del concreto con y sin confinar, para este tipo de

concreto,

Ahora, si tomamos en cuenta el modelo que considera la 2zona de
endurecimiente por deformaclién, que desde este momento 1le 1llamaremos
simplemente EPD, caso 3, se tuvo un aumento considerable en la resistencla
positiva de 30% y de 4.4% para la negativa. Esta diferencia en 1los

porcentajes fue debldo a lo sigulente: cuando se calculdé la resistencla
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positiva, el 4area de acero que se encontraba trabajando en la zona de
tension era menor que la que se tenia en compresion, lo que hizo que las
deformaciones a que estaba sometido seguramente provocaron que este acero
entrara en la zona de EPD de la curva, teniéndose grandes esfuerzos que
transformados a fuerzas, resultaron ser mayores en este caso. Lo anterior
no ocurri6é al calcular la resistencia negativa, ya que era tal la cantidad
de acero trabajando a tensidén que las deformaciones a que se vid sometido
muy probablemente cayeron en la zona eldstica de la curva en que Se tienen

niveles de esfuerzo bajos, o cuando mucho en la 2ona de {fluencia.

Para el casoc 4, en que se consideré confinamiento y mismo modelo de acero
que el caso 3, EPD, se tuvieron valores de resistencias muy similares a las
obtenidas en el caso anterior; esto es, que el confinamiento, como ya se
observd, no fue lo suficientemente eficlente para incrementar la
resistencia. Las diferencias en porcentajes al comparar el caso 4 contra el
caso 1, fueron de 31% y 6.7%4 para la resistencia positiva y negativa,

respectivamente.

En los cases anteriores sélo se hizo ver la contribucién del confinamiento
y del efecto que provoca el incluir la grafica del acero completa. Si ahora
hacemos participar el acero de la losa en la obtencién de las resistenclas
con y sin confinamiento, asi como los dos tipos de graficas del acero, EPP

y EPD, se tuvo lo siguiente:

El primer caso fue el 5, sin ayuda del confinamiento y grafica del acero
EPP. En éste se pudo apreclar que el incremento en el valor de la
resistencia positiva no es significativo ya que sbdlo aumenté en 0.24%. De
este resultado se observé que la participacién del acero a compresién no
fue importante, al menos en este elemento. Respecto al valor de la
resistencia negativa, su incremento fue del 214, Si ahora se toma en cuenta
el confinamiento, caso 6, la variacién resulté casi idéntica que en el caso
5.

En los casos 7 y 8 se consliderd la grafica del acero EPD, el concreto sin

confinar y confinado, respectivamente. En el primero, caso 7, fue claro
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apreciar el incremento que se tuvo al iIncluir la etapa de endurecimiento
'por deformacién del acero, pués el aumento en resistencia resulté del
orden de 33% para la resistencia positiva y de 19% para la resistencia
negativa. Por lo que respecta al caso 8, en el cual se consideré confinada
a la secelén, los valores de las resistencias fueron practicamente 1los
mismos que para el caso 7, ya que como se observé anteriormente la ayuda
del confinamiento no resulta tan significativa en este tipo de elementos

estructurales.

Para observar la participacién de los patines de la losa y su efecto en las
resistenclas de las seccliones, se tienen los casos 9 y 10. En ambos casos
se considerd el efecto del confinamiento y so6lo se hizo variar el modelo
del acero. En el caso 9, se usé un modelc EPP y en el caso 10 el modelo
EPD. De los resultades del caso 9 se aprecié que la ayuda a momento
positivo proporcionado por los patines de la losa no fue importante cuando
se usé un modelo de acero como el contemplado aqui; sin embargo, a la hora
de emplear la grafica del acero completa, casc 10, el incremento que se
tuvo fue muy bueno, llegidndose a tener un aumento hasta de 47% en la
resistencia positiva, Lo anterlor se debié a que en el caso 10 el nivel de
deformacién unitaria del acero de tensién se encontrdé en una zona tal que

el esfuerzo resulta mucho mayor que el fy supuesto.

Por Ultimo se tienen los caso 11 y 12. En estos se tomaron en cuenta la
participacién de los esfuerzos promedic del concreto y acero; para el
edificilo STC con un concreto de 287 kg/cm2 y de 257 kg/cm2 para Médico
Militares; para el acero comec ya se dijo Tue de 5000 kg/cm2 en ambas
estructuras, Al igual que en los caso 9 y 10, sélo se hizo variar el modelo
del acero dejando constante el efecto del confinamiento. En el caso 11 se
tuvo un incremento de 21% para la resistencia positiva y de 43% para la
negativa ; cuando se tomé en cuenta la grafica completa del acero, caso 12,
se tuvo un incremento de 57% en la resistencia poslitiva, manteniéndose casl
constante el aumento para la negativa. Obsérvese que en este ultimo se
tuvieron los maximos incrementos en la resistencla, tanto positiva como

negativa, como era de esperarse.
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Paré ei elemento’ tipo viga del edificio Médicb‘ Militafe;. “ocurrleron
situaciones sihilares que las observadas en el edificio anterior. En ‘la
tabla 3.1 b) se tienen los valores de las resistencias calculadas haciendo
varias conslderaciones. En este edificio el elemento en estudio fue una
" viga equivalente, debido al sistema de plso con que contaba el inmueble; en
este miembro estructural ya se considera implicitamente la particlipacién de
la’ losa (patines) y el acero de la misma. Por lo tanto, aqul sélo se
analizé el efecto que produce el considerar el confinamiento, la grafica
esfuerzo-deformacién del acero completa, asi como también los esfuerzos

promedio para el acero y concreto, con respecto a los esfuerzos nominales.

El efecto de confinamiento por si solo no produjo préacticamente ninguin
cambio, lo que comprueba lo anteriormente observado; para el caso 2 el
parametro k fue 1.095, es decir, el esfuerzo a compresién del concreto
varié de 210 a 230 kg/cmz. Si ademas de conflinar consideramos la grafica
del acero completa, caso 4, se tuvoc que los aumentos en resistencia fueron
significativos, hasta del 46% para la positiva y de 26% en la negativa. El
caso 3, que es igual al 4 pero sin considerar el confinamiento, resulté con
resistencias muy parecidas a las del caso 4, debido al pobre confinamiento

proporcionado.

Por ultimo, al tomar en cuenta los esfuerzos promedios y grafica del acero
EPP, caso 5, se observd una mejoria en las resistencias llegandose a tener
incrementos de 19 y 21% para la resistencla positiva y negativa,
respectivamente. Sin embargo, estos quedaron muy por debajo de los
obtenidos en el caso 6, que ademds de la consideracién del confinamiento se
tenia una grafica del acero EPD; los incrementos fueron de 744 para la

positiva y de 51% para la negativa.

En resumen, se observé que el confinamiente proporcionado por el acero de
refuerze transversal no produce practicamente ningin aumento en la
resistencia de la seccidén. Pero, una seccidn confinada es capaz de soportar
deformaciones mucho mayores que una sin confinar; en la filg 3.5 se

presentan las graficas momento-curvatura correspondientes a la viga del
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edificio STC, donde es facil apreclar este efecto comparando las gréficas
de los casos 1 y 2; 3y 4; § yk6; 7y 8. Nétese que esta capacidad de
deformacién es sin importar el modelo esfuerzo-deformacién del acerc que se
tome, o si se considera o no la partlcipacién de la losa; esto es, el
confinamiento no ayuda en la resistencia de las secciones pero es
importante para que la secciodon soporte grandes deformaciones con lo que se

tiene una mayor capacidad para disipar energia que el sismo induce,

Por lo que respecta a la consideracidén de tomar en cuenta o no la zona de
endurecimiento por deformacidén del acero, se observé que resulté ser de las
mas importantes y que producen mejores resultados a nivel de resistencias;
los incrementos en éstas, respecto a las reslistencias calculadas
nominalmente, fueron grandes. Sin embargo, se aprecla que la capacidad de
rotacién resultd ser un pocoe menor {ver fig 3.5); para ello, conviene
comparar las graficas de los casos 1y 3; 2y 4; Sy 7; 6y 8.

Es importante hacer notar gue este tipo de comparaciones también se realizd
en elementos sujetos a flexocompresién (colwnnas), y que las diferencias
obtenidas presentaron un patrén similar al encontrado en vigas; debide a2 lo
anterior no se presentan los valores obtenidos. Para observar las
diferencias entre los valores de resistencias de estos elementos, al tomar
en cuenta los esfuerzos nominales y los promedic con las graficas del acero
EPP y EPD, asi como el efecto del confinamiento, se prepararon las graficas
de la fig 3.6 gque corresponden a los dlagramas de interaccién de una
columna tipo del edificio STC. En ésta es faclil apreciar las diferencias
entre las diferentes consideraciones. .

La consideracién de los esfuerzos promedio y la grafica
esfuerzo-deformacion del acero completa produjo. valores muy por arriba de
los obtenldos en la forma convencional. R
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4. ANALISIS SISMICOS Y COMPARACIONES DE RESPUESTAS
4.1 INTRODUCCION

Como ya se menciond anterlormente, las estructuras han slido motivo de
estudio por parte del Instituto de Ingenieria de la Universidad Nacional
Auténoma de México con el objeto de observar el comportamiento de éstas y
poder as{ responder al porqué de las fallas ocurridas en algunos edificlos

y/o la ausencia de dafios en otros.

Para cumplir con tales objetivos, se llevaron a cabo los sigulentes tipos
- de andlisis:

1.- Anélisis Dindmicos Modales Espectrales Tridimensionales con
diferentes condiciones de apoyo, a saber: empotramiento en P.B.,
empotramiento a nivel de cimentacién y tomando en cuenta el efecto de
interaccién suelo-estructura. Estos uUltimos bajo las consideraciones
especificadas por las Normas Técnicas Complementarias para el Disefio
por Sismo del Reglamento para las Construcciones del Departamento del
Distrito Federal en su versién de 1987. Las ordenadas espectrales

fueron para terreno tipo IIl {compresible).

2.- Analisis Dindmicos Ineldsticos Paso a Paso con las mismas
condiciones de apoyo; el registro de aceleraciones utilizado fue el de

la estacién SCT, componente E-W, del 19 de septiembre de 1985.
Para llevar a cabo el estudio completo del efecto de sobre-resistencia que

produce el tomar en cuenta las consideraclones descritas en el capitulo

anterlior, se apoyb en los andlisis dinamicos inelé&sticos paso a paso.
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Ademas de las consideraciones marcadas, en los andllisis inelasticos se hizo
intervenlr no sdlo el comportamiento histerético elastoplastico bilineal
(EPB), sino también el conocido como modelo de Takeda, que permitié
introducir los efectos de la degradacién de rigidez a nivel de los miembros

tipo viga, gegin transcurre la historia del movimlento sismico.

4.2. ANALISIS ELASTICOS

Para la elecucion de estos anilisis se utilizé el programa de coémputo
SUPER-ETABS; de los resultados obtenidos, fue posible conocer tanto los
elementos estructurales criticos como los marcos mds solicitados, asi como
también las propledades dinamicas eléasticas.

Como acclones para los andlisis se utilizaron los espectros de dlsefio
propuestos por el Reglamento para las Contruccicnes del Departamento del
Distriteo Federal en sus versiones: 1966 (RDF-66), las Normas de Emergencia
de 1985 (NEDF-85), y el de 1987 (RDF-87). Para ambas estructuras se reallizé
ademds un anilisls modal con el espectro de respuesta obtenido del
acelerograma registrado en la estacién SCT el 19 de septiembre de 1985, en
su componente E-W, para 5 por clento de amortiguamiento critico y
comportamiento eldstico (u=1).

En los casos en que se revisé la seguridad ante los estados limlte de
serviclo, los desplazamientos horizontales maximos totales ya son el

resultado de haber multiplicado los valores del anillels por el factor de

comportamiento sismico Q utilizado en cada caso.

4.2.1 EDIFICIG STC
4,2.1.1 PERIODOS DE VIBRACION

La’ tabla 4.1 muestra los valores de los periodos de vibracidon obtenlidos
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analiticamente para las tres condicliones de apoyo descriéas..También se
muestran los valores de los periodos medidos en la estructura mediante la
técnica de ruido y vibracién amblental después del sismo, por lo que estos
contemplan la pérdida de rigidez lateral por el dafio ocurrido en 1la

estructura durante el movimiento sismico.

En la tabla 4.1 a) se tienen los valores que corresponden a la direccién
longitudinal. Los valores correspondientes a las condiciones de
empotramiento en P.B. y a nivel de losa de cimentacién fueron practicamente
los mismos, 1.67 y 1.69 seg, respectivamente; esto es, los dos modelos en
que se consideré la base flja resultan en respuestas practicamente iguales,
Al incluir la influencia de los efectos de la interaccién suelo-estructura
el valor del periocdo fundamental fue 1.84 seg, lo que representa un
incremento en poco més del 10%, con respecto 'a la condiclén de base

empotrada.

Por lo que corresponde al periodo medido, este mostré gran flexibilidad,
2.1 seg, pues el aumento entre éste y los anteriores resulté excesivo.
Estas diferencias se pueden atribuir al dafio sufrido en esta direcclién por
la pérdida de la rigidez lateral, lo cual coincidié con la direccién de
maximos dafios; cabe recordar que en esta direccién el trabajo era mediante

marcos unlcamente.

Para la direccién transversal (ver la tabla 4.1 b)) se puede apreclar
nuevamente que la variacién en los periodos para las dos primeras
condicliones de apoyo fue practicamente nula, 1.00 para empotramlento en
P.B. y 1.01 seg para empotramiento a nivel de losa de cimentacién. Sin
embargo, la diferencia de periodos entre la condicién de empotramiento y la
condicién en que se tomd en cuenta los efectos de la interaccién fue
significativa; se tuvo un aumento de 30%4, aproximadamente. Al comparar este
0ltimo y el medido se ve que resulté practicamente el mismo. Cabe recordar
que en esta direccidén no hubo dafios y que la rigidez lateral se
proporcionaba escencialmente mediante los cuatro muros de cortante de 1los
ejes cabeceros; la participacion de 1los +tres marcos transversales

interiores era minima.
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En las’mismqsriéb1a$:$e;muestran';OS‘Pesultados de los periodos obtenidos

segtn la férmula simple que propone el RDF-87, para fines comparativos.

4.2.1.2 RELACIONES DE DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS ENTRE ALTURA DE ENTREPISO,
A /h o ' :
ri 1

Las figs 4.1 a), b) muestran las relaciones Arl/ h‘ obtenidas para las
direcciones longitudinal y transversal, respectivamente; se presentan los
resultados para los tipos de condiclones de apoyo de empotramiento en P.B.
y el efecto de interaccién suelo-estructura segin el RDF-87, considerando
el reglamento en el cual se basdé su proyecto original (RDF-66), y las
NEDF-~85. También se muestran las calculadas, pero wutilizando como

excitacién el espectro de respuesta elastica para el registro de SCT-EW.

En las mismas gréficas se tlenen marcados los limites méximos de
deformacién permitidos por los diferentes cédigos, para fines comparativos.
Estos son 0.002 para el RDF-66, 0.008 y 0.016 para las NEDF-85 y 0.006 y
0.012 para el RDF-87. El edificlo STC <contaba con elementos

no-estructurales desligados a los miembros estructurales,

Las relacliones Arl/ hl de la direccién longitudinal para el RDF-66 (ver
fig 4.1 a)) se excedieron ligeramente del limite marcado, de 0.002; esto
es, para fines practicos podriamos decir que el proyecto original cumplia
con la minima seguridad que ante el estado limite de desplazamlentos
laterales exigia dicho cédligo. Los valores "maximos coincidieron con los
niveles de maximo dafio (niveles P.B., a N-6). Al tomar como referencia los
limites permisibles especificados por las NEDF-85, se observé que para
0.008 la estructura resultd del lado inseguro, practicamente en todos los
niveles; esto es, se aprecia nuevamente la alta flexibilidad de 1la
estructura para esta direccién. Sin embargo, al comparar-los resultados con
el segundo limite permisible, 0.016, éste resultdé mucho mayor que las

calculadas.
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- Por ﬁitimo, para esta direccidn, se tienen los limites propuestos por el
EDF?87. El " primero de 0.006, que - considera que los elementos
nb—estructurales ligados no deben sufrir dafioc al deformarse la estructura,
fue nuevamente escaso en la mayoria de los niveles; al comparar con el
limite de 0,012, para la condicién en que los elementos no-estructurales
estan desligados, sbélo lo excedieron las deformaciones de los entrepisos

inferiores.

Las deformaciones que se generaron al utilizar el espectro de respuesta
eldstico del registro SCT-EW resultaron excesivamente grandes. Es claro,
también, que la influencia de los efectos de la interaccioén
suelo-estructura no fueron importantes en esta direccién, como se observa
en las gréaficas; las deformaciones resultantes cuando se incluyé dichos
efectos fueron, para fines précticoé, las mismas que para la condicién de

empotramiento en P.B. o empotramiento en cimentacién.

Para la direccién transversal, (fig 4.1 b)), se observé que los limites
permisibles se encuentran muy por arriba de las relacliones Arl/ h‘
obtenidas, para ambos cédigos y condiciones de apoyo; esto es, en esta

direccién se contaba con gran rigidez lateral, la cual casi en su totalidad
se debié a la importante participacién de los cuatro muros de concreto
reforzado de los ejes cabeceros que en gran medida no permitieron dafio en

esta direccién.

4.2.1.3 CORTANTES DE ENTREPISO

Los resultados de esta parte se obtuvieron considerando un factor de
reduccién por ductilidad de 2. En la fig 4.2 se muestra la distribucién de
las fuerzas cortantes de entrepiso obtenidas, al utilizar los reglamentos

y condiciones de apoyo ya mencionadas.

En la fig 4.2 a), se presentan la fuerzas cortantes de entrepiso

correspondientes al eje 3, (direccién longitudinal); se observd que las
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fuerzas cortantes resultaron, para fines practicos, las mismas para ambas
condiciones de apoyo y el mismo. cédigo, debido nuevamente a que el efecto

de interaccién no resulté importante en la direccidn longitudinal.

En estas graficas se aprecia que los cortantes obtenidos con el espectro de
respuesta inelastica (u=2) del registro SCT-EW no fueron muy superiores a

los obtenidos para las NEDF-85; el maximo incremento resulté del 18%.

En la fig 4.2 b), se tiene la distribucién de las fuerzas cortantes
correspondientes al eje E, direcclén transversal. En ésta se observa que
los cortantes generados con el modelo en que se incluyd la interaccién
fueron superiores a los obtenidos considerando empotramiento en P.B., sobre
todo en los primeros entrepiscs, donde la diferencia maxima fue de
aproximadamente del 33%. Estos valores corroboran 1la influencla del
fendmeno de interaccidn en esta direccién, que como ya se habia visto para

la direccién transversal resulté importante.

4.2.1.4 DESPLAZAMIENTOS.

La fig 4.3 muestra los desplazamientos horizontales madximos totales
obtenidos de los andlisis dinamicos modales bajo las mismas condiciones de
apoyo y reglamentos. En la fig 4.3 a), se tienen los obtenidos para el eje
3. En esta se aprecla que los desplazamientos resultantes al incluir los
efectos de la interaccién suelo-estructura excedieron ligeramente a los
obtenidos considerando la otra condicién de époyo, para ambos reglamentos.
Los desplazamientos con el espectro de respuesta eldstico del registro
SCT-EW e interaccién suelo-estructura incluida, resultaron mucho mayores
que para los espectros de disefio; esto es, hay congruencia entre las
diferencias de ordenadas espectrales del acelerograma SCT-EW y las de
disefio. Los desplazamientos calculados a raiz de aplicar ambos cddigos,
resultaron ser bastante diferentes, como era de esperarse; las diferencias
se deben principalmente, entre otros factores, a la forma del espectro,

amplitud de la ordenada méxima, y que en el cédigo RDF-66 implicitamente
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las ordenadas estaban vya reducidas por un - factor "equivalenfe"k de e

ductilidad. En esta misma grafica se presentan los desplazamientos
obtenidos de un analisis dinimico elastico paso a paso con el acelerograma
SCT-EW, con el fin de observar la diferencia que exlste entre éstos y los
generados de un andllisis dinamico modal, wutilizando el espectro de
respuesta elastico del mismo registro. Como se puede observar, ambos
desplazamientos fueron, en general, simllares, existiendo pequefias

diferencias de aproximadamente 13 por ciento.

En la fig 4.3 b} se muestran los desplazamientos que resultaron para el eje
E; entre otras diferencias se ve la importancia del efecto de interaccién
suelo~estructura, ya que se tuvieron incrementos de poco mas del 804 a

nivel de azotea, con respecto a la condicién de empotramiento en la base.

Resumiendo, de los resultados anteriores, podemos decir que la falta de
consideracion de la influencia de los efectos de 1la interaccién
suelo-estructura puede resultar en disefios del lado de la insegurldad; se
observé también que tal efecto puede llegar a cobrar importancia, tantec a

nivel de rigldez como de resistencia lateral.

4.2.2 EDIFICIO MEDICO MILITARES
4.2.2.1 PERIODCS DE VIBRACION

En la tabla 4.2 se muestran los valores de los periodos obtenidos para
diferentes tipos de apoyo: empotramiento a nivel de losa de cimentacién y
tomando en cuenta la influencia de 1los efectos de interaccién
suelo-estructura. También se presentan los valores de los periodos medldos
después del sismo mediante vibracién ambiental; éstos Glitimos consideran el

dafio sufrido en la estructura, a raiz del sisme.

La tabla 4.2 a) muestra los valores correspondientes a la direccidén

longitudinal, que es la direccidn en que presentaron los mayores valores,
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coihc;ﬂiéﬁdd>cbﬁilémaifécciéd de méximos dafios. De estos valores se observé
la aita"flexibilidad ‘con” que contaba la estructura desde su disefio
: origihai; por ejemple, si empleamos el criterio de 0.1 veces el numero de
':jhlVeles; éste resulté ser del doble, es decir, de 0.2 veces el numero de
‘pisos; ya que el periodo fundamental fue de 1.42 seg. El periode obtenido
' para la condicién en que se tomd en cuenta el efecto de la interaccion, fue
del orden de 7 por clento mayor, llegando a 1.52 seg, lo que implica que
este efecto no resultd importante en esta direccién, Por lo que respecta al
periodo medido, fue excesivamente mayor que los anteriores, 2.10 seg, lo
cual es congruente, deblido que éste contempla la pérdida de rigidez lateral

ante el dafio sufrido en el edificio a raiz de los efectos del sismo.

Los periodos analitices y medidos obtenidos para la direccién tranversal,
tabla 4.2 b), fueron mas pequefios, con respecto a la direccién
longitudinal. En esta direccién se tenian los marcos equivalentes
exterlores contraventeados por diagonales de concreto, asi como también
interiormente una mayor densidad de muros de mamposteria. Los valores
resultaron de 0.93 seg para la condicién de empotramiento en losa de
cimentacién y de 1.07 seg cuando se tomé en cuenta el giro de la base
segin el RDF-87. Nétese que para esta direcciédn tampoco fue importante el
fenémeno de interacclioéon ya que el incremento en los valores de los periedos
no resultd significativo, al comparar la condiclén de base fija y con
posibllidad de girar y trasladarse horizontalmente para simular 1la

interaccién suelo-estructura.

En la misma tabla se presentan los periodos fundamentales para cada
direccién obtenidos con la regla simple que propone el cédigo, para fines

comparativos. Estos predicen bastante bien los valores analiticos.

4,2,2.2 RELACIONES DE DESPLAZAMIENTOS RELATIVOS ENTRE ALTURA DE ENTREPISO,
A /h
ri i

En la fig 4.4 a) se presentan las graficas de las relaclones Arl/ h’. para

los ejes B y F de la direccién longitudinal (direccién de maximos dafios),
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considerando el RDF-66, que es el coddigo:-en-el: cual se basd el disefio
original. En ésta se observa que el limite pérmisible de 0.002 se excedid
ligeramente en el entrepiso de doble altura que resultd ser el de maximes
_dafios; esto es, para fines préacticos podria decirse que la estructura en la
direccién longitudinal cumplia escasamente con el nivel minimo de seguridad
en lo que al estado limite de serviclo (desplazamientos horizontales) se

refiere.

Para la direccién transversal las deformaciones se encontraron por abajo de
este limite, fig 4.4 b). Notese que la direccién que era la mas flexible,
ante el RDF-66 (cdédigo del proyecto original), resultd ser la direccién mas

dafiada.

Al tomar el limite inferior permisible marcado por las NEDF-85 que fue de
0.008 para este tipo de estructuracién, fig 4.5 a), es facll ver que se
encontraba muy por debajo de las calculadas, practicamente en todos los
niveles de la direccidn longlitudinal. Para la otra direcclién sélo se
excedié en los entrepisos inferiores, ver fig 4.5 b). Por lo que toca al
segundo limite (0.016}, para fines comparativos, se tuvo que las
deformaciones so6lo fueron mayores en el entrepiso mas flexible, N1(PB}-NZ,

en ambas direcciones.

Los resultados obtenidos utilizando el RDF-87 se muestran en las figs 4.6 a
4.8; en estos calculos se tomé en cuenta la condicidén de empotramiento a
nivel de losa de cimentaclén y 1la influencla de los efectos de 1la
interaccién suelo-estructura. El tipo de acciones utilizadas en estos
andlisis fueron el espectro de disefio propuesto por este cadigo, asi como
el espectro de respuesta obtenido a partir del acelerograma registrado en
la estacién SCT el 19 de septiembre de 1985, para un porcentaje de

amortiguamiento viscoso del critico del 5%, componente E-W.
En las graficas que corresponden a la direccién longitudinal, figs 4.6 y

4.7, es evidente que el primer limite marcado por este cédigo, de 0.006,

fue escaso en la mayoria de los niveles para las dos condiciones de apoyo;
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si se compara con el segundo limite dé"0.0IZ, se tiene nuevamente que el
Unico entrepiso que no cumplié con la deformacién maxima permitida fue
precisamente el entrepiso de doble altura.” Por lo que toca a la direccién
transversal, fig 4.8, el limlté inferlor de 0.006 solo se sobrepasd
ligeramente en algunos entrepisos inferiores. Cabe aclarar que en este
edificio, el nivel comparable de deformacién angular pernmisible

correspondié al 0.006, debido al tipo de estructuraclién existente.

La alta flexibilidad con que contaba el entrepiso de planta baja de doble
altura influy6é para que se presentaran las mayores relaciones Arl/ h‘, y
se tuvieran en dicho entrepiso los mayores dafios a raiz del sismo de 198S.
Otro aspecto importante, es la congruencia observada de que los entrepisos
con mayores deformaciones correspondieron con los entrepisos de méximos

dafios, en términos generales.

4.2.2.3 CORTANTES DE ENTREPISQ

Igual que para el edificlio STC, en el edificio Médico Militares se utilizé
un factor de comportamiento sismico de Q=2. Las figuras 4.9 y 4.10 muestran
cémo se distribuyeron los efectos sismicos (fuerzas cortantes de entrepiso)

a nlvel de eje y de entrepiso total, cuando se utilizdé el RDF-66 y las
NEDF -8S.

En la gréfica 4.9 a) se presentan las fuerzas_cortantes de entrepiso de los
ejes By F, ante el RDF-66, Noétese el gran cambio de rilgldez que existia en
el entrepiso SOT-N1(PB) del eje F, debido al muro de contencién existente
de concreto reforzade; los ejes 2 y 8 tenian también muros de contencién en
dicho entrepiso, manifestandose su alta rigidez. Para las NEDF-85, fig 4.9
b), el patrén de variacién fue similar pero con fuerzas de magnitud mayor,
como era de esperarse.

Por lo que respecta a la direccién transversal, figs 4.10 a) y b}, la

variaciéon de los cortantes de entrepliso resulté simlilar en ambos ejes. El
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eje 8 fue el que {abép‘ otail'indgcido .por el

movimiento  Sismico; en el ‘V_qoh;ilaé' diagonales de

contraventeo.

Se presentan también en la fig 4.11 las fuerzas cortantes de entrepiso,
obtenidas de 1los analisis ‘tridimensionales, tomando en cuenta las
condiciones de apoyo fljo (empotramiento en losa de cimentacién) y el
efecto de la interacciéon suelo-estructura; para ello se utilizé el espectro
de disefio reducido por Q=2 propuesto por el RDF-87, asi como el de
respuesta inelastico (u=2) del registro SCT-EW, para fines comparativos.
Estas fuerzas cortantes fueron a nivel de entrepiso total de la estructura
para cuande el sismo actuaba en la direcclién longitudinal. Obsérvese que
para ambas condiciones de apoyo se tuve una distribucién similar tanto en
forma como en amplitud, lo que verificé que el problema de interaccién en
esta estructura no resultd importante; notese también que con ambos
espectros la respuesta fue muy parecida. Si acaso se observé que para la
condicién de empotramiento en cimentacién, la respuesta fue mayor
utilizando el espectro de disefioc del RDF-87; para la condicidon de
interaccién, la respuesta se invirtié. Este se debidé a la varlacidén del
periodo fundamental de la estructura, ya que para la condicién de apoyo
fijo, las ordenadas que le corresponden para el espectro de respuesta de
SCT-EW fueron menores que las correspondientes a la condicién de disefio. Al
tomarse en cuenta la interaceidn, ocurrié lo contrario; esto es, para el
espectro de dlsefio las ordenadas resultaron menores con respecto a las del
espectro de respuesta, ya que este periodo ge encuentraba sobre la parte
ascendente del mismo.

4.2.2.4 DESPLAZAMIENTOS

Los desplazamientos horizontales méximos totales se presentan en la fig
4.12. Se observa la alta flexibilidad con que contaba el entrepiso de
planta baja de doble altura, efecto que ya se habia visto en las relaciones

de desplazamientos relativos entre altura de entrepiso. Notese que los
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desplazamientos de los analisis en que se incluyeron los efectos de la
interaccién suelo-estructura no resultaron muy  diferentes con respecto a
‘los valores en que la base estd fija, debido a que este efecto no fue

significativo, como ya se habia observado.

La fig 4.13 presenta la configuraci6én deformada elastica en planta de la
estructura, para el sismo en direccién "X", con el espectro de disefio del
RDF-87 y con el espectro de respuesta eldstica (p=1) del registro SCT-EW.
No se observaron problemas de torsidn; esto es, el movimiento predominante
fue el de traslaciéon, sobre todo en la direccién longitudinal, la que

resulté mds dafnada.

4.3 ANALISIS INELASTICOS

A raliz del comportamiento observado en ambas estructuras (Edificio STC y
,ﬁdificio Médico Militares), fue claro que durante el sismo debieron
excursionar de forma importante en el rango inelastico. Ante este tipo de
respuesta, y con fines de estimar analiticamente dicho comportamiento, se
procedidé a reallzar analisis dinamicos inelasticos paso a paso de un marco
de cada edificlo que fuera representativo del dafio global y 1local
observado; los marces analizados en esta parte pertenecian a la direccion
de méximos dafios. Para apoyar esta seleccidén, se utilizd también parte de
los resultados obtenidos de 1los analisis dindmicos modales hechos

anteriormente.

Con este tipo de andlisis 1inelasticos se trata de predecir el
compor tamiento "real" de las estructuras; esto es, no inferirlo de los
resultados de los analisis dinamicos modales elastlicos ya realizados. Los
ejes seleccionados fueron: el eje 3 del edificio STC y el eje D del
edificio Médico Militares. Estos se modelaron de tal manera que la masa
asignada a cada uno fuera la necesaria para que sus respuestas tanto a
nivel de periodos como de desplazamientos modales espectrales resultaran

similares a las obtenidas en el edificlo de conjunto y en el mismo eje,
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respectivamente, pero a partir del cohportamiento tridimensional de la

estructura.

Los andlisis se llevaron a cabo con el programa de computo DRAIN-2D y la
excitacién fue el acelerograma registrado en la estacién SCT el 19 de
septiembre de 1985 en su componente E-W, considerando un amortiguamiento
viscoso del 5 por ciento del critico.

Para ambas estructuras se reallzé una serie de andlisis, tomando en cuenta
las diferentes consideraciones de sobre-resistencia descritas en el
capitulo anterior, y de acuerdo a diferentes leyes de histéresis supuestas.
4.3.1 CONSIDERACIONES GENERALES

4.3,1.1 EJE 3, EDIFICIO STC

La siguiente tabla muestra los diferentesvcasos,analizadﬁs 1né1ést1camente'

paso a paso, a saber:
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CASO

[+

0 N I 1 n ERACIONES

o W o

11

12

13
14
15

16
17

18
19

20

21

' Sin confinamiento; mo

'Slh confinamiento; i

C1.5%.
Con confinamiento;

variables,

Con confinamiento;
Ci.5%.

Con confinamiento;
C1.5%.

Con confinamiento;
Con confinamiento;
Con confinamiento;
Sin confinamiento;
Sin confinamiento;
0.51Iv.

Con confinamiento;
0.51Iv.

Con confinamiento;

Con confinamiento;

Con confinamiento;

Sin confinamiento;

empotramiento en P.
Con confinamiento;

Con confinamlento;

0.51v,

Con confinamiento;

Con confinamlento;

Q.51Iv.

Con confinamiento;

esfuerzos promedio.
Con confinamiento;

C1.5%; esfuerzos pr

; vigas rectangulares V3%; C1.5%.

1vigas rectangulares; V3¥4;

,modelo<ffFB; vigas rectangulares; pendientes

modelo de Takeda; vigas rectangulares; V3%;
modelo de Takeda; wvigas rectangulares; VID¥%;

modelo EPB; vigas rectangulares; V10%; Ci.S%.
modelo EPB; vigas rectangulares; VD%4; CO%.
modelo EPB; vigas rectangulares; V3%; Cl.3%4.
modelo EPB; vigas rectangulares; V0Y%; CO%.
modelo EPB; vigas rectangulares; V3%; C1.5%;

modelo EPB; vigas rectangulares; V3%; ' C1.5%;

modelo EPB; vigas "T"; VO%; CO%.

modelo de Takeda; vigas "T"; V3%; C1.54.
modelo EPB; vigas "T"; V3%; C1.5%.
modelo EPB; vigas rectangulares; V0%; - CO%; -

. -

modelo EPB; vigas “"T"; V23%; C1.5%; 0.51v.

modelo EPB; vigas “T'; V3% C1.5%; -0.75Ic;

modelo de Takeda; vigas "T"; V3%; C1.5%; 0.51v.
modelo de Takeda; vigas “"T"; V34; C1.5%; 0.75Ic;

modelo EPB; vigas rectangulares; V3%; -Cl.si{rirrm

modele de Takeda; vigas rectangulares; V3%;

omedio.
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donde: . ;
EPB ~ Modelo de histéresis Elasto-Plastico Bilineal.
V3% - Pendiente de 3% que se proporciondé al programa para tomar en
) cuenta el efecto de endurecimiento por deformacién, en vigas.
C1.5% - Pendiente de 1.5% que se proporciond al programa para tomar
en cuenta el efecto de endurecimiento por deformacioén, en
columnas.
0.5Iv - Se consideréd el 50% del momento de inercia en vigas, por
efecto de agrietamiento.
0.751Ic - Se considerd el 75% del momento de 1nefcia de columnas, por

efecto de agrietamiento.

Para el caso numero 3, los porcentajes de las segundas pendientes se
obtuvieron de los diagramas momento-curvatura generados a partir de los "

armados disponibles para los dos tipos de elementos, viga y columna.

Cabe aclarar que sélo el caso 15 considerd la condicidén de apoyo f1ijo; esto
es, en todos los otros casos se tomé la condiclén de interaccidn
suelo-estructura. Para los casos en donde se menciona “vigas T", se reflere
a gue se tomd la participaclén de los patines de la losa en la resistencla
positiva de las wvigas, conservando el valor de la rigidez de la misma en
los andlisis come si se tratara de una viga rectangular, También, en
aquellos casos en que se menciona el concepto “confinamiento”, se refiere a
que se tomdé en cuenta tanto el efecto del acero de refuerzo transversal de
los elementos como la grafica completa esfuerzo-deformacién del acero, es
decir, la que contempla la zona de endurecimiento por deformacién, en la
resistencia de los miembros.

Para presentacién de este trabajo sélo se selecclonaron un total de 8
casos, a saber: 1, 2, 4, 8, 13, 14, 20 y 21. los restantes, aunque se
realizaron, después de analizar sus resultados se consideraron no
importantes por lo cual no se presentan.
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5diferente de analisis paso a paso y se seleccionar n 561'

';diferentes conslderaciones tomadas en cuenta fueron

CASO

VCONSIDERACIONES

1.|-Sin confinamiento; ' modelo ~EPB; V3% ~Cl.5%; empotramiento -en

cimentacién.
3

cimentacién.
4
5
6
7
8

promedio.

donde:

EPB - Modelo de
V3% - Pendiente
en cuenta

Cl1.5% - Pendliente

cuenta el

Sin confinamiento; modelo EPB; V3%; Ci.5%.

Con confinamiento; modelo  EPB; V3%; C1.5%; empotramiento en

Con confinamiento; modelo EPB; V3%; Cl.5%.

Sin confinamiento; modelo de Takeda V3Y%; Cl1.5%.

Con confinamiento; modelo de Takeda V3%4; Cl1,5%.

Con confinamiento; modelo EPB; V3%; Cl.5%; esfuerzos promedio.

Con confinamiento; modelo de Takeda; V3%; C1.5%; esfuerzos

histéresis Elasto~Plastico Bilineal.

de 3% que se proporcloné al programa para tomar
el efecto de endurecimiento por deformacién en vigas.
de 1.5% que se proporcibné al programa para tomar en

efecto de endurecimiento por deformacién en columnas.

Para esta estructura todos los elementos vigas fueron de seccién "T" debido

a que el sistema de piso era a base de losa plana aligerada; esto es, se

trabajé con columnas,

y vigas equivalentes.

En todos los andlisis realizados se incluyd el efecto de la interacciédn

suelo-estructura, excepto en los casos i1 y 3 en que el tipo de apoyo fue

empotramiento a nivel

de la losa de cimentacién.
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Para esta estructura,. los casés selecclonados fueron: 2, 4,°5, 6, 7y 8

esto es, solo los que consideraron la influencia de la interaccién.

Cabe aclarar que el numero asignado a cada uno de los diferentes casos de
anilislis realizados en ambas estructuras, no tiene relacién alguna con el
nimero de los diferentes tipos de casos de resistencia vistas en el
capitulo anterior. Sin embargo, la presentacién de los resultados estén
hechos de tal forma que podamos aprecliar la falta o consideracién de los

diferentes tipos de sobre-resistencla tomados en cuenta en el trabajo.

Para la presentacion de los resultados, una vez visto los conceptos tomados
en cada caso y en cada estructura, se empled una simbologia que nos

permitié identificar las diferentes consideraciones empleadas, a saber:

s/c - sin confinamiento c/c - con confinamiento
EPB - elasto-plastico bilineal T - con Takeda

e/n - esfuerzos nominales e/p - esfuerzos promedio
v/r - vigas rectangulares v/t - vigas T

Debido a que las segundas pendientes empleadas para vigas y columnas en
ambas estructuras de los casos selecclonados fueron las mismas, ésta

consideracién se omitld en la simbologia anterior.

4.3.2 RESPUESTAS INELASTICAS Y COMPARACIONES. EDIFICIO STC

4.3,2.1 DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES

La fig. 4.14 presenta las envolventes de los desplazamientos de los ocho
casos seleccionados para este eje, después de realizar los analisls paso a
paso, Ndtese que para los desplazamientos positivos existié una mayor
asimetria que en los negativos, en donde los desplazamientos de los ocho
casos resultaron muy semejantes y no se alcanzé a aprecliar la diferencia

entre las distintas consideracliones tomadas. Para los positivos, el efecto

38



que se identificd claramente fue-la.utilizacidén del modelo histerético de
Takeda, ya que los desplazamientos de los cuatro casos en donde se utilizéd

este modelo, resultaron ser los mas flexibles (ver casos 2, 4, 13 y 21).

La misma grafica muestra los desplaz;mientos que se obtuvieron del analisis
eldstico paso a paso (esto es, con resistencias muy grandes), para fines
comparativos; obsérvese que la respuesta ineladstica disminuydé enormemente,
respecto de la eldstica. A rafz de incluir la influencia de los efectos de
la interaccidén suelo-~estructura, nétese el "corrimlento" que existid a

nivel de cimentacién.

En la fig 4.15 se muestran las historias de desplazamientos elédsticos e
ineldsticos (caso 1: sin sobre-resistencias, elasto-pldstico bilineal,
vigas rectangulares) a nivel de azotea, tomando en cuenta los efectos del
gire y traslacién de la cimentacién. Se aprecia claramente como al
principio del movimiento sismico, el comportamiento de la estructura fue
elastico, vy en el tiempo de 10 seg aproximadamente se presenté la primera
articulacién plastica; posteriormente el sistema excursioné de manera
importante en el campo ineladstico. Los desplazamientos inelasticos llegaron
a reducirse hasta poco mas de un 50% en la etapa de maximas aceleraciones;
se tuvo también un ligero "corrimiento" de la ocurrencia de los valores
maximos respecto a los maximos registrados en el analisis elastico. Lo
anterior se atribuye a las deformaciones Ineldsticas que se desarrollaron
en forma gradual en los diferentes miembros estructurales, y ademds al
cambio en el periode de la estructura segin se fue articulando, con
respecto a las caracteristicas elésticas que—presentaba la estructura bajo
niveles pequefios de las fuerzas laterales; esto es, para este rango de
periodo de la estructura la respuesta inelastica resulté menor por la
ductilidad desarrollada. Es entre otras razones el porqué el reglamento
permite reducir la ordenada espectral del sistema eldstico en Q veces, para

estructuras en un rango intermedio de periodos,

La fig 4.16 presenta la comparacion de las historias de desplazamientos

eldsticos para las condiclones de apoyo de empotramiento en P.B. y la de
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interaccién. ' Es claroc. ver  que flos desplazamientos _con interaccisn
resultaron muy superiorés feSpgct6 é 1§S de apoyo fijo, sobre todo durante

y después de la etapa intensa de aceleraciones.

En las figs 4.17 a 4.21, se muestran las historias de desplazamientos del
nivel azotea de la estructura, para 1la condiciéon de 1interaccién
suelo-estructura, bajo ambos modelos histeréticos (EPB y Takeda) de

comportamiento y diferentes consideraciones de sobre-resistencia.

En estas graficas, se traté de hacer ver que a nivel de las historias de
desplazamientos las diferentes consideraciones hechas para incluir los
efectos de las sobre-resistencias, asil como también la influencia del
comportamiento histerétice, no dan resultados del todo diferentes; esto es,
a nivel de la respuesta global medida con los desplazamientos laterales los
resultados fueron muy similares y por tanto no se pudo obtener conclusiones
importantes. Si acaso valdria 1la pena hacer ver las sigulentes

consideracliones:

a) Los desplazamientos de 1los casos con sobre-resistencias fueron
ligeramente mayores, con respecto al caso 1 con resistencias nominales,
independientemente de la ley de histéresis utilizada (ver figs 4.17 a) vy
b)).

b) Los desplazamientos positivos de los casos con degradacién de rigidez
(modelo de Takeda) resultaron mayores que los correspondientes a los casos
con comportamiento EPB, sin importar sl las Tesistencias eran nominales o
estaban afectadas por 1los factores considerados para 1inclulr las

sobre-resistencias, pero con esfuerzos nominales (ver figs 4.18 a) y b)).

c) Los desplazamientos de los casos con sobre-resistencias y ademas
esfuerzos promedio fueron escasamente superiores a los desplazamientos de
los casos con resistencias nominales, sin importar mucho el tipo de

comportamiento histerético supuesto (ver figs 4.19 a) y b)).

d} La amplitud de los desplazamientos positivos para los casos con
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sobre-resistencias vy esfuerzos ﬁﬁromédl tréroﬁ valores ligeramente

mayores que los asocliados a los casos.con_sobre-resistenclas también, pero

esfuerzos nominales del concreto y del é§éfo,de refuerzo, sin importar el
tipo de ley de histéresis utilizada (ver figs 4.20 a) y b}).

e) Los desplazamlentos de los cases en que las vigas se consideraron como
“T" resultaron escasamente por arriba de los valores correspondientes a laos
casos con vigas tipo rectangular, sin importar el tipo de comportamiento
histerético supuesto (ver figs 4.21 a) y b)).

4.3.2.2 ‘COEFICIENTES SISMICOS

. A4.3,2.2.a - ANALISIS DINAMICOS INELASTICOS PASO A PASO

~Como indice de la acclén de disefic se emplea el coeficlente sismico; ¢, que
sirve de base para la construccidén de los espectros de disefio o puede
usarse directamente como la relacién de la fuerza cortante horizontal, V,

que actia en la base de la construccién y del peso total de la misma, W.

El coeficiente sismico varia segin el riesgo sismico del sitio, segin el

tipo de suelo y segin la importancia de la construccion.

En esta parte del trabajo se presentan las historias en el tiempo de los
coeficientes sismicos obtenidos para cada sistema contemplado; el
coeficiente sismico en el tiempo ti es el cociente de la suma algebrdica de
las fuerzas cortantes de todas las columnas de planta baja reglstradas en
el tiempo t‘. entre el peso total de la estructura por arriba de dicho

entrepiso.
La fig 4.22 presenta la historla del coeficiente sismico para la condicién

de apoyo flexible y comportamliento eldstico e inelastico, del caso 1. Es

evidente cémo el coeflcliente sismico para el comportamiento ineldstico se
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redujo considerablemente, pues mientras el méaximo de éste fue de
aproximadamente 0.15, para el sistema eldstico resulté de 0.75. Este tipo
de resultados muestran la necesidad e \importancia de aprovechar el
comportamiento inelastico, ya que de no ser asi y al tratar de disefiar una
estructura para que no excursione en el rango ineldstico, por ejemplo en el
caso de este edificio para un coeficiente de 0.75, seria totalmente

antli-econémico.

En la fig 4.23 se hacen ver las diferencias entre los coeficientes sismicos
generados para las condiclones de apoyo fijo (empotramiento en P.B.) y el
de base flexible (efectos de interaccién suelo-estructura) ambos elasticos.
Vemos lo importante que puede resultar el no considerar, durante el
andlisis y disefio sismico, los efectos de la rotacién y traslaciéon de la
base, ya que el nivel de fuerzas sismicas para ambos tipos de apoyo (rigido

y flexible) puede resultar con diferencias considerables.

La fig 4.24 a) muestra las historias en el tiempc de los coeficlentes
sismicos desarrollados para los casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 8 (c/c, EPB,
v/r, e/n); se compara el efecto que produce el confinamiento del concreto
de los elementos. Aunque a nivel local el confinamiento que proporciona el
acero de refuerzo transversal al elemento no es grande, como se vié en el
capitulo anterior, a nivel global esta diferencia si se hace notar; se
aprecid un incremento de aproximadamente 30 por ciento en los coeficientes
sismicos. La participacién de todos los elementos repercute en una mayor
resistencia, haciendo que el cortante basal inducido por el sismo fuera

mayor.

Si ademds de confinar, se utiliza el mecdelo histerético de Takeda, la fig
4.24 b) presenta los resultados para los casos 2 (s/c, T, v/r, e/n) y 4
(c/c, T, v/r, e/n). Las diferencias observadas con respecto a 1la
comparacion anterior, resultaron similares; sin embargo, la respuesta fue

bastante diferente por la degradacién de rigidez que se presenta.

La fig 4.25 a), muestra los resultados sin y con Takeda, al comparar los
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casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 2 (s/¢c, T, v)r, e/n); précticamente no hubo
grandes diferenclas entre ambos modelos histeréticos empleados. La
respuesta con el modelo EPB (elasto-plastico perfecto bilineal) fue
uniforme; al introducir el de Takeda existieron cambios bruscos, asi como
una disminucidén importante del coeficiente sismico después de la etapa de
maximas aceleraciones por la pérdida de rigidez que se presentdé. Sin
embargo, las amplitudes del maximo coeficiente sismico de ambos modelos
fueron muy parecidas. Los casos 1 y 2 no incluyeron los efectos de las

sobre-resistencias.

La fig 4.25 b) presenta la comparaciéon entre los casos 4 (c/c, T, v/r, e/n)
y 8 (c/c, EPB, v/r, e/n); el efecto del modelo de Takeda con respecto al
modelo EPB, ambos con sobre-resistenclas, no resulté importante a nivel de

las amplitudes maximas de los coeficientes sismicos.

_En la fig 4.26 a) se comparan los casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 20 (c/c,
EPB, v/r, e/p), ambos sin Takeda; esto es, caso 1 con consideraciones
convencionales en el cdlculo de resistencias nominales, y el caso 20 con
los efectos de las sobre-resistencias, esfuerzos promedio y del
confinamiento. Notese que hubo diferencias importantes en los valores
maximos alcanzados, pues como ya se habia observado, las consideracliones
hechas en el caso 20 causaron cambios notables en la resistencia de los
elementos; se llegdo a tener un incremento de aproximadamente 50% en el
valor del coeflciente sismico desarrollado, con respecto al sistema con

resistencias nominales.

Si ahora se introduce el efecto de la degradacién de rigidez en ambos, la
fig 4.26 b) compara los cascs 2 (s/¢, T, v/r, e/n) y 21 (c/c, T, v/r, e/p).
Se observdé que los valores maximos permanecen semejantes; si acaso, la
distribucién en el tiempo fue diferente, debido a los cambios de rigidez

implicitos al utilizar el comportamiento histerético del modelo de Takeda.

Para observar la diferencia que existe entre utilizar los esfuerzos

nominales y los promedio en las resistencias de los elementos, incluyendo
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en ambos casos los efectos‘devlas soB{éj£és1;£eﬁcias y del confinamiento,
se presentan las graficas de las figs 4.27 a) y b). En la primera, se
comparan los casos 8 (c/c, EPB, v/r, e/n) y 20 (c/c, EPB, v/r, e/p), ambos
sin Takeda; las diferencias no resultaron muy fuertes, con un maximo
incremento de poco mas del 20%. La fig 4.27 b) compara los casos 4 {c/c, T,
v/r, e/n) y 21 (c/c, T, v/r, e/p), con Takeda; se tuve practicamente los

mismos resultados que en la comparacién anterior

En todos los casos anteriores el calculo de las resistenclas de las vigas
consideré que dichos miembros eran de seccién transversal rectangular, con
la participacién del acero de la losa, y del refuerzo longitudinal del
elemento. Las graficas de las figs 4.28 a) y b), muestran los resultados de
los analisis en que se incluyd ademds la participacién del concreto de 1los
patines de la losa, como ayuda de la resistencia a momento flexionante
positivo de la viga, con los esfuerzos nominales que le corresponden. En la
fig 4.28 a), casos 1 (s/c, EPB, v/r, esn) y 14 (c/c, EPB, v/t, ersn), sin
Takeda, se observa que el incremento en el valor del coeficiente sismico
fue alrededor del 30 por ciento y casi constante. Al tomar en cuenta el
modelo de Takeda (fig 4.28 b)), casos 2 (s/¢, T, v/r, e/n) y 13 (c/c, T,
v/t, e/n}, el Incremento resulté similar, pero la variacién del coeficiente
sismico fue muy diferente, como ya se hablia obgervado en resultados
anteriores a raiz de la influencla de los efectos de la degradacién de la

rigidez que ocurre en las vigas, segin ocurre el sismo.

4.3.2.2.b ANALISIS ESTATICOS INELASTICOS

En el trabajo se realizaron también analisis estAticos no lineales con el
programa de computo ULARC, él1 cual nos permitié analizar una estructura
plana bajo una distribucién de cargas laterales que va incrementéndolas
monoténicamente, hasta llevar a la estructura a su condicién de colapso,
para un determinado mecanismo de falla; fue posible obtener para cada
instante en que se presenta una articulacién plastica, resultados del tipo

desplazamientos nodales, fuerzas en los miembros, reacciones, posicién de
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la articulacion plastica, y el factor de carga de cada ciclo necesario para
provocar dicha articulacién. De estos resultados se analizaron graficas
como la mostrada en la figura 4.29; en el eje de las absclsas se tiene el
desplazamlento méximo de azotea dividido entre la altura total de la
estructura en porcentaje, y para el eje de las ordenadas se tiene el
coeficlente sismico que se llega a desarrollar, también en porcentaje. En
esta figura, ademas de las graficas que corresponden al eje 3 (direcciédn
longitudinal), también se presentan los resultados obtenidos para el eje
A-E (direccién transversal), para fines comparativos. Cabe aclarar que la
distribucién de cargas sismicas para ambos ejes, fue el resultado de un

andlisis dindmico modal espectral, previamente realizado.

Se reallzaron tres analisis por cada eje, y sélo para el edificio STC. Las
resistenclas utilizadas en los andlisis fueron las mismas que se obtuvieron
en los casos 1, 14 y 20. En esta figura las griaficas 1 a 3 corresponden al

eje A-E y las tres restantes al eje 3.

Este tipe de andlisis permlite estimar la resistencia y rigidez lateral de
estructuras tipo edificios, asi como de observar el comportamiento del
sistema desde su etapa elastica, la aparicién de la primera fluencia, y asi

hasta llegar al mecanismo de falla.

Obsérvese como aumentd la resistencia lateral (como funcidn del coeficiente
sismico), segin se incrementd a nivel local de miembros estructurales la
resistencia; este tipo de resultados vienen a corroborar los valores
obtenidos de los andlisis 1ineldsticos paéb a paso. De los analisis
inelasticos con el DRAIN-2D, para el eje 3 el coeficiente sismico méximo
resultdé de 0.15 para el caso 1 (original); para el caso 13 (c/c, T, v/t,
e/n), de 0.22; y para el caso 20 (c/c, EPB, v/r, e/p), se tuvo un maximo de
0.25. Con el andlisis estdtico inelastico se obtuvlieron, para los mismos
casos, los valores de 0.14, 0.19 y 0.225, respectivamente, pero sin
considerar el efecto bllineal; esto es, para el ULARC se supuso

comportamiento elasto-plastico perfecto.
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Las diferencias de valores obtenidos con amboé tiﬁos de analisis, se debio
ala forma como se modeld la estructura, ademds de las hipdtesis empleadas
" en los dos programas; en el programa ULARC, el criterlo que se emplea para
modelar el efecto del comportamiento ineldstico en los elementos tipo
columna es muy burdo y difiere bastante de la formé como se modela en el
DRAIN-2D, &1 cual si considera la reduccién de la resistencia ante 1la
presencia de cargas axiales en dichos elementos estructurales verticales,
Sin embargo, los resultados con el analisis estatico ineléstico dan una

idea muy buena, como se ve en los valores obtenidos.

Por lo que respecta a los resultados de la direccién transversal (direccién
que no tuvo dafios, y en la que se contaba con los muros de concreto sobre
los ejes A y E), las consideraciones de sobre-resistencia empleadas se
manifestaron claramente; de 0.22 para el caso original, se incrementé a
0.29 para el caso en que se consideré el confinamiento y la participacién
del patin de la losa para momento positivo y esfuerzos nominales y, llegé a
0.33 para el ultimo caso en que se consideré confinamiento, vigas

rectangulares y esfuerzos promedio.

Las graficas generadas para el eje 3 presentan un comportamiento ductil
satisfactorio y un aumento gradual de la capacidad lateral desplies de 1la
aparicién de 1la primera fluencla. Para el sistema estructural de la
direccién transversal la resistencia de la estructura fue mayor, el
comportamiento resultd menos dictil, y presenté un cambio brusco del mismo,

debido a la presencia de los muros de cortante.

El tipo de estructuracién en una y otra direccién resultd determinante;
esto es, fue muy limportante:la forma en que cada sistema estructural
alcanzd su resistencia maxima, su rigidez 1lateral disponible, y su

capacidad de deformacién.
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©4.3.2.3 DEFORMACIONES INELASTICAS EN VIGAS Y COLUMNAS

Para ~observar el comportamiento u:ineléstico a nivel "de miembros
egtructurales, como resultado de los dafios presentados y de las respuestas
obtenidas, de los anilisis diﬁémicos modales se seleccioné el extremo
izquierdo de la viga del primer nivel y crujia A-B, asi como el extremo

inferior de la primera columna del entrepiso P.B.-1 (ver flg 4.30).

Para analizar y comparar el comportamiente inelastico desarrollado por
estos elementos, se consideraron tres de los diferentes casos realizados, a
saber: 1, 13 y 21; estos fueron los casos mds representativos para comparar

con el nivel de dafios observado fisicamente, y entre ellos mismos.

En la fig 4.31 se grafica la historia de momentos-carga axial (M-N) del
caso 1, asi como el diagrama de interaccién de la resistencia disponible,
para la columna ante este tipo de efectos. Se observa que el nimero de
combinaciones momento-carga axial que alcanzé y ligeramente sobrepasd la
resistencia fue considerable; esto es, el principal problema en este
miembro estructural fue el de flexocompresiéon. Nétese que el incremento de

la carga axial por sismo resulté en poco mas de 300 ton.

La fig 4.32 muestra la historia M-N generada para el caso 13, que
consideré la influencia del confinamiente, modelo de Takeda, vigas "T" y
esfuerzos nominales. Se observa también una fuerte concentracién de
combinaciones M-N en el limite de la resistencia del elemento, pero en

menor cantidad que para el caso anterior

Para el caso 21 (fig 4.33), en gque se consideré la participacion del
confinamiento, modelo de Takeda, vigas rectangulares y esfuerzos promedio,
se tuvo también resultados muy parecidos a los del caso 1 y 13; esto es,
una gran concentracién de momentos-carga axial en el limite del diagrama de

interaccion.

Cabe hacer notar que en ninguno de los casos la fuerza axial resulté de
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. ‘tensién, manteniéndose en un rango 'de 150 -a S00 -toneladas, excepto para el
caso 21 en donde la carga axial minima fue de menos de 100 toneladas.
Cuando la combinacién M-N cayé dentro o ligeramente afuera de los limites
del diagrama de resistencias, la columna estaba excursionando en el rango
ineldstico. Las veces que la combinacién M-N esta escasamente por afuera
del nivel de la resistencia disponible, el programa de cémputo presenta un
artificio de cédlculo en que obliga a que no se pierda el equilibrio para

cuando iniclia el siguiente incremento de tiempo At:'

Para este mismo elemento estructural se grafica las historias en el tiempo
de las fuerzas cortantes (ver figs 4.34 y 4.35). En la fig 4.34 se comparan
los cortantes de los casos 1 y 13, asi como sus respectivas resistencias.
Se observa que para el caso 1 nunca se llegd a rebasar la resistencia
disponible, lo que no ocurrié con el caso 13, pues en este la resistencia
resulté ser menor en varios ciclos, lo que indica que la columna debié
presentar problemas ante la acciéon de este elemento mecénlco, sin embargo,

en la realidad no fue asi.

La fig 4.35 muestra la comparacién entre el caso 1 y el 21; la resistencia
disponible para el caso 21 siempre fue superior que la fuerza cortante
actuante, lo cual concuerda con el tipo de dafioc observado en esta columna;
esto es, no hubo grietas inclinadas que indicaran falta de resistencia al

cortante.

A nivel local de la viga del primer nivel se grafican las historias de
demandas de ductilidad local desarrolladas en el extremo izquierdo mostrado
en la fig 4.30, tomando los casos 1, 2, 4, 8, 13, 14, 20 y 21; se trata de
observar las principales diferencias que existieron al tomar en cuenta las
consideraciones de sobre-resistencia planteadas en este trabajo.

La fig 4.36 a) muestra las historias de demandas locales de ductilidad para
la viga 4 del caso 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 8 (c/c, EPB, v/r, e/n); se
aprecia que el comportamiento de ambos modelos fue précticamente el mismo,

excursionando en el rango lnelastico el mismo nimero de veces, solc que a
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mayor resistencia (casd:slf‘se?tuvo menor..demanda de duc;ilidad; Se observa:
también que -las déméndas'positivas fueron mayores que las négatibaé{vpéra

ambos casos,

Al utilizar el modelo de Takeda, en las respuestas inelasticas globales a
nivel de desplazamientos y coeficlientes sismicos, no se detectaron camblos
significativos, lo que no sucedié asi a nlvel de demandas locales de
ductilidad. En la fig 4.36 b), casos 2 (s/c, T, v/r, e/n} vy 4 (c/c, EPB,
v/r, e/n), se observa el efecto del confinamiento perc aplicando el modelo
de Takeda. Las demandas presentaron un valor mayor, sobretodo para flexién
positiva, que los resulitados obtenidos en la figura anterior. Nétese que
los valores de los caso 2 y 4 practicamente no fueron muy diferentes entre

si, sobretodo los valores maximos positivos.

Para observar el efecto gue causa el modelo de Takeda, en la fig 4.37 a) se
compararon los casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 2 (s/c, T, v/r, e/n). En esta
grafica se comprobd lo explicade anteriormente; esto es, al utilizar el
comportamiento histerético segin el modelo de Takeda, se tuvieron mayores
deformaciones ineldsticas a nivel local, y entonces 1las demandas de

ductilidad resultan mayores que las producidas con el modelo EPB.

En la fig 4.37 b), casos 4 (c/c, T, v/r, e/n) y 8 (e/ec, EPB, v/r, e/n), se
compara nuevamente las demandas determinadas utilizando los dos modelos
histeréticos, sdélo que ademds se introdujo el efecto del confinamiento.
Nuevamente se observd que el modelo de Takeda conduce en general a mayores

resultados, sobretodo para flexién positiva.

Al comparar los casos extremos, fig 4.38 a), casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y
20 (cs/c, EPB, v/r, e/p), se observaron diferencias significativas; esto es,
el caso 1 sobrestima por mucho el comportamiento inelastico desarrollado

por la viga, tanto en forma como en amplitud.

Si ademdas se introduce la influencia del modelo de Takeda (fig 4.38 b)),

casos 2 (s/c, T, v/r, e/n) y 21 {c/c, T, v/r, e/p), se notd nuevamente que
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a mayor resistencia, .se preséntéh}ﬁénores demandas locales de ductilidad.

Lo anterlor lo podemOS'atribuirKél daﬁoiqué se.va generando en el elemento;

durante -la historia del. sismo,. lo-que resulté en que las demandas: de

ductilidad fueran cada vez Menofesf

Para observar la influencia de los efectos de los esfuerzos nominales y los
esfuerzos promedio del concreto y del acero de refuerzo a nivel de demandas
de ductilidad, se prepararon las graficas de las figs 4.39 a) y b). En la
primera, casos 8 (c/c, EPB, v/r, e/n) y 20 (c/c, EPB, v/r, e/p), sin
Takeda, se aprecia que para el caso en que se tuvo mayor resistencia, en
general las demandas fueron menores, aunque en la etapa intensa del sismo
éstas resultaron casi iguales. Para la segunda figura, casos 4 (c/c, T,
v/r, e/n) y 21 (c/¢c, T, v/r, e/p), con Takeda, las diferencias entre ambos
casos fueron mayores, y ademds con valores por arriba de los resultados de

la figura anterior.

En las figs 4.40 a) y b) se muestra el efecto que se tuvo al introducir
los patines de la losa en la resistencla positiva de las vigas, ademéds del
confinamiento del elemento. En la fig 4.40 a) se presenta las historias de
demandas de ductilidad para los casos 1 (s/c, EPB, v/r, e/n) y 14 (c/c,
EPB, v/t, e/n); se detectan grandes diferencias entre ambos casos,
sobretodo para las positivas. En la fig 4.40 b) se comparan los casos 2
(s/c, T, v/r, e/) y 14 (c/c, T, v/t, e/n). Se observa nuevamente la ayuda

que proporciond el patin para flexlén positiva.

Por lo que toca a las historias de fuerza co}tante actuante en el extremo
indicado, los casos que se eligieron fueron los mismos que se utilizaron

para el elemento columna (esto es, caso 1, 13 y 21).

La fig 4.41 presenta los cortantes de los «casos 1 y 13, asi como sus
respectivas resistencias. Obsérvese como la resistencia al cortante
disponible de la viga fue siempre superior a la fuerza cortante actuante
que se presentd durante el movimiento sismico; independientemente del caso

considerado. Notese también que la fuerza cortante inducida cuando se tomé
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el caso 13 fue superior al del caso original (caso 1), lo cual es
congruente. Debido al efecto que produce el modelo de Takeda, en particular
después de la etapa mds intensa del sismo, los cortantes presentaron una

reduccion importante, con respecto a la grafica del caso 1.

En la fig 4.42 se tienen las historias para los casos 1 y 21. Nuevamente

se observa que el elemento nunca llegd a tener problemas por cortante.

Esto es, podemos decir que el modo de falla predominante de la viga fue
seguramente el de flexidén ya que, como se ha observado en las dos graficas
anteriores, la resistencia disponible al cortante de la viga siempre se
mantuvo por arriba de las fuerzas inducidas por el temblor. Este modo de
falla concuerda con el dafio observade posteriormente a la fecha del 19 de
septiembre de 1985. ’

4.3.2.4 DEMANDAS MAXIMAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGAS Y COLUMNAS

Con el fin de observar la distribucién global del comportamiento inelastico
desarrollade por la estructura ante la excitacién a que fue sometida, se
presenta la fig 4.43; se muestra la distribucidn de los dafiocs observados,
asi como la distribucién global de las rdtulas plasticas, resultado de los
andlisis dinamicos ineldsticos. S6lo se presentan los resultados para los
casos 13 y 21 por ser los que resultaron con mayor similitud a lo observado
en campo, Yy el caso 1 por ser el caso que se apoyan los criterlos
convencionales para el céalculo de resistencia;.

El comportamliento inelastico se generalizé en los extremos de las vigas,
empezando en el primer nivel y propagéndose hasta los niveles intermedlos;
los extremos inferiores de las columnas de planta baja también presentaron
fluencia. Sin embargo, a pesar de que la distribucién global de dafios de
los casos 13 y 21 resultdé muy parecida al observado en campo, el que mas se
acerca a la realidad fue el caso 13 (ver fig 4.43 c)). El caso 21, fig 4.43

d), tlene clerta similitud, pero a nivel de columnas presentd6 menores
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dafios. Por lo que toca &l caso 1, fig 4.43 b), tuvo un dafio mads severo, con
respecto a la distribucién de articulaciones plasticas que se observaron
en campo, fig 4.43 a), y ademds muy diferente; esto es, en el caso 1 se

sobrestima por mucho el comportamiento inelastico observado,

Para estos tres casos se grafica también las envolventes de demandas
maximas de ductilidad local "pL" por nivel, para vigas y columnas, fig 4.44
a) y b). Para el cdlculo de éstas se utilizé una longitud plastica efectiva

Ip = 0.5d, donde d es igual al peralte efectivo.

En la fig 4.44 a), se muestran las demandas maximas de ductilidad local de
vigas; se observa como las ductilidades méximas desarrolladas se
concentraron en las vigas del primer nivel, y que para flexién positiva
fueron mayores que para flexidn negativa. También se aprecia que el caso 13
fue en el que se presentaron las menores demandas positivas; las uL
negativas del primer nivel de este caso resultaron ligeramente superiores a

las pL de los otros casos.,

Las demandas madximas calculadas para columnas se muestran en la fig 4.44
b); se concentran préicticamente en la base del entrepisc de P.B., y los

méximos valores fueron muy parecidos.

En la grafica para vigas se observé que el caso 13 era el que mejor
comportamliento presentaba, sin embarge, para columnas resulté contraric
para este caso las columnas son las mas esforzadas. Esto lo podemos
atribuir a lo siguiente: el caso 13 es el qhe considera la participacién
del patin de la losa en la resistencia positiva de las vigas, por lo que a
las columnas se les asigna la misma resistencia; por lo tanto, al tener
mayor resistencia las vigas, las columnas necesariamente se encuentran mas

esforzadas, ante el mismo tipo de excitacién.
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4.3.3 RESPUESTA' INELASTICA Y COMPARACIONES, EDIFICIO MEDICO MILITARES

'453;3.1 DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES

“La fig 4.45 presenta las envolventes de desplazamientos en elevacién para
el eje D, resultado de los diferentes tipos de analisis ineldsticos
llevados a cabo. En ésta se aprecia como los desplazamientos positives
fueron en general superiores a los negativos. Se observa también la pequefia
traslacién que existe a nivel cimentacién por efectos de la interacciédn
suelo-estructura, aunque como ya se habia anotado, éstos no resultaron

importantes.

En la misma grafica se tienen los desplazamientos generados por el andlisis
eldstico paso a paso (caso 2-elas), que resultaron ser menores que los

desplazamientos de todos los analisis ineléasticos.

La fig 4.46 muestra las historias de desplazamientos elasticos e
inelasticos a nivel de azotea (nivel 8) del caso 2, tomando en cuenta la
influencia de la interaccidén suelo-estructura; el caso 2 considera el
cdlcule de resistencias segin criterios convencionales. Nétese que la
respuesta ineldstica fue mayor, contrario a lo que observamos en el eje 3
del edificlo STC, donde los desplazamientos considerando el comportamiento

ineldstico resultaron inferiores a los de la respuesta eladstica.

En edificios con perlodos relativamente grandes el reglamento permite
reducir las ordenadas espectrales debido ; la gran eficlencia de la
ductilidad que se espera desarrolle este tipo de estructuras durante el
movimlento sismico; sin embargo, para estructuras con periodos cortos, esta
eficlencla es cada vez menor, debido a que para estos casos la ductilidad
por desarrollar es menos importante que la resistencia con que debe contar

la estructura para asi poder asegurar un buen comportamiento sismico.

La fig 4.47 hace ver las diferencias que existen entre los desplazamientos

generados bajo la condicién de empotramiento en cimentacién y el efecto de
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la interaccién suelo-estructura. Sé bﬁééfva‘q las:diférencias: xistentes

entre ambas condiciones de apoyo resultar 'HVéL'girb en la
concuerda con lo

anotado anteriormente,

Para observar la influencia de las consideraciones de sobre-resistencia en
este eje, a nivel de desplazamientos, se presentan las figs 4.48 a 4.51. En
la fig 4.48, casos 2 (s/¢, EPB, e/n) y 4 (c/c, EPB, e/n), se compara el
efecto del confinamiento de 1los elementos. Se observa que esta
consideracion no produjo, en general, cambio alguno ya que ambas respuestas
fueron muy parecidas, debido a que el acero de refuerzo tansversal no

proporciond un confinamiento eficiente.

Para apreciar la influencia de los efectos del modelo de Takeda, se muestra
la fig 4.49 para los cases 2 (s/c, EPB, e/n) y 5 (s/c, T, e/n); la
consideracién de este modelo produjo mayor respuesta, teniéndose amplitudes
de desplazamiente ligeramente mayores, que para fines practicos no son
importantes.

Para analizar la influencia de los esfuerzos promedio, la fig 4.50 presenta
la comparacién entre los casos 2 (s/c, EPB, e/n) y 7 (c/c, EPB, e/p); para
el caso 7 se considerd el confinamiento. Notese que para el caso 7 los
desplazamientos generados fueron menores, y con una disminucién de hasta 40

por clento, aproximadamente, para los positivos.

Para comparar en la respuesta la influencia dé los efectos de los esfuerzos
promedio contra esfuerzos nominales, se presenta la fig 4.51 para los casos
6 (c/c, T, e/n) vy 8 (c/c, T, e/p), ambos confinados y con el modelo
histerético de Takeda. La consideracién de los esfuerzos promedic por si
solos no influyé en gran forma; esto es, las diferencias resultaron poco
importantes.

Un punto que es interesante hacer resaltar, después de haber analizado las

figuras anteriores, es que para esta estructura los desplazamientos que se
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generan " tomando en cuenta las diferentes consideraciones de
sobre-resistencia, fueron siempre menores para aquellos casos en donde se
tuvo una resistencia mayor, caso contrario a lo que se observd para el eje
3 de la otra estructura. Las propiedades dindmicas de cada estructura, y
las ecaracteristicas mismas del acelerograma SCT-EW, son dos factores

importantes que contribuyeron a que lo anterior llegara a ocurrir,

4,3.3.2 COEFICIENTES SISMICOS

Con el objeto de observar el comportamiento del cortante basal que el sismo
induce a la estructura, se presentan las graficas de las figs 4.52 a 4.57,
donde se grafica las historias en el tiempo de los coeficientes sismicos
como resultado de la suma de cortantes eh el tiempo tI de cada c¢olumna del

entrepiso P.B., y dividido entre el peso poer arriba de dicho nivel.

La fig 4.52 corresponde al caso original (resistencias nominales), caso 2,
con la condicién de apoyo flexible, para comportamiento elastico e
ineléstico. Nétese que el valor del coeflicliente sismico elastico llegbd a
tener amplifudes de hasta casi tres veces el 1inelastico y que para
comportamiento ineldastico el cortante basal inducido fue practicamente
constante en la mayoria del tiempo que duré el movimiento, con una amplitud
de aproximadamente 0. 10.

Para esta estructura 1la influencia de 1los efectos de la interaccién
suelo~estructura no tuvo importancia (ver ffé 4.53), lo cual ya se habia
observado. La grafica presenta las historias del coeficiente sismico para
las condiciones de apoyo fijo (empotramiento en cimentacién) y apoyo
flexible, con comportamiento inelastico; ndtese gque las fuerzas basales

inducidas resultaron, en términos generales, iguales.
La fig 4.54 muestra los coeficientes para los casos 2 (s/c, EPB, e/n) y 4

(c/c, EPB, ern), sin Takeda, en donde se Iintenta mostrar el efecto

producido unicamente por el confinamiento de los elementos. Nuevamente se
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observa que a pesar de que a nivel de resistencias locales este efecto no
resulté importante, cuando se combind el trabajo de todos los elementos, si

se llegan a presentar diferencias apreciables como lo muestra la figura.

El modelo de Takeda tampoco produce cambios netorios a nivel de
coeficientes, como ya se habia observado. Esto lo podemos comprobar en la
fig 4.55, casos 2 (s/c, EPB, e/n) y S (s/c, T, e/n), para los cuales la
unica diferencia fue el modelo histerético empleado. Se observa que ambas
respuestas fueron muy semejantes en la mayor parte de la historia del
movimiento, aunque al final de la excitacion, los cortantes basales
inducidos por el modelo de Takeda resultaron menores; lo anterior se debid
a los efectos de la degradacién de rigidez que durante el tiempo de la

accion sismica fue sufriendo la estructura.

Los efectos que se producen al calcular las resistencias considerando los
esfuerzos promedio del concreto y del acero de refuerzo en los analisis,
los podemos apreciar en las figs 4.56 y 4.57. En la primera se comparan los
casos 2 (s/c¢c, EPB, e/b) y 7 (c/c, EPB, e/p). Es evidente ver que el caso
con mayor resistencia, caso 7, fue el que admitio mayores cortantes basales
ante la accién del sismo. De 0.10 se tuvo un incremento de hasta 0.15,

aproximadamente.

Al confinar y emplear el modelo de Takeda en ambos casos, pero con
diferentes esfuerzos de los materiales, la fig 4.57 muestra la comparacién
entre los caso 6 (c/c, T, e/n) y 8 (c/c, T, e/p); ndétese que las
diferencias fueron pequefias, lo que indlca-que la consideracién de los
esfuerzos promedio, por si solos, no son de gran ayuda, al menos para esta

estructura.

4.3.3.3 DEFORMACIONES INELASTICAS EN VIGAS Y COLUMNAS

Al 1igual que en el eje de la estructura anterior {(edificio STIC), se

selecciond un elemento viga y otro columna, los cuales resultaron ser los
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mds solicitados; se traté de observar en ‘ambos el compeor tamiento inelastico
desarrollado durante la excitacién.. La fig 4.58 muestra un alzado del eje
D, donde se sefiala 1los elementos 'y extremos de interés, ambos

pertenecientes al entreplso de doble altura N1(PB)-N2.

Para la columna No. 4 se presentan las historias de momentos-carga axial,
(figs 4.59 a 4.61), y las de fuerzas cortantes (figs 4.62 y 4.63), de los
caso 2, 6 y 8. También se muestra el nivel de resistencia disponible para

cada tipo de accioén, para fines comparativos.

En las graficas correspondientes a las historias de momento-carga axlal
(M-N} se observé una alta concentracién de combinaciones M-N en los limites
de la resistencia del elemento. Seguin estos resultados el problema que
predominé en la columna fue el de flexocompresién. Se aprecia que la
columna llegd a estar bajo pequefias fuerzas axlales de tensién; la fuerza

normal actuante varié dentro de un range de -50 a 300 toneladas.

Las historias de fuerza cortante, figs 4.62 y 4.63, muestran que la
resistencia disponible del elemento para todos los casos, siempre fue
superior a la fuerza cortante actuante; esto es, con los resultados de M-N
y de las fuerzas cortantes, se comprueba que el modo de falla que rigié fue

el de flexocompresion, desde el punto de vista analitico.

En los resultados de cortantes se aprecia que la fuerza cortante actuante
fue en términos generales mayor para los casos en que se tiene una mayor

resistencia.

Las historias de demandas locales de ductilidad en el extremo izquierdo de
la viga mostrada en la flg 4.58 se muestran en las figs 4.64 y 4.65; en la
fig 4.64 se comparan los casos 2 (s/c, EPB, e/n) y 5 (s/c, T, e/n), ambos
sin confinar y con esfuerzos nominales, pero con diferente modelo
histerético. Nbétese que las maximas demandas fueron negatlvas y que para el
caso del modelo de Takeda las demandas obtenidas siempre resultaron

superiores a las obtenidas con el modelo EPB.
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Es importante, también, hacer notar el granJhum re’ e:clcios !en que el

elemento excursiond en el rango lnelastico, y qu(,a final de la excitacion

el elemento mostré una deformaclén permanente considerable Las amplitudes

maximas de H desarrolladas fueron extraordlnarlamente -grandes.

La fig 4.65 presenta las historias para los casos 6 {(c/c, T, e/n} y 8 (c/c,
T, e/p), ambos confinados y con el modelo de Takeda, pero con diferente
valor de los esfuerzos del concreto y acero. La grafica del caso 8 muestra
una disminucldn importante en el valor de las mdximas demandas; esto es, a

mayores resistencias las demandas disminuyeron.

Las historias de fuerza cortante en la viga, se muestran en las figs 4.66 y
4.67. También se presentan los niveles de resistencia que presentaba el
elemente al cortante, para fines comparativos. Notese que la resistencla
disponible fue mayor que la actuante en todos los casos. Cabe aclarar que
en el dafio observado en campo predominaron las fallas por cortante, por lo
que ante la ausencia de este modo de falla en los analisis, todo parece
indicar que el modelo utilizado en este trabajo posiblemente no fue del

tado adecuado para predecir lo cbservade fisicamente.

4.3.3.4 DEMANDAS MAXIMAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGAS Y COLUMNAS

De igual forma que para la estructura anterior, se presenta la distribucién
global de rétulas pldsticas que resultaron, de los diferentes tipos de
analisis realizados en esta estructura, asi como también la distribucién

esquematica de los dafios observados en campo.

Cabe aclarar que en esta estructura no se llevé a cabo un levantamiento
exhaustivo de dafios, debido a que en cliertas partes de la estructura se
encontraban sin acceso, por lo tanto el dafic presentado, rigurosamente, no

es el real; es decir, el levantamiento de dafios fue incompleto.
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Las flgs 4.68 a) a g)~mqes£réﬁzig Aistribucién de dafios obtenldos para los
seis casos diferentes. En estas se buede observar que el dafio fue bastante
severo tanto en columnas como'eﬁ vigas, asi como en los muros de tabique.
En las vigas el dafio se presentd no solo en los extremos sino en varios
puntos en donde se modelé el cambio de rigidez por 1la existencia de
capiteles; esto es, se llegd a detectar que en zonas intermedias, dentro
del claro, llegan a presentarse rdtulas plasticas, debido a los cambios de

rigidez y resistencia que se tenia en las vigas equivalentes.

La mayoria de los muros de la crujia 6-7 llegaron a colapsarse debido a que
su resistencia era muy pobre; en camblo los muros de la crujia 4-5

permanecieron sin dafio.

Ante esto y observande el dafio "real" (fig 4.68 a)) nos damos cuenta que el
modelo empleado sobrestima la respuesta ineldstica de la estructura, Esto
lo podemos atribulr a las siguientes causas: por lo que se reflere a los
muros de mamposteria de la crujia 4-5, lugar en donde se tenia un cubo de
luz y escaleras, el efecto tridimenslonal del conjunto seguramente deblié de
ser importante y en nuestro modelo analitico tal efecto no fue del todo
satisfactorio; también y atendiendo a que el modo de falla predominante en
nuestra estructura fue el de cortante, el modelo resulté ain mas inseguro
debido a que en el programa de computo empleado no se puede modelar los

modos de falla por cortante, siendo una de sus limitaciones.

Debido a lo anterlor, fue facil apreclar la diferencia existente entre lo
"real" y lo obtenido analiticamente en todos los casos estudiados, por 1lo
que se llegé a la conclusién de que dicho programa no es del todo

satisfactorio en estructuras con modos de falla de este tipo.

Otro aspecto Importante de observar es que, para todos los casos
analizados, el mecanismo de colapso tiende a ser del tipo “columna"; 1la
zona mas débil se localizdé en el entrepiso de doble altura, N1(PB)-N2, que

resulté ser el entrepiso con mayores demandas.
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En la fig 4.69 a) y b) se ’tiénéﬁ' graficadas las demandas miximas .de
ductilidad local para vigas y columnas respectivamente. Para el calculo de
éstas se utllizo una longitud plastica efectiva de un peralte, es decir,
lp=d. Se selecciondé la longitud plastica de un peralte debido a que las

secciones eran muy pequefias.

En la grafica que corresponde a vigas, fig 4.69 a), se observa que los
efectos resultaron mds criticos para la flexiéon negativa; en los casos 7 y
8 se tuvieron las menores demandas en todo la altura. Se observa también
que el efecto del confinamientoc de los elementos redujo el valor de las
demandas, (casos 2 y 4), y que al utilizar el modelo histerético de Takeda,
se produjeron mayores dafios aumentando asi las demandas de ductilidad en

los miembros, casos 7 ¥y 8 6 4 y 6.

Las H de las columnas se muestran en la fig 4.69 b). Las demandas en vigas
del caso 2 son las que presentaron mayores valores; para columnas resulté
al contrario. Para los casos en que no se tom6 en cuenta el confinamiento,
casos 2 y 5, las maximas demandas se concentraron en la base de las
columnas del entrepiso de doble altura. Cuando se confinaron los elementos,

las demandas maximas fueron en el extremo superior del mismo entrepiso.

El comportamiento inelastico observado analiticamente, con los criterios
propuestos por el DRAIN-2D, dista de ser similar al comportamiento de dafios
que presentd la estructura durante el sismo del 19 de septiembre de 198S.
Sin embargo, cabe aclarar que estos analisis pueden ser mejorados para
predecir de forma mas satisfactoria los dafios detectados; esto es, habria
que tener culdado en modelar adecuadamente los modos de falla del tipo

cortante con este tipo de programa de computadora.
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
5.1 CONCLUSIONES

El principal objetivo de este trabajo consistié en calcular el
comportamiento inelastico de dos estructuras sin y con las consideraciones
de sobre-resistencia disponibles, y compararlo con el comportamiento

observado a raiz de los dafios después de los sismos de 1985.

L.a comparacién entre el comportamiento observado y el calculado es en forma
cualitativa debido a que ninguna de las dos estructuras estudiadas se
encontraba instrumentada durante el sismo. En términos generales se observé
buena congruencia para una de las dos estructuras entre el comportamiento
predicho analiticamente y el nivel de dafios presentado a raiz del temblor;
para la segunda estructura las predicciones no son del todo satisfacterias,

lo que enh parte se debe al modo de falla que gobernd durante el sismo.

5.1.1 EDIFICIO STC

S.1.1.a ANALISIS ELASTICOS
‘Los valores de los periodos analiticos obtenldos pa;a résta, estructura,
mostraron que la direccién longitudinal fue la mads flexible, coincidiendo

"con la direccién de maximos dafios.

El periodo fundamental de vibracién para la condicién de empotramiento en
P.B. resultd de 1.67 seg y de 1.69 seg para la condicién de empotramiento a
nivel de cimentaclén. Al incluir la flexibilldad de la base, el perilodo
determinado fue de 1.84 seg, lo que indica que no resultd importante la

influencia del giro y traslacidén horizontal de la cimentacidn.
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Para la  direccién ..transversal .. los efectos - de la interaccién
suelo-estructura si resultaron importantes, con un incremento respecto a la

condicién de empotramiento en P.B. de'aproximadamente 30%.

Por lo que toca a la revisién de la seguridad ante el estado limite de
servicio (desplazamientos laterales), se verificé que las relaciones de
desplazamientos relativos entre la altura de entrepiso resultaron ser un
excelente indicador del nivel de flexibilidad que puede existir en una
direcclén y entrepiso; esto es, con base al conocimiento de este tipo de
respuesta y comparado con un limite permisible adecuado, se puede llegar a

tener estructuras menos flexibles y menos débiles en una clerta direccién.

En este edificlo se observo que las deformaciones obtenidas en la direccién
longitudinal, excedieron ligeramente el limite permisible especificado por
el codigo en que se apoyd su disefio original; sin embargo, para fines
practicos, se puede decir que la estructura cumplia con los requisitos

minimos en cuanto a desplazamientos horizontales, segin el RDF-66.

La direccién y entrepisos de maximos dafios coincidieron con la direccién y

entreplisos de maximas relaciones Ar‘/h‘ obtenidas de los analisis.

Las estructuras resultaron muy flexibles porque los cédigos anterliores eran

menos estrictos que los actuales,

Al incluir los efectos de la interaccién suelo-estructura, se pudo observar

lo sigulente:

- Aumento en el valor de los periodos de vibracién, particularmente para la
.direccién transversal.

- Debldo al cambio de los perlodos, se observd un incremento en el valor de
los desplazamientos laterales. Los elementos mecénicos, para fines

practicos, resultaron muy similares.
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5.1.1.b ANALISIS INELASTICOS PASO A PASO

Este tipo de andlisis se reélizé con el fin de estimar analiticamente el
grado de dafio o de comportamiento ineldstico, asi como también, observar la
influencia de las diferentes consideraciones de sobre-resistencia hechas en
el célculo de la respuesta sismica de la estructura. Las conclusiones a las

que se llegé fueron las sigulentes:

Para el eje 3 (direcciéon longitudinal) de esta estructura, los resultados
de los casos que mads congruentes resultaron respecto al comportamiento real
observado en campo, fueron: el 13 y 21. En el caso 13, las consideraciones
de sobre-resistencia empleadas fueron: a) confinamiento de los elementos
estructurales, en que se incluye la etapa de endurecimiento por deformacién
del acero de refuerzo; b) participacién de los patines de la losa en el
cdlculo de la resistencia positiva de la viga; c¢) esfuerzos nominales del
concreto y acero de refuerzo; d) un modelo histerético que contempla la
pérdida de rigidez de los elementos tipo viga (Takeda); e) participacién
del acerc de la losa en la resistencia a flexién de las vigas. Para el caso
21, las consideraciones hechas fueron: a) confinamiento de los elementos

en gque se Incluye la etapa de endurecimiento por deformacién del acero de
refuerzo; b) vigas de seccién rectangular para fines de resistencia; c)
esfuerzos promedio del concreto y acero de refuerzo; d) modelo de Takeda;
e] participacion del acero de la losa en la resistencia a flexién de las
vigas.

Los principales efectos que se apreciaron al incluir las sobre-resistencias
anteriores, fueron:

A NIVEL LOCAL:

A) RESISTENCIAS

1) El efecto de confinamiento que produce el acero de refuerzo transversal

en el cdlculo de resistenclas de 1embros,v mostrb poco - incremento



debido al bajo porcentaje de refuerzo transversal proporcionado; cabe
‘recordar, que los reglamentos anteriores no- eran muy exigentes en .sus
disposiciones al respecto, en comparacién a las especificaciones actuales
del RDF-87. Sin embargo, la presencia del confinamiento provoca que la
capacidad de rotacién que experimenta el elemento sea mucho mayor que para
uno no confinado, como se pudo observar en las gréaflcas momento—curvatura

mostradas.

1i) La etapa de endurecimiento por deformacién del acero, resulté de gran
ayuda en la resistencia de las secciones ya que los incrementos en
resistencia resultaron considerables; esto es, el modelo
esfuerzo-deformacién elasto-plastico perfecto (EPP), resulta demasiado

conservador.

Para tomar en cuenta la participacidén del confinamiento del nicleo de
concreto y la zona de endurecimiento por deformacién del acero en la
resistencia de los elementos, fue necesario el empleo de leyes
constlitutivas esfuerzo-deformaciéon de los materiales que contemplaran con
mayor exactitud la realidad, ya que con los modelos tradiciconales no

hublera sido posible realizar esto.

1i1) La participacién del acero de la losa en la resistencia del elemento
tuvo una influencia significativa en los resultados; se 1llegd a tener

aumentos considerables en las resistencias de hasta 35 por ciento.

iv) La participacién de los patines en la resistencia positiva de las vigas
hizo que se tuvieran incrementos de hasta un 45 por ciento en el momento
resistente positivo. Cabe Trecordar que el armado de acero positivo
disponible estaba por abajo del 50 por cliento del negative, por lo que la
ayuda de los patines fue significativa.

v) Al emplear los valores de los esfuerzos promedio para el concreto y el

acero de refuerzo, se tuvieron, en el peor de los casos, incrementos de las

resistencias de hasta 45 por ciento.
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Asi, podémos_obsérvarfqueglas;rqsispgncia/‘dé 1

forma convencional;’ resultan estar bastante’ po

promedio.

Debe recalcarse, que para el calculo fde:;iasr~reslstencias de todos los
elementos fue de especial 1mﬁortanci§’ el ‘uso. de los modelos
esfuerzo-deformacién de los materiales: presentados: para el concreto el
modelo de Kent y Park modificado, y paré el acero el modelo que propone la
Asociacion Mexlcana del Acero (AMA); éstos de alguna manera contemplan con

me jor aproximacién el comportamiento.de los mismos.

B) RESPUESTAS SISMICAS INELASTICAS. DEMANDAS LOCALES DE DUCTILIDAD, B,

En el cdlculo de las demandas locales de ductilidad, se observd que éstas
disminuyeron notablemente cuando los miembros de la estructura eran mds
resistentes, a pesar de que la resistencia extra proporcionada no resultara
en gran cantldad, como es el caso del efecto del confinamiento del nicleo

de concreto.

Cuando se hizo participar los patines de la losa, las ductilidades
desarrolladas presentaron una disminucién considerable, sobre todo en las
positivas, como era de esperarse. Al tomar en cuenta esta consideracién se
debe tener especial cuidado, ya que mientras en las vigas se tlene un
"allvio"” del comportamienteo inelastico, las columnas pueden encontrarse més
esforzadas debido a que solo se aumenta la‘resistencla de los elementos

horizontales y la resistencia de las columnas permanece sin modificar.

Al hacer los andlisis ineldsticos, la consideracién de los esfuerzos
promedio fue la que proporcioné los mejores resultados; las demandas
locales de ductilidad se redujeron de forma importante tanto en amplitud

como en el numero de ciclos en que se excursiondé en el rango inelastico.

En cambio, al introducir el modelo de Takeda, las demandas uL resultaron
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dicho modelo histerético,

con respecto a aquellos en

ser mayores; en todos los casos

el comportamiento ineléstico resulté sup._f

donde se utilizé -el modelo elasto-plastico bilineal sin degradacién de
rigidez, lo cual se puede atribuir-a la’ constante pérdida de rigidez que

van sufriendo los elementos.

Por tanto, después de realizar los andlisis inelasticos paso a paso
Incluyendo las anteriores consideraciones de sobre-resistencia, se llegd a
la conclusién que, como ya se dijo, los modelos que mas se acercaron al
comportamiento real observado fueron los casos 13 y 21. El caso 1, en donde
no se hizo ninguna consideracioéon de sobre-resistencia, presenté un dafic muy
severo, con respecto a la distribucién real de articulaciones plasticas que
se apreciaron en campo, y ademds muy diferente; esto es, este caso
sobrestima por mucho el comportamiento inelastico observado. Para el caso 1
las resistencias se calcularon segin los criterios convencionales de

disefio.

RESPUESTAS INELASTICAS A NIVEL GLOBAL

A) DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES

Cuando se consideraron los efectos de sobre-resistencia en los andlisis

dindmicos paso a paso realizados, lo observado fue:

1) El1 efecto de confinamiento en el comportamiento de las estructuras tuvo
muy poca importancia a nivel de historias de desplazamientos, ya que estos
resultaron ser muy parecidos.

1i) Los desplazamientos de los casos con sobre-resistencias resultaron
ligeramente mayores con respecto a los valores del caso 1 de resistencilas

nominales, independientemente de la ley de histéresis utilizada.

11i) Los desplazamientos positivos para el caso en que se incluyé la
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degradacién de rigidez ‘tendigron: a‘jsé may: fes;"ﬂSln importar si las
resistencias eran nominales: o’ 'se encbhti;banxafepﬁadas,por los factores

considerados para incluir,,la‘ obr 4res;stencias, pero con esfuerzos

nominales.

iv) Los desplazamientos de los. sistemas con sobre-resistencias y ademas
esfuerzos promedio resultaron 1igeramente,superiores a los desplazamientos
de los casos con resistencias nominales, sin importar el tipo de

comportamiento histerético utilizado.

v) Los desplazamientos de los modelos en que las vigas se consideraron como
“T" resultaron ligeramente por arriba, con respecto a los resultados de los
casos con vigas tipo rectangular, sin importar el tipo de compertamiento

histerético supuesto.

B} COEFICIENTES SISMICOS

i) El confinamiento del nicleo de concreto y la etapa de endurecimiento por
deformacién del acero de refuerzo si contribuyeron a que la fuerza cortante

basal inducida por el sismo resultara mayor,

i1} Cuando se tomdé la participacién de los patines de la losa en la
resistencia positiva de la viga, los coeficlentes sismicos generados
resultaron mayores, debido al aumento de resistencia en los miembros

estructurales. -

i1i) Los coeficientes sismicos calculados cuando se introdujo el modelo
histerético de Takeda, resultaron ser muy semejantes a los obtenidos con el
modelo EPB; si acaso al final del movimiento sismico la respuesta con
Takeda resultdé menor. Esto se explica de la sigulente forma: al tomar en
cuenta el modelo de Takeda, la estructura se vuelve mas flexible por la
constante pérdida de rigidez lateral que va sufriendo y el nivel de fuerzas
que le corresponden fue menor a medida que la estructura se iba articulando
vy flexibilizando.
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En general, .los coeficientési é@smicos  obténldoé, resultaron mayores ' en
todos los casos ‘en “que’ ségihtilliéroh :lés diferentes consideraciones de

sobre-resistencia. i

S.1.2 EDIFICIO MEDICO MILITARES:
5.1.2.a ANALISIS ELASTICOS.

En esta estructura, al igual que la anterior, la direccién longitudinal fue
la que presenté los mayores periodos de vibracion, la que coincidié con 1la
direccion de maximos dafios. Estos valores muestran la alta flexibilidad con
que contaba la estructura desde su disefio original, ya que el periodo
fundamental fue de 1.42 seg. Para esta direccién, el efecto de interaccién
suelo-estructura no resultd importante, debido a que el incremento en el

valor del pericdo fundamental fue Unicamente de 7 por clento.

Por lo que respecta a la direcclén transversal, los perlodos analiticos
resultaron m&s pequefios. Cabe recordar gque en esta direccién se tenian los
marcos equivalentes exteriores contraventeados por diagonales de concreto
reforzado, asi como también interiormente una mayor densidad de muros de
mamposteria. En esta direccién tampoco resulté importante el efecto de la

interaccidn suelo-estructura,

Para la direccién longitudinal (direccién de maximos dafios), las relaciones
de desplazamientos relativos entre la altura de entrepiso excedieron
ligeramente del limite permisible marcado por el cédigo en que se apoyd el
disefio original; el entrepiso mds flexible resultdé ser el de planta baja,

que contaba con doble altura.
Nuevamente, los valores méaximos de las relaclones Ar‘/h1 coincldlieron con

la direccién y entrepisos de maximos dafios; de acuerdo a estos resultados,

es necesario reiterar la importancia que tiene este tipo de revislones.
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Algiinos  aspectos.a-1os que se les puede atribuir la alta flexibilidad de la

'réSfr@Etufa;5$bh-los‘siguientes:

o j:ﬁoble altura del primer entrepiso.
-'Cambios bruscos en las dimensiones de las columnas.

— Densidad de muros de mamposteria escasa o nula en al menos una direccién.

-.Uso de sistema de piso a base de losa plana aligerada en esta estructura -

relativamente alta y con grandes claros.

5.1.2.b ANALISIS INELASTICOS PASO A PASO.
A) DESPLAZAMIENTOS HORIZONTALES

Los valores de los desplazamientos en los modelos en que se tomaron en
éuenta las diferentes consideraciones de sobre-resistencia, fueron siempre
menores para los casos en donde se tenia una resistencia mayor. Ante esto
se puede decir que las propledades dinadmicas de 1la estructura y las
caracteristicas mismas del acelerograma SCT-EW, son dos factores

importantes que contribuyeron a que lo anterior llegara a ocurrir.

B) COEFICIENTES SISMICOS

Por lo que se refiere a las historias de coeflicientes sismicos, al incluir
los efectos de sobre-resistencia, se observaron patrones de comportamiento
similares a 1los obtenidos en la otra estructura; esto es, a mayor
resistencia se tiene un aumento en el valor del coefliciente sismico.

C) DUCTILIDADES LOCALES

A nivel de demandas locales de ductilidad, lo observado fue similar a lo

ocurrido en el eje 3 del edificio STC; es decir, a mayor resistencia, las
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rotaciones plasticas dlsminuyen.rASi tamblén, 'se confirmé la diferencia que
‘existe entre los dos modelos histeréticos empleados (EPB y Takeda), ya que
el modelo de Takeda siempre presenté mayores demandas de ductilidad

desarrolladas.

La comparacién del patrén de dafios predicho analiticamente con el observado
en campo, resulté bastante diferente. No fue posible determinar cuil de los
casos analizados mostré un comportamiento mds satisfactorio; segin se
observé en los resultados de los analisis correspondientes, los modelos
empleados sobrestiman per mucho el comportamiento ineladstico de 1la

estructura.

Lo anterior se atribuye al modo de falla que goberndé en la estructura y que
en gran parte fue por cortante, lo cual no es posible modelar adecuadamente

en el programa de cémputo empleado para los analisis realizados.

5.2 RECOMENDACIONES.

Es por todos conocido en el disefio estructural, la imperante necesidad de
tener muy presente la relaclidén existente entre los factores costo de la
estructura y la seguridad que ésta debe proporcionar, tratando hasta donde
sea posible reducir el primero sin perder de vista el segundo, ya que éste

debe ser consliderado en primer lugar.

Por esta razén la mejor comprension del comportamiento sismorresistente de
las estructuras es de vital importancia y, que en el presente trabajo fue
lo que se buscd; esto es, con los resultados obtenidos se pretende ampliar
el conocimiento del andlisis y disefio sismico de las estructuras, esperando

que esta aportacién sea util para futuras investigaciones.
Al disefiar ante eventos sismicos debe tenerse mucho cuidado en proporcionar

adecuadamente las cuantias de acero, tanto a nivel de vigas como de

columnas; el acero de refuerzo positivo en vigas debe colocarse en
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cantidades tales que al menos garanticen una resisténcia minima positiva
del SO0 por clento de la resistencia negativa. -El disefio del acero
transversal para confinamiento también debe  utilizarse en cantidades

generosas.

En este trabajo se logré observar que las estructuras poseen una capacidad
de resistencia lateral superior con respecto a la proporcionada en el
disefio. Si aprovechamos mejor estas reservas de resistencia que las
estructuras llegan a disponer, se podra reducir el nivel de fuerzas de
disefio, con lo cual el costo final de la estructura serda menor. Para
aprovechar hasta donde sea posible lo anterior, sin abuso, la mejor forma
de lograrlo sera teniendo también el suficiente cuidado en el detalle y
ejecucién de los armados, asi como una buena supervisién durante la

construccién de la estructura.
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ud(Ton=m) | 83.95 | 84.09 | 109.32 | 109.98

e " Ton-m) 146.40 | 147.51 | 152.83 | 156.18

Hnm('l'on-m) 84.15 84.26 | 111.94 | 112.17

Mn(-)(Ton-m) 177.09 | 178.78 | 174.09 178.96

MnM(Ton"m) 89.83 123. 20 101.68 132.12

Mn(-)(Ton"m) 177.09 | 178.96 | 209.51 213.15

CONSIDERACIONES
VIGA RECTANGULAR; SIN ACERO DE LOSA; S/C; EPP; E/N
VIGA RECTANGULAR; SIN ACERO DE LOSA; C/C; EPP; E/N
3 VIGA RECTANGULAR; SIN ACERO DE LOSA; S/C; EPD; E/N
4 VIGA RECTANGULAR; SIN ACERO DE LOSA; C/C; EPD; E/N
S VIGA RECTANGULAR; CON ACERO DE LOSA; S/C; EPP; E/N
6 VIGA RECTANGULAR; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPP; E/N
7 VIGA RECTANGULAR; CON ACERO DE LOSA; S/C; EPD; E/N
8 VIGA RECTANGULAR; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPD; E/N
9 VIGA “T"; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPP; E/N
10 VIGA "T"; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPD; E/N
11 VIGA RECTANGULAR; CON ACERO DE LOSA; C/C; EPP; E/P
12 VIGA RECTANGULAR; CON ACEROC DE LOSA; C/C; EPD; E/P
S/C - SIN CONFINAMIENTO C/C - CON CONFINAMIENTO
EPP - ELASTO-PLASTICO PERFECTO EPD - ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION
E/N - ESFUERZOS NOMINALES E/P - ESFUERZ0S PROMEDIO

TABLA 3.1 a) RESISTENCIAS A FLEXION DE VIGA TIPO CON DIFERENTES
CONSIDERACIONES. EJE 3, EDIFICIO STC.



S/C - SIN CONFINAMIENTO

EPP - ELASTO-PLASTICO PERFECTO

E/N - ESFUERZOS NOMINALES

C/C - CON CONFINAMIENTO
EPD - ENDURECIMIENTO POR DEFORMACION =
E/P - ESFUERZOS PROMEDIO

1 2 3 4 ] 6
MA”(Ton—m) 50.31 50.43 72.95 73.61 60.05 87.77
Mﬁq(Ton-m) 31.34 31.88 38.62 39.50 37.98 47.43
CASO CONSIDERACIONES
1 VIGA EQUIVALENTE; S/C; EPP; E/N
2 VIGA EQUIVALENTE; C/C; EPP; E/N
3 VIGA EQUIVALENTE; S/C; EPD; E/N
4 VIGA EQUIVALENTE; S/C; EPD; E/N
S VIGA EQUIVALENTE; C/C; EPP; E/P
6 VIGA EQUIVALENTE; Cr/C; EPD; E/P

TABLA 3.1 b) RESISTENCIAS A FLEXION DE VIGA TIPO CON DIFERENTES
CONSIDERACIONES. EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.




CONDICION D E APOYO
MODO EMPOTRAMIENTO EN EMPOTRAMIENTO EN INTERACCION SUELO-
. g P.B. CIMENTACION ESTRUCTURA (RDF~87)
1 1.67 1.69 1.84
2 0.55 0.56 0.63
3 0.33 £0.33 0.42
NOTA: 1) T, medido = 2.1 seg. o :
! 2 22 2
2) T1 = (T0 + Tx +,Tr>)‘ = 1.91 seg (apéndice RDF-87)

- a) DIRECCION LONGITUDINAL.

CONDICION DE APOYO
MODO EMPOTRAMIENTO EN | EMPOTRAMIENTO EN | INTERACCION SUELO-
P.B. CIMENTACION ESTRUCTURA {RDF-87)
1 1.00 1.01 1.31
2 0.27 0.27 0.51
3 0.21 0.21 - 0.26
NOTA: 1) T1 medido = 1.3 seg.
2) T, = (12 + T2 + T2 )'/% = 1,70 seg (apéndice RDF-87)

b) DIRECCION TRANSVERSAL.

TABLA 4.1. PERIODOS DE VIBRACION, EDIFICIO STC.



CONDICION DE APOYO
MODO EMPOTRAMIENTO EN | EMPOTRAMIENTO EN | INTERACCION SUELO-
- SOTANO CIMENTACION ESTRUCTURA (RDF-87)
1 1.44 1.42 1.52
2 0. 45 0.45 0. 47
3 0.29 0.31 0.33
NOTAS: 1) T‘ medido = 2,1 seg.
cimentacién = 1.42 ée
2) Tl eje D { interaccién. = 1;52.
a)} DIRECCION LONGITUDINAL.
CONDICION DE APOYO
MODG EMPOTRAMIENTO EN | EMPOTRAMIENTO EN | INTERACCICN SUELO-
P. B. CIMENTACION ESTRUCTURA (RDF-87)
1 0.98 0.93 1.07
2 0. 48 0. 46 0.47
3 0. 30 0.28 0.33
NOTA: 1.3 seg.

1) T1 medido =

b) DIRECCION TRANSVERSAL.

TABLA 4.2. PERIODOS DE VIBRACION, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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LOCALIZACION

ENTREP1S0 c-1 c-2 c-3
30 X 50 30 X 50
8 4483 + 445 | 483 + 445
E#2 @ 20 | E42 @ 20
35 X S0 35 X 50 20 X 50
7 4416 + 445 B#S 445
E#2 @ 20 | E#2 @ 25 | E#2 @ 25
35 X 60 35 X 60 20 X 35
6 846 446 + 485 445
E#43 @ 25 | E#2 @ 20 | E42 @ 20
40 X 65 40 X 65 20 X 45
S 448 + 446 846 446
E#3 @ 20 | E#43 @ 25 | E#2 @ 20
40 X 65 40 X 65 20 X 45
4 448 + 446 846 446
E#3 @ 20 | E#3 @ 25 | E#2 @ 20
40 X 65 40 X 65 20 X 45
3 448 + 4#6 846 446
E#3 @ 20 | E#3 @ 25 | E¥2 @ 20
45 X 75 45 X 75 20 X S0
2 348 448 + 446 486
E#3 @ 20 | E43 @ 25 | E#2 @ 20
45 X 75 45 X 75 20 X SO
1 848 4#8 + 446 486
E#3 2 20 | E#3 @25 | E¥2 @ 20

ARMADO TIPO

FIG 2.4 ARMADO. Y LOCALIZACION DEL TIPO DE COLUMNAS. EDIFICIO MEDICO
MILITARES.
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Lp=0.5d. EJE 3, EDIFICIO STC.
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FIG 4.47 HISTORIA DE DESPLAZAMIENTOS, EMPOTRAMIENTO EN CIMENTACION E

INTERACCION. EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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'FIG 4.49 HISTORIA DE DESPLAZAMIENTOS A NIVEL DE AZOTEA, CASOS 2 Y S.
“'EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.50 HISTORIA DE DESPLAZAMIENTOS A NIVEL DE AZOTEA, CASOS 2 Y 7.
EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.51 HISTORTIA DE DESPLAZAMIENTOS A NIVEL DE AZOTEA, CASOS 6 Y 8.
EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.53 HISTORIA DE COEFICIENTES SISMICOS INELASTICOS, EMP. EN CIMEN-
TACION E INTERACCION. EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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. FIG 4 55 _HISTORIA DE COEFICIENTES SISMICOS, CASOS 2 Y 5. EJE D,

+. . EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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" FIG'4.57 HISTORIA DE COEFICIENTES SISMICOS, CASOS 6 Y 8. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES.



FIG 4.58 ELEMENTOS Y EXTREMOS DE INTERES. EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.59 HISTORIA DE MOMENTOS-CARGA AXIAL EN COLUMMA, CASO : 2. EIE D, ,
EDIFICIO MEDICO MILITARES. s
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FIG 4.60 HISTORTA DE MOMENTOS-CARGA AXIAL EN COLUMNA, CASO 6. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.61 HISTORIA DE MOMENTO-CARGA AXIAL EN COLUNNA CASO 8. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES. SRt ‘
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FIG 4.63 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN COLUMNA, CASOS 2 Y 8. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.65 HISTORIA DE DEMANDAS LOCALES DE DUCTILIDAD EN VIGA, CASOS 6 Y 8.
EJE D, EDIFICIC MEDICO MILITARES.
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~FIG 4,66 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN VIGA, CASOS 2 Y 6. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.67 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN VIGA, CASOS 2 Y 8. EJE D,
EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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FIG 4.68 COMPARACION DEL PATRON DE DANOS OBSERVADO Y EL OBTENIDO ANALITICAMENTE.
EJE D, EDIFICIO MEDICO MILITARES.
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