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1.- INTRODUCCION

1.1. - ANTECEDENTES

A raiz de la actividad observada en las placas de subduccién de
las costas de Michoacdn durante septiembre de 1985, en la Ciudad de
México se llegaron a tener efectos sismicos en las estructuras que
rebasaron por mucho los niveles de fuerzas de disefio previstas hasta
entonces por el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal en
vigor (RCDF-76); las condiciones locales y dinadmicas del subsuelo del

Valle de México favorecieron que esto ocurriera.

Surge, entonces la necesidad de estimar los efectos sismicos
sobre las estructuras, y asi clasificarlos segin la intensidad de los
dafios, desde dafiocs menores hasta el colapso de la estructura; para
evaluarlos se debe realizar una revisién cuidadosa del estado fisico y
del nivel de seguridad de cada construccién, ailn cuande no se hayan
presentado degradaciones fisicas en sus elementos estructurales
(grietas por flexién, cortante y compresién; deformaciones permanentes
no compatibles con estados limite de servicio, etc.). Este tipo de
tarea debid realizarse en cada edificio, para asi poder saber cual fue

la causa de su posible falla o porqué no la hubo.



Dentro de estas estructuras se encuentra el Edificio Poniente de
la estacién Judrez, linea 3 del Sistema de Transporte Colectivo
(Metro), objetivo del presente trabajo; forma parte de un grupo de
edificios tipicos de la ciudad de México que se han estado estudiando
en el Instituto de Ingenieria, posterior a los sismos de 1985, para
evaluar los métodos de andalisis sismicos actuales y ademas poder
conocer los efectos del comportamiento no lineal de los materiales, de
la interaccién suelo-estructura, entre otros. Esto es, en este tipo de
estudios se trata de saber porqué en unos edificios hubo dafios y

porqué en otros no los hubo.

1.2.- OBJETIVOS Y ALCANCE

Para llevar a cabo este trabajJo se realizan las sigulentes
actividades: a) Determinacién del modelo matemitico tridimensional; b)
Revisién estructural del edifico Judrez con andlisis dinamico modal
espectral; c) Comparacioén de propledades dinamicas con resultados de
mediciones realizadas; d) Revisién de las condiciones de seguridad
estructural con los reglamentos RCDF-66 y RCDF-87; e) Comparacién de
respuestas de disefio con el espectro de respuesta del registro de la
Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT) de septiembre de
1985; f) Obtencién de la respuesta sismica ineldastica con analisis
dinamico paso a paso y el registro SCT'EW-85, en direccién
longitudinal y transversal de la estructura, para evaluar posibles
rangos de comportamiento no lineal y niveles de sobre-resistencia,

local y globalmente.

Al final se presentan 1las conclusiones Yy recomendaciones

obtenidas con base este trabajo realizado.



2.- CRITERIOS DE ANALISIS Y DlSEﬁO

2.1.- INTRODUCCION

El suelo y la posicién geogréfica de la Ciudad de México obliga a
considerar dentro de las cargas accldentales las acciones sismicas en
el proceso de andlisis y disefio estructural; la importancia de estas
cargas linducidas en los sistemas estructurales han llevado a
desarrollar diversos métodos para estimar y aplicarlos a los sistemas

estructurales.

El analisis y disefio sismico incluye varias fases, todas
importantes que definiran la estructura optima tanto econémicamente y
en seguridad; comienza por la estructuracién, que implica la seleccién
de los materiales estructurales (acero, concreto reforzado, madera,
mamposteria, etc. ), sistema estructural y definicidén de secclones
preliminares para el analisis. Dentro de esta etapa es necesario
considerar algunos criterios basicos de la forma general que debe

guardar una estructura, a saber:

a) Ser simple.
b} Tener simetria.
c) No debe ser demasiado alargada o esbelta en planta y elevacioén.



d)} Poseer distribucién uniforme de rigidez y resistencia.

e) Contar con la capacidad adecuada de comportamiento no lineal en
las conexiones.

f)} Tomar en cuenta la interacclén suelo-estructura, asf como todos
aquellos efectos que participen en forma Iimportante en la

respuesta sismica.

Al consliderar estos conceptos se permite mejorar la estimacilén de
la respuesta ante los sismos. Es por esto que, segin la funcién que
desempefiarda cada estructura, se establecen los niveles de seguridad
requeridos y la magnitud de las fuerzas laterales a utilizar en los

analisis sismicos.

La seleccién adecuada del tipo de estructura (flexible o rigida)
debe atender a las caracteristicas dinamicas de la misma, apropiadas
al riesgo sismico de la 2zona y propiedades dinamicas del lugar de
desplante. Una estructura flexible se antoja ubicarla mejor en un
sitio de suelo duro (periodos dominantes del suelo pequefios), mientras
que una estructura rigida tal vez no convenga locallzarla en este
mismo tipo de suelo. Por otro lado, conviene tener en mente que una
estructura flexible tiende a disponer de mayor eficlencia para
desarrollar ductilidad, contrario a las estructuras rigidas, las que

no son muy eficientes para ser ductiles.

Al disefiar se debe revisar la respuesta (desplazamientos,
deformaciones, elementos mecdnicos, etc.), ante la combinacién de 1las
acciones permanentes, variables, y accidentales aplicadas al modelo
matematico; se debe proporcionar una seguridad tal que se cumpla con
rangos establecidos para estados limite de carga y servicio. Para
representar adecuadamente el comportamiento de la estructura se deben
tener presente los diversos problemas que los métodos de andlisis
sismico simplifican; es necesario conocer los efectos de los temblores

en las estructuras para utilizar correctamente tales métodos.



La complejidad de los métodos desarrollados dependen del grado de
simplificacién de las hipdtesis en que se basan. Los andlisls lineales
se limitan al rango elastico-lineal de la curva esfuerzo-deformacién
de cada material; esto es, se desprecian las principales
caracteristicas del comportamiento no~lineal: plasticidad,
endurecimiento por deformacién del acero, degradacidén de rigldez,
ductilidad y disipacién de energia. Los analisis inelédsticos son los
mids completos al tomar en cuenta las curvas esfuerzo-deformacién en su
rango eldstico y plastico. La seleccién del método de anadlisis sismico
a utilizar, queda definido por la importancia de la estructura,
refinamiento y comportamiento del material estructural (fragil
dictil):

Comportamiento del material Métodos de Andlisis

Elastico-lineal « Estatico equivalente

+ Dinamico lineal

« Estatico, con cargas
Ineléastico monoténicamente creclentes

- Dindmico ineldastico

De acuerdo a esto, para evaluar las fuerzas sismicas en los
edificios, los métodos propuestos en los cddigos actuales se ublican en
dos categorias: andlisis estaticos equlvalentes y andlisis dindmicos,

a saber:

Estdtico equivalente
Simplificado

Modal Espectral

Dinémico [~ Paso a Paso

Estatico (:

En este trabajo, el marco de referencia para los andlisis y
revisiones que se realicen, serd con base en los Reglamentos de
Construccion del Distrito Federal de 1966 (RCDF-66), de 1987 (RCDF-87)

y sus Normas Técnicas Complementarias.



2.2.- HIPOTESIS DEL ANALISIS SISMICO ELASTICO
2.2.1.- Metodo Dinamico Modal Espectral

El modelo matemdtico para representar las caracteristicas
dindmicas del sistema estructural consiste en un sistema de "n" grados
de libertad asoclados con sus correspondientes masas, rigideces 'y
coeficientes de amortiguamiento. Para tal sistema la ecuacién de
equilibrio dinamico, en forma matricial, es:

M) {4} + [C] {4} + [K] {u} = {F(t)} 1)

donde: [M] matriz de masas del sistema
[cl matriz de amortiguamiento
Kl matriz de rigidez
{a) vector de aceleracliones
{u vector de velocidades
{u} vector de desplazamientos
[MI{t} vector de fuerzas de inercia
[cl{u} vector de fuerzas restauradoras
[K1{u} vector de fuerzas eldasticas
{f(t)} vector de fuerzas externas

La ecuacién (1) supone compertamiento lineal de los materiales

del sistema estructural.

Para sistemas con varios grados de libertad, al igual que en
sistemas de un solo grado de libertad, las propiedades dindmicas se
pueden plantear en funcién de la rigidez y masa, las que se calculan
planteando la ecuacién de equilibrio dindmico bajo la condicién de
vibracién libre:

[M] {4} + (K} {u} = {0} 2}




la cuéi tiéhe unzrlrvscralucién de la forma

{u} = {¢} sen (wt - a) (3

"Asi, substituyendo en (2) y reagrupando términos, se tiene que:

[[K] - w?IM]] {¢} = {0} (a)

tal que, para obtener soluciones del tipo wz, se reduce al problema de

valores caracteristicos:
(K] - wIMl| =0
Después de calcular las "n" frecuencias W, se resuelve el

sistema (4) y se obtienen las formas modales asociadas a cada

frecuencia:

v, — (\6)1
w, —— i},
W (¢}n

Segin la propiedad de ortogonalidad de las formas modales, cada
forma tiene una solucién equivalente a (1), por lo que para cada una

se tiene la ecuaciédn:

. . . {¢ " IF(0)]
y + 2 & y + W Yy S
{9 2" M1 (g}

Esto es, el sistema de "n" grados de libertad se ha desacoplado

en "n" sistemas de un grado de libertad. Entonces, la respuesta Yo

para cualquier tiempo t, y por medio de la Integral de Duhamell en

términos del movimiento del terreno, es:



y(t) = __?_-2_____,__ Jd ,(r)'efiy(s??)VSen'wftt—r) dt
on [¢ J [M] [¢]w 0 ."' PR i Ea .

Y la fuerza sismica en cualquler:hivei 1} en un tiempo t, sera:
q (t) =m ¢ 'y (t)
n { n "in “n

Por tanto, al superponer las contribuciones de los "n" modos, las

fuerzas sismicas que actian en la estructura {(en forma matricial)
seran:

Q) = 191 W1 Ly (1))

Una simplificacidén del anadlisis dindmico modal se obtiene al
considerar uUnicamente la respuesta maxima de cada modo de sus historia

de respuesta, tal que la respuesta maxima quede expresada por:

G, b = (b v,

L Sv

— n

9.}
n T
(1) M1 (8} W

En funcién de la aceleracidn especiral,

L
u ) =1{¢} > sa
" "o Ml qgy W7

donde San = aceleracién espectral.

La combinacidén de las respuestas modales maximas, para obtener la
respuesta total, se puede calcular por la raiz cuadrada de la suma de

los cuadrados de las respuestas modales



n o g
{u, )=J Zu‘j

max i1=1

Las fuerzas sismicas que actian en la estructura son:

{F}={u b (K]

i
max
Los cobdigos actuales establecen los espectros de disefio. Por
ejemplo, el RCDF-87 sefiala que las ordenadas espectrales "a" se
expresan como una fraccién de la aceleraclon de la gravedad, y quedan

definidas por:

1 +3T ¢

a) a='—T-:—4 T = Ta
b) a=c¢ Tas T=sTe
c)a=(¥b)rc T>Tb

tal que de acuerdo a la 2ona sismica, los pardmetros Ta, Th, r, son:

2ona Ta To r
{s) (s)
I (DURA) 0.2 0.6 1/2
II (TRANSICION) 0.3 1.8 2/3
III (COMPRESIBLE} 0.6 3.9 1

donde:
T es el periodo fundamental de la estructura.
Ta y Tb son los periodos caracteristicos de los espectros
de disefio.

2.2.2.- Metodo Estatico Equivalente

Es un método simplificado que determina en forma aproximada la
fuerza horizontal total gque actia en la base de la estructura,
equivalente a la fuerza producida por la aceleracién horizontal de la
masa del sistema estructural:



El cortante V se distribuye en forma lineal, y las fuerzas actdan
en el centro de masa de cada nivel. El1 RCDF-87 establece que las

fuerzas que actuan en cada nivel se calculen como:

donde:

<

o = uTOTAL cs 7 Q

Fuerza cortante basal

o

£ <
n

= Peso total de la estructura.
Coeficiente sismico (art. 206, cap. VI, RCDF-87).

Peso de cada nivel.

TOTAL

o

> £ 0
n

Altura del nivel, respecto al nivel de desplante.

En dicho reglamento se permite una reduccién de las fuerzas
sismicas estaticas (seccién 8, NTC-Sismo, RCDF-87).

2.2.3.- Descripcién del programa de cémputo

Para realizar los analisis sismicos eldsticos se utilizé el
programa ETABS. Con el paquete de cémputo ETABS se pueden realizar
andlisis elastico-lineales y modelar las estructuras de forma
tridimensional (definidas por los ejes de columnas), o también por
marcos planos acoplados por la losa; los elementos estructurales que
se pueden considerar son: columnas de seccién constante, elementos
viga de seccién variable, paneles y diagonales. lLa losa se idealiza
como elemento infinitamente rigido en su plano; se hace participar en
la rigidez las zonas finitas de los nudos. Se pueden incluir los
efectos P-A, asi como las deformaciones por flexién, por cortante y

axiales.
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Las opclones de analisis son: a) andlisis estdaticos por carga
vertical; b) analisis sismicos: b.1) estatico equivalente, b.2)

dindmico modal espectral y b.3) dinamico modal paso paso.

2.3.- HIPOTESIS DEL ANALISIS SISMICO INELASTICO

2.3.1.~ Comportamiento inelastico

Cuando los sistemas estructurales se someten bajo historias de
cargas ciclicas con cambio de signo, como son las fuerzas sismicas
inducidas por 1la aceleracién del suelo, no necesariamente estas
estructuras presentan respuesta eldstica-lineal. A raiz de los daifies
observados en muchos edificios de la Ciudad de México por los sismos
de 1985, diversos sistemas estructurales excursionaron en el rango
inelastico, lo cual se mostré visible y se verificé por analisis

posteriores.

Cabe recordar que el comportamiento inelastico se describe como
la presencia de fenomenos fisicos y mecanicos en los elementos
estructurales: plasticidad de 1los materiales, endurecimiento por
deformacién, degradacién de rigidez, deterioro de resistencia,
ductilidad, y disipacién de energia de deformacién. Y, que un sistema
estructural se forma de elementos (viga, columna, diagonales, etc.)},
cuyos comportamientos locales en conjunto describen el comportamiento
global del sistema. La formaciéon de articulaciones plasticas en los
elementos estructurales distribuidas en el tiempo, indicarén las
condiciones globales de la estructura para resistir eventos sismicos

futuros.

Durante el disefio, se debe tener bien claro como va ha ser la
tendencia del mecanismo de falla (formacién de articulaciones), para
asi identificar las =zonas potencialmente criticas de la estructura; lo
anterior ayudarda a tomar medidas adecuadas para reforzar y detallar

dichas zonas criticas, y asi garantizar comportamientos dictiles.

11



En términos econémicos, la estructura con capacidad para
comportarse 1inelasticamente serd mas eficiente. Sin embargo, es
condicién necesaria, para poder excursionar en el rango inelastico, se
cubra con un factor de seguridad adecuado la posibilidad de

presentarse alguna falla fragil en los elementos estructurales.

En la fig 2.3.1.a se muestran curvas tipicas de
esfuerzo-deformacién del concreto y del acero de refuerzo ante varios
ciclos de carga. Para el acero se tiene la zona de endurecimiento por
deformacién con incremento en la capacidad de carga, aun despues de
presentarse una deformacién €, mayor a la de fluencia; esta
caracteristica se considera en los estudios de sobre-resistencia de

los elementos de concreto reforzado de este trabajo.

Las curvas de histéresis para distintos materiales estructurales
muestran degradaclién de rigidez y deterioro de resistencia ante cada
ciclo de carga; en los andlisis inelasticos, por simplificaciones
numéricas, las leyes de historias mis utilizadas son con base en los

tres comportamientos teéricos:

a) Elasto-plastico perfecto
b) Elasto-plastico bilineal

c) Elasto-plastico con degradacién de rigidez y resistencia

La capacidad para disipar energia de deformacién queda definido a
partir del comportamiento inelastico del elemento estructural;
inicialmente la energia se almacena temporalmente en forma de energia
de deformacién elédstica, y cuando se rebasa el punto dé fluencia
inicia la deformacién ineldastica.

Es claro que para poder disipar energia se requieren grandes

deformaciones inelédsticas; esto es, los elementos deben de disponer de

12



suficiente ductilidad, la cual viene ‘a  ser la relacién entre 1la
deformacidén ultima de falla y la deformaclén derfluencia. u=Au/Ay. En
la fig 2.3.1.b, la ductilidad p nos permite identificar la capacidad
de deformacién Iinelastica con que se cuenta, relacionada con su

comportamiento histerético.
2.3.2.- Metodo dinamico de 1ntegrac16n paso a paso

Para poder describir en forma mas real 1la respuesta de
estructuras cuyo comportamiento no se limita al rango elastlco-lineal,
se requlere de herramientas matemdticas que tomen en cuenta los
camblios no-lineales en sus propiedades; conviene realizar este tipo de

analisis en el tiempo.

El método de integracién directa paso a paso, se utiliza para la
solucién de un problema ineldstico en estructuras. Existen dos tipos
de andlisis no-lineales: 1) se incluyen las caracteristicas de
resistencia con propledades no lineales (rigidez, resistencia); 2) se
supone que las propiedades geométricas tienen comportamiento no-lineal

(efectos de segundo orden).

El calculo de la respuesta sismica inelastica parte del modelo
del sistema estructural con elemento flinito; se 1idealizan los
elementos continuos en segmentos discretos (viga, columna, etc.), y a
las intersecciones se les denomina nudos. El dominio del tiempo de la
historia de aceleraciones se discretiza en intervalos de tiempo At,
para los cuales se establecen las ecuaciones de equilibrio dinamico.
La evolucidn de las fuerzas sismicas que actian en el modelec dependen
del desplazamiento en el tiempo tl y de la historia de carga previa.
La respuesta inelastica se obtiene a partir de la integracién paso a
paso de las ecuaciones de movimiento, simplificando el comportamiento

no-lineal del material en lineal para cada intervalo At.

13



Existen tres métodos de integracién directa: a) método de
diferencias finitas; b) método de incremento de aceleracién lineal;
c) método de incremento de aceleracién constante. A continuacién se
describe el ultimo, implementado en el paquete de cémputo utilizado en

este trabajo.

Sea la ecuacién de equilibrio dinémico en un instante de tiempo t,
Fl(t) + FD(t) + FR(t) = P(t) — (1)

considerando un At y escribiendo matricialmente cada parte:

M] (A7} +[C){ar )+ [K]l {&r}={tP} ———(2)
donde:
M) matriz de masas
[C} matriz de amortiguamiento
Xl matriz de rigideces
{AP} vector incremento de fuerzas en t + At

{a Ft) vector de incrementos de aceleraciones en t
{a ;t) vector incremento de velocidades en t

{a rt) vector incremento de desplazamientos en t

El valor de la aceleracién se toma constante dentro de cada
intervalo At, igual al promedio del valor en t y en t+At (ver fig
2.3.2.a}. Se obtienen los correspondlientes incrementos de
desplazamiento, velocidad, y aceleracién en el intervalo At,
entendiendo que estos se comportan en forma cuadratica, -lineal y

constante. Calculados éstos, y substituyendo en (2) se tiene:

((% + i—“) m1+(? 1) [K 148 Y={AP}+ M} {2F + z— Tyt 2af} + BIK 142r }
t t t t

donde, el incremento en el desplazamiento nodal es, después de

reordenar términos:

14



i6n;; se:calculan con:

‘constante de amortiguamiento

= constante de amortiguamiento

2.3.3.- Descripcién del programa de cémputo

El paquete de computo DRAIN-2D, realiza andlisis dinadmicos paso a
paso eldsticos e inelasticos; este programa se utiliza para anadlisis
de marcos planos considerando criterios de fluencia en los elementos

estructurales.

La forma de los marcos planos puede ser cualquiera, con tres
grados de libertad por nudo (ver fig 2.3.2.b). Los elementos continuos
se discretizan en elementos finitos. La accién queda definida por la
historia de aceleraciones con dos posibles direcciones: horizontal,
vertical.

Se pueden realizar los siguientes tipos de andlisis: 1) estatico;

1i) dinamico paso a paso en direccién X, Y. El modelado de las

propledades no lineales, puede ser:

15



a) Elasto-Plastico Perfecto.
b) Elasto-Plastico Bilineal. )
c} Elasto-Plastico con degradacidn de rigidez (modelo de Takedal.

Con este programa se pueden incluir los efectos P-A, asi comc la
reduccién de la capaclidad de la flexidén ante la presencia de la carga
axial en las columnas. Los elementos que se pueden modelar son: 1)}
diagonales; 2)columnas; 3) vigas; 4) elementos con conexién

semi-rigida; 5) paneles de cortante.
2.4.- EFECTOS DE SOBRE-RESISTENCIA

Los primeros resultados obtenidos del andlisis sismico ineldstico
de varios edificios tipicos de la ciudad de México, a raiz de los
dafios por los sismos de 1985 y con base en resistencias nominales,
mostraban que el nivel de fluencia calculado analiticamente estaba
sobre-estimado, con respecto del grado de dafios observado en campo.
Posteriormente, se incluyeron los efectos de posibles
sobre-resistencias existentes, y que en los andlisis y disefios
convencionales no se toman en cuenta; se detectd mayor congruencia
entre lo predicho analiticamente y 1lo observade fisicamente. El
presente trabajo incluye tales efectos en sus analislis ineldasticos,
para determinar su participacién en 1la resistencia lateral del

edificio Judrez.

Las fuentes de sobre-resistencia que se consideran se describen

a continuacién:

a) Endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo.

Cuando se disefian los elementos de concreto reforzado, la curva
esfuerzo-deformacién del acero supuesta es de comportamiento
eldsto~plastico perfecto; comparada con la curva que describe el
comportamiento real, se simplifica la 2zona de endurecimiento por
deformacién (ver fig 2.4.1).
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“b) Confinamiento del nucleo del concreto.

El confinamiento del nucleo de concreto por accién del refuerzo
longitudinal y transversal, participa en el incremento de la capaclidad
de deformacién y aumento de resistencia a compresién del concreto,
efectos no considerados en la curva esfuerzo-deformacién de concreto

no confinado con que se disefia (ver fig 2.4.2).

c) Participacién de la losa de concreto en la resistencia positiva de

la viga.

Generalmente cuando se disefian los elementos viga por momento
positivo y negativo, se toma en cuenta unicamente 1la seccidn
transversal rectangular; sin embargo, para fines de la resistencia
positiva se puede tomar en cuenta la participacidén de la seccidén de
concreto de la losa, en forma de patines, tal que la seccidn trabaje

como "T".
d} Acero de la losa en la resistencia negativa de la viga.

El acero de la losa que queda incluido en un ancho cercano al de
la seccldén transversal de la viga se desprecia en el disefio; es acero
adiclional que incrementa la resistencia a flexién negativa. En
aquellas estructuras con acero de losa a una separacién grande, tal

vez su participacioén no sea tan importante.

e) Esfuerzos Promedio de 1las resistencias del concreto y acero

estructural.

En un disefio convencional, se supone que el acero y concreto
tienen resistencias nominales; sin embargo, resultado de pruebas
experimentales, las resistencias reales promedio son mayores que las

nominales. Para el edificio los resultados obtenidos en laboratorio
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indican que hay un incremento de los esfuerzos nominales del concreto
de f'c= 250 kg/cm2 a 300 kg/cmz, y en el acero de fy = 4200 kg/cm2 a

5000 kg/cmz; en ambos casos con incremento promedio de 19 por ciento.
g) Curvas esfuerzo-deformacioén

Para el calculo de los efectos de sobre-resistencias, se
utilizaron las slgulentes curvas esfuerzo-deformacién del acero y

concreto.
’
Curva esfuerzo-deformacion del acero:

El comportamiento queda definido por tres regiones (ver flig

2.4.1), a saber:
1)} Seccién A-B: 2zona de comportamiento eldstico-lineal

f =¢ E £ S ¢
8 s 8 8 y

2) Secclén B-C: zona de fluencia, comportamiento plastico

3) Seccién C-D: zona de endurecimiento por deformacién,

comportamiento no lineal.

m (ea- c!h) + 2 (ei— € h)(60 - m)
f =¢f + £

® Y| e0(e-e,)+2  2(3r+ 1)’

(f /£)(30r+1)%-60r -1
= su y

15 re

m
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donde:
= esfuerzo del acero.

= esfuerzo de fluencia del acero.

fs: = esfuerzo ultimo del acero.
cy = deformacién unitaria de fluencia.
. = deformacién del acero.
€ " deformacién unitaria que marca el inicio de zona de
endurecimiento por deformacién.
€ = deformaciéon unitaria altima del acero.

Curva esfuerzo-deformacién del concreto
Modelo de Kent y Park modificado:

Para definir la curva esfuerzo-deformacién del concreto confinado
se utilizé el modelo de Kent y Park modificado (ver fig 2.4.2); se

reconocen tres regiones:

1) Seccién A-B: (parte ascendente)
2 € > 2

£ =k £’ - < , € < 0.002 k

° € 0.002 k 0.002 k ©
2) Seccidén B-C: (parte descendente)

f=kf'[1—2[e-0.002k:”, 0.002 k s ¢ se¢g

c c m c c 20c
3) Seccién C-D: (constante)

fc = 0.2 k fc , € > €00

El parametro que define el comportamiento del concreto y que

modifica la resistencia es:
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fyh

£
c

k=1+ P,

El valor de la pendiente que define el tramo descendente de la

curva esfuerzo-deformacioén es:

% 3 +0.29 £ =
- 7 e +—-f:—»ps| W . o.002 k
14.23 f; - 1000 Sh
donde:
f; = esfuerzo de compresién en kg/cm2
. = deformacién unitaria del concreto
p_= relacién entre el volumen del acero transversal y el
voluimen del concreto, medide fuera del perimetro
de los estribos
fyh = esfuerzo de fluenclia del acero transversal.
h’ = ancho del elemento estructural, medido desde el perimetro
exterior del acero transversal.
Sh = espaclamiento entre estribos, medido a ejes centroidales.
2.5.- HIPOTESIS PARA INCLUIR LOS  EFECTOS INTERACCION

SUELO-ESTRUCTURA

Los efectos de 1la interaccidén suelo-estructura se tomaron en
cuenta en los andlisis segin las especificaclones de la seccidén A7 de

las NTC-Sismo, RCDF-87.
Al inclulr estos efectos se tendrd un Iincremento en el periodo

fundamental de la estructura con respecto de la condicién de apoyo

rigido; el célculo se realiza con la siguiente expresiédn:
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T4=(,rz+~.ra+.r2)1/2
1 [} x r

donde:

T1 = periodo fundamental de vibracién de la estructura,
incluidos los efectos de la interaccién.

Tb = perlodo fundamental, con base rigida.

Tx = periodo natural de la estructura, suponiendo base
flexible, pero solamente con posibilidad de trasladarse
linealmente.

Tr = periodo fundamental de la estructura, suponiendo base
flexible, pero solamente con posibilidad de girar respecto
al eje horizontal que pasa por el centroilde de 1la
superficie de desplante; dicho eje es perpendicular a la
direccién que se analiza.

Tx se calcula como:

T =2m (W /gK )
donde:
Kx = rigidez elastica, en ton/m, del resorte lineal.
Ws = peso neto de la construccién a nivel de desplante, en ton.
g = aceleracion de la gravedad, en n/s2
Tr se calcula como:
T =2n(J/gk Y172
donde:

= rigidez elastica al giro en ton/m/radian.

J = momento neto de 1inercia del peso de la construccién
restando el momento de inercia de 1la masa del suelo
desplazado por la estructura.
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Los valores de Kx y Kr se obtienen de la seccién A7 de las
NTC-Sismo.

Para fines de analisls estructural, las rigideces equlivalentes Kx
y Kr se sustituyen por las propledades geométricas (momento de inercla
y area axial, respectivamente), de las columnas de un plso ficticio
que conviene utilizar, para inclulr los efectos de la traslacién
horizontal y del cabeceo; esto es, para tomar en cuenta la interaccién
suelo-estructura, se modelé el edificio con la super-estructura, cajén

de cimentacién, y un piso ficticio.
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3.- RESPUESTA DINAMICA ELASTICA TRIDIMENSIONAL MODAL ESPECTRAL

Y PASO A PASO

3.1.- DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA

El edificio (lado poniente) de la estacidén Juarez del Sistema de
Transporte Colectivo (Metro) se localiza en Balderas # 55, Ciudad de
México, D.F.

Es una estructura con marcos de concreto reforzado en ambas
direcciones, con losa maciza monolitica con las trabes, excepto en las
del cajon de cimentacién, que sirve de acceso a los andenes de la
estacion del metro. Del nivel de acceso al nivel de andenes no existen
trabes. La cimentacién es totalmente compensada sin pilotes (ver
fotos 1 a 4 y figs 3.1.1 a 3.1.10).

En las figs 3.1.11 a 3.1.14 se muestran los armados de vigas,

columnas, muros y contratrabes del cajon de cimentacién.

El edificio presenta una distribucién regular de marcos, y de
rigidez lateral en ambas direcciones; en general, no hay participacién
de muros de mamposteria, a excepcién de los del cubo de elevadores.

En la direccién X (transversal) el eje 9 tiene algunos muros de
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mamposteria, desde el nivel uno hasta'azoteé; no hay una distribucién

de rigidez uniforme.

En el nivel de acceso (N-ACC) se cuenta con menos area en planta,
con respecto de los niveles uno a azotea (N-1, N-AZO)}. El apéndice que
se locallza en azotea (N-CAS), es una caseta que alberga el cuarto de

maquinas del sistema de elevadores.

3.2.- ANALISIS MODAL ESPECTRAL

3.2.1.- Modelo matematico

Con la informacién disponible de planos y verificacién de 1la
misma en campo, se obtuvieron 1las propiedades de los elementos
estructurales para el modelo dinamico; el programa de anilisis

utilizado fue el ETABS.

Las principales propledades de 1la estructura se mencionan a

continuacién.
a) Estructura de concreto a base de marcos.

£ =250 kg/cm®

£, = 4200 kg/en®
_ = 14,000 {T]

E =2x 10°% kg/cm?
v =0.2

b) Muros de mamposteria.

f =15 kg/cm®

m - 2

= 600 fc = 9,000 kg/cm
G =0.3E (kg/cm?) = 2,700 kg/cm>
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Para fines del analisis dinamico se obtuvieron a nivel de piso
los centros de masa, considerando que las losas son infinitamente
rigidas’ en su plano; esto es, se tlenen 3 grados de libertad por
nivel.

En la tabla 3.2.1 se presenta el calculo de cargas vivas y
muertas por nivel; el calculo de masas se hace en la tabla 3.2.2. Las
cargas muertas y vivas se determinaron segin el RCDF-87 en su Titulo
Sexto, capitulos IV y V, uso de oficlnas.

El valor de cada masa traslacional y rotacional se calcula

segin:

W m
m o= —= m = LI
t g r 12

2+b2)

donde:

peso de cada nivel en ton.

4

‘e 2
aceleracién de la gravedad, en cm/s

lado largo de la planta del nivel de interés.

oM Rk X
]

= lado corto de la planta del nivel de interés.

Para el calculo de los centros de masa se tomaron en cuenta las
concentraciones de peso existentes en los niveles de acceso (N-ACC) y
de andenes inferior (N-ANI), por diferencia de espesores de losa,

muros de concreto y lastre.

El sistema estructural se modelé tridimensionalmente, con 80
hileras de columnas, 135 crujias y 11 niveles, como se muestra en las
figs 3.2.1. Los muros y contratrabes de concreto del cajén de
cimentacién se incluyeron como elementos estructurales; esto es, el
modelo matematico considera el trabajo del cajén rigido de
cimentacién. Para fines de rigidez, la losa plana de los niveles

inferiores se considerd mediante vigas equivalentes.
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Los muros de mamposteria del eje 9', a partir del nivel de acceso
N-ACC a N-5, estadn ligados al marco; se modelaron como paneles, al

igual que los muros del cubo de elevadores.

Los efectos de interaccién suelo-estructura se tomaron en cuenta
en el modelo, adicionando un nivel ficticlo (N-ANI), con columnas de
longitud 1 m.

3.2.2.~ Ubicacion de la estructura

Se localiza en Av. Balderas, y de acuerdo a la zonificacién
geotécnica de la Ciudad de México, le corresponde suelo tipo
compresible (zona III).

El Distrito Federal se divide en tres zonas:

Zona I. Zona de lomas.
Zona 11 Zona de transicién, con depositos profundos a 20 m.
Zona I1I Zona lacustre, con arcillas altamente compresibles.

La estructura se localiza en zona III como indica la fig 3.2.2.

3.2.3.- Coeficiente sismico y revision de las condiciones de

regularidad
Para definir el coeficiente sismico es necesario revisar los
requisistos de regularidad, segin la seccién 6 de las NTC-Sismo. Si no
se satisfacen alguno de éstos, el factor de comportamiento sismico Q'
se multiplica por 0.8.

Revision de condiciones de regularidad:

1.~ Estructura sensiblemente simétrica.
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10.

11.

de

Relacién altura a dimensién menor de base.

h _ 28.91m _
= = oo - 1.3 < 2.5, cumple
Relacién largo a ancho de base.
1 _ 28.60m _
= " aom o 1.28 < 2.5, cumple.

Para este inciso se revisa desde el nivel N-1 hasta N-AZ0; no

hay entrantes ni salientes.
Cada nivel tiene un sistema de piso rigido en su plano.

Las aberturas existentes en las losas, corresponden al cubo de

elevadores, con la sliguiente relacién:

direccidén X: ¢
direccidén Y: d

3.245 m longitud total X = 18 m
4.50 m longitud total Y =28.6 m

relaciones:
dir X = 18 porciento
dir Y = 16 porciento (ambos < 20 porciento, cumple)

Al revisar la distribucién de pesos por nivel, de N-1 a N-AZ0
(ver tabla 3.2.2), se cumple con este requisito

Para todos los niveles las areas en planta son constantes.

Las columnas estan restringidas en su parte superior e inferior

con trabes y losas, direccién X y Y.

Al revisar la geometria de columnas por nivel, las secciones
varian respecto al nivel superior en menos del 20 por ciento, con
una reduccién de rigidez al corte en los niveles superiores de

forma progresiva.

Por tener distribucién de rigidez en planta casl uniforme, no se

tienen problemas de torsiodn.

Asi, el edificio Juarez cumple con estas condiclones, y el factor

comportamiento sismico no se reduce por 0.8.
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Por otro..1:

‘las construcciones se clasifican en tres grupos,

a saber:

Grupo A.; Aquellos cuya falla estructural implique elevada pérdida
‘ de vidas, econémicas o culturales, y cuyo funcionamiento

es indispensable en estado de emergencia.

Grupo B.- Oficinas, viviendas, comercios, hoteles, y todas

aquellas construcciones no incluidas en el grupo A.

Subgrupo Bl.- Con altura de mas de 30 m, 6000 m2 de construccién en

zonas I y II.

Subgrupo B2.- Las no incluidas en el subgrupo Bil.

Por su uso y las consecuencias que generaria alguna falla, como
parte del Sistema de Transporte Colectivo (Metro), el edificio en

estudio se clasifica del grupo A.

Seguin el RCDF-87 (Titulo Sexto, Capitule VI, articulo 206), los
coeficlientes sismicos para grupo B son 0.16 en zona I, 0.32 en zona II
y 0.4 en zona III. Para el grupo A, estos mismos se incrementan en 50
por ciento; esto es, el coeficiente sismico para la estructura es:
(1.5) x (0.4) = 0.6.

3.2.4.- Factor de comportamiento sismico
El RCDF-87 especifica en sus NIC-Sismo (seccién 5), que los
factores de comportamiento sismico que modifican, principalmente por

efectos de ductilidad, a los espectros de disefio, se aplicaran segun

se cumplan los sigulentes requisitos:
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II.- Q=3 1.

III.~ Q=2 1.

Iv.- Q=1.5 1.

V.- Q=1 1.

La resistencia se suministra por marcos sin muros y
contravientos.
lLos marcos con muros de mamposteria ligados, resisten

80 porciento de las fuerzas laterales totales.

La relacién de resistencia lateral entre fuerzas

cortantes de cada entrepiso no difiere en 35
porciento del promedio de todas las relaciones.

Se cumple con los requisitos de marcos ductiles para
estructuras de concreto reforzado.

Se cumple con los requisitos de marcos ductiles para

estructuras de acero.

Se satisface 2,4,5 para Q=4, y se dejan de satisfacer
1 0 3.

La resistencia lateral de entrepiso es dada por
marcos de acero, concreto, columnas de acero,

concreto y combinacién de muro de concreto con éstos.

Estructuras que no cumplan con Q=4 y 3, o muros de
mamposteria confinados.

Concreto prefabricado o preesforzado.

La resistencia lateral se suministra con muros
confinados de mamposteria hueca reforzada.

Combinaciones de estos elementos con II y III

La resistenclia se suministra al menos parclalmente
por material distinto a 1los especificados en el
RCDF-87.

Para los analisis se utilizé Q=2.0. La estructura no cumple con

varios requisitos especificados para Q=4 y 3, principalmente a los

requeridos para marcos dictiles de estructuras de concreto reforzado.
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3.2.5.- Espectros de disefio y fuerzas sismicas estaticas

Segin. la seccién 2.2 del capitulo II, el espectro de disefio para

Q=2, grupo A, zona III, queda definido por:

= (1 + ST )(0.075) T < 0.6 s.
=0.3 0.6 =T s 3,9 s.
= 1.17/T T>3.9s

donde T es el periodo fundamental de vibracién de la estructura, y a
es la ordenada espectral dividida entre la aceleracién de la gravedad.
En la tabla 3.2.3.a y fig 3.2.3 se tabula y grafica el espectro de
disefio del RCDF-87.

El analisis sismico estatico equivalente descrito en la seccién
2.3 (capitulo 2), se hizo con las fuerzas sismicas de la tabla 3.2.4,
estructura tipo A, zona 1II, coeficiente sismico c, = 0.6 y factor de

comportamiente sismico Q=2.

El espectro de disefio del RCDF-66 (cédigo del proyecto original)
para construcclones del grupo B, y construcciones tipo 2 (marcos y

muros), queda representado por:

a = —%— (1 + T)c T=1.0s.
a=c 1.0s =T s 2.5 s.
a = (%3 T>2.5s.

donde:

[v]
[}

0.08; para construcciones del grupo A el factor de
seguridad adicional es 1.3, tal que c = 1.3 x 0.08
= 0.104. En la tabla 3.2.3.b y fig 3.2.3 se tabula y
grafica el espectro del RCDF-66.
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Para fines comparativos se utilizé el espectro de respuesta
eladstica del acelerograma medido en la Secretaria de Comunicaciones y
Transportes SCT (direcclién este-oeste), durante el 19 de septiembre de
1985; se denomina por SCT-EW-85. El1 espectro de respuesta elastica se
muestra también en la fig 3.2.3 y el registro en la fig 3.2.4.

3.3.- ANALISIS ELASTICO PASO A PASO

Debido a las restricciones del paquete de computo DRAIN-2D, que
analiza solamente marcos planos, hubo necesidad de seleccionar un
marco para cada direccién, representativos del modelo tridimensional;
las  caracteristicas dinamicas de ambos ejes se dieron tal que
correspondieran con las de la estructura tridimensional. En las figs
3.3.1 y 3.3.2 se muestran los ejes C y 8 del edificio,

respectivamente.

Para este tipo de andlisis las resistencias de los elementos

estructurales se consideraron muy grandes, y el andlisis se hizo con

el registro SCT-EW-85.

3.4. - RESPUESTAS ELASTICAS

Los tipos de analisis llevados a cabo se muestran en la siguiente
tabla:
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+ Direccioén X Interaccién suelo-estructura

1. - RCDF-66 [

—

+ Direccion'Y Interaccién suelo-estructura
. A Empotrado

Diref:c.lon X Interaccién suelo-estructura
2.~ RCDF-87 Empotrado

* Direccidn Y Interaccién suelo-estructura

— ——————

; -.Direccién X Interaccién suelo-estructura
3.~ SCT-EW-85
- . -.Direccién Y

—

Interaccién suelo-estructura

La estructura se revisé para el RCDF-66 (cédigo del proyecto
original), tomando en cuenta la interaccién suelo-estructura en ambas
direcciones. Se verificé si la estructura cumple con los nueves
lineamientos del RCDF-87; fueron necesarios dos analisis dinamicos
modales (en ambas direcciones), suponiendo empotrada la estructura e
incluyendo los efectos de la interaccién suelo-estructura, para fines
comparativos., También se realizé un andlisis sismico estatico
equivalente (ver tabla 3.4.1). Finalmente, se hizo un analisis
dindmico modal con el espectro de respuesta eldstico del registro
SCT-EW-85. Asimismo, el analisis eldstico paso a paso se hizo para las

dos condicliones de apoyo.

3.4.1.- Periodos y formas de vibrar

En la tabla 3.4.2 se muestran los periodos de vibracién del
sistema estructural; se presentan también los obtenidos en el campo
con la técnica de ruldo y vibracién ambiental, para fines
comparativos. Nétese que son practicamente iguales, lo cual garantiza
que el modelo matemadtico describe adecuadamente el comportamiento
dinamico elastico de la estructura. El periodo fundamental de
vibracién medido en la direccién Norte-Sur es 0.98 s, y el calculado
de 0.98 s; para la direccién Este-Oeste (transversal) el periodo

medido es 0.88 s, y el analitico de 0.863 s. En torsién se tiene un
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periodo medido de 0.58 s y el cdlculado de 0.605 s. Las pequefias
diferencias confirman la bondad del modelo matematico, congruente con

las caracteristicas dinamicas reales de la estructura.

Para revisar la influencia de los efectos de la interaccién
suelo-estructura, se llevé a cabo un analisis dinamico modal con base
empotrada (rigidal; los periodos de vibracién de la estructura se
muestran en la tabla 3.4.2. Al compararlos con los de la condicién de
base flexible, se observa que para este tipo de estructura la
traslacién horizontal y el cabeceo no son importantes; el porcentaje
de incremento en le periodo es solo de 6.16 por ciento. Las figs 3.4.1
muestran los tres primeros modos de vibrar en el orden de importancia,

traslacién en Y, traslacién en X, y rotacidn alrededor del eje Z.
3.4.2.- Desplazamientos horizontales maximos totales y AH/h1

Las figs 3.4.2 tienen los desplazamientos horizontales méximos
totales de cada nivel para andlisis dinimico y estatico con el
RCDF-87; los resultados dinamicos son del orden de la mitad con

respecto de los del anallisis sismico estatico, para ambas direcciones.

Al comparar los desplazamientos dindmicos maximos obtenidos con
los tres espectros (RCDF-66, RCDF-87, y SCT-EW-85), se nota que: con
el RCDF-87 e interaccién, Am«':xx= 18.55 cm y Ama’sxy = 20.78 cm; para la
condicién de base fija, Am«':xx= 12.74 cm y Améxy = 14.89 cm.

Los andlisis con SCT-EW-85 e interaccién tienen un Am'axx= 8.04
cm, menor en 56.65 por clento con respecto del resultado del RCDF-87;
para la otra direccién, Amaxy=-8.54 cm, menor en 59 por ciento con
respecto del andlisis del RCDF-87. Lo anterior se debe a que las
ordenadas espectrales de SCT-85 (fig 3.2.4), para periodos menores o

iguales a 1.5 s, tienen valores mas pequefios.
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En los analisis con interaccién y RCDF-66 se tiene: Amz':xx= 3cmy
Am&xy: 3.56 cm. Al revisar en la fig 3.2.4., el espectro de disefio del
RCDF-87 (zona III, grupo A, Q=2) tiene una ordenada espectral de 0.3 g
para el periodo fundamental del sistema, que comparada con la del
espectro del RCDF-66 (ordenada de 0.104 g), resulta casi tres veces

mayor.

Los resultados con interaccién, RCDF-66 y SCT-EW-85, son de
Amsxx= 3 cm, Am!:xx = 8.04 cm, respectivamente. En la fig 3.2.4, se
nota que la ordenada espectral con SCT es mayor a la del cédigo
RCDF-66, para un mismo periodo. Para la direccién Y, Améxy = 3.56 cm y
Am.’:xy= 8.54 cm, respectivamente. En las tablas 3.4.3. se tabulan estos
desplazamientos.

En las figs 3.4.3 y 3.4.4 se muestran las deformadas ante carga
lateral del modelo tridimensional y de uno de sus marcos, para ambas

direcciones, respectivamente.

Enseguida se presentan los resultados de 1las relaciones de
desplazamiento horizontal relativo entre la altura de entrepiso; este
parametro es una mejor medida de los dafios que pueden llegar a ocurrir
por los efectos sismicos. Es también la medida que se puede comparar
directamente con la deformacién angular permisible que especifican los
cédigos, al revisar la seguridad ante el estado limite de servicio.
Los resultados se muestran en la tabla 3.4.4 y se grafican en las figs
3.4.5. El RCDF-87 establece que:

a) 'yps 0.006, para estructuras con elementos no estructurales ligados.

b) yps 0.012, para estructuras con elementos no estructurales
desligados.

Segin el reglamento RCDF-66, 'yp = 0.002 (estructuras tipo 2,

grupo B); cabe aclarar que al aplicar el RCDF-66 los desplazamlientos

34



horizontales no se multipliqan"pox’-_el factor de‘ductilidad‘,‘ lo. cual si

debe hacerse con los valores resultantes al aplicar el RCDF-87.

Para  los andlisis con el espectro SCT-EW, los valores obtenidos
de las relaciones A”/h‘ (ambas direcciones), rebasan el limite
permisible del RCDF-66, practicamente en todos los entrepisos (de N-1
a N-CAS); al comparar con el RCDF-87, se excede el valor de 0.006.

Los analisis dindmicos y estaticos con el RCDF-87 no cumplen con
el valor permisible, de N-1 a N-5 y N-CAS, para la direccién X, y N-1
a N-5 en la direccién Y. El sistema estructural no cumple con las
nuevas disposiciones del RCDF-87; esto es, es mas flexible de lo
permitido, y por tanto el estado limite de servicioc (desplazamientos)
no se satisface en las condiciones actuales del inmueble. De acuerdo a
esto, hace falta proporcionarle mayor rigidez lateral en ambas

direcciones.
3.4.3.- Fuerzas cortantes de entrepiso

En las figs 3.4.6 y tabla 3.4.5 se presentan los valores de las

fuerzas cortantes de entrepiso, para los diferentes anilisis.

Al revisar la distribucién de fuerzas cortantes de entrepiso de
los analisis dinamicos en la direccién X, el andlisis con SCT-EW
presenta valores 0.9 veces los del RCDF-87, ambos con interaccién;
para la condicién de base fija, los resultados con RCDF-87 son
aproximadamente la mitad con respecto del anilisis con interaccién. El
cortante basal con RCDF-66 representa el 30.8 por ciento del cortante
basal del anadlisis con RCDF-87. El cortante basal del modelo con
interaccidon y espectro SCT-EW es mayor en 189.8 por ciento. Para la

direccién Y se tiene un comportamiento similar.
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4.- RESPUESTA DINAMICA INELASTICA PASO A PASO

Conocida la respuesta elastica, con los andlisis del capitulo
anterior, en esta parte se evaluard la posible respuesta ineldastica;
se haran analisis dinamicos paso a paso, considerando como variable

adicional las resistencias disponibles.

Para calcular la respuesta sismica ineldstica se utilizaron las
resistencias nominales y las resistencias con efectos de las
sobre-resistencias. El sismo utilizado fue el SCT-EW, registrado en la
Secretaria de Comunicaciones y Transportes; éste no es un registro que
corresponda exactamente a la zona en que se localiza el edificio en
estudio, pero es representativo de lo que se obtuvo en la zona de

mayores dafios, durante 198S.

4.1,- SOBRE-RESISTENCIAS DE ELEMENTOS VIGA Y COLUMNA

El cdlculo de las sobre-resistencias en los elementos viga y
columna se hizo de acuerdo a la seccién 2.4. Para fines de
comparacion, se toman en cuenta los efectos de los esfuerzos nominales
de resistencia de los materiales definidos en un disefio convencional y

los esfuerzos promedio.
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Los principales parametros  para ambos  tipos ‘de esfuerzos
incluyendo los efectos de endurecimiento “por deformacién del acero,

son:

Para esfuerzos nominales: Para esfuerzos promedio:
Acero: fy = 4200 kg/cm2 Acero: fy = 5000 kg/cm2
f = 7200 kg/cn® f = 7500 kg/cm®
su 88U
e = 0.002 e = 0.0024
y b4
sh = 0.01 eh = 0.01
= 0.13 ] = 0.13
s5u su
Concreto: f’c = 250 kg/cm2 Concreto: f'c = 300 kg/cm2
e = 0.0030 e = 0.0035
cu cu

En lo que sigue del texto, como parte de los andlisis paso paso,

cada tipo de esfuerzos se identificara por:

EN
Esfuerzos Promedio = EP

Esfuerzos Nominales

A continuacién se describen los pasos para calcular los efectos
de sobre-resistencia para dos elementos viga tipo; una se localiza en
el nivel N-1 del eje C, entre ejes 3 y 6 ; y la otra, en el eje 8 del
nivel N-1, entre ejes D y E ( ver figs 3.3.1 y 3.3.2 ). La fig 4.1.1
muestra la seccién transversal de ambas vigas. Este tipo de calculos

se llevé a cabo para todas las vigas, de ambos ejes C y 8.

La nomenclatura utilizada para cada consideracién se identifica
por:

EPP Elasto - plastico perfecto

EPD Endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo.
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SC Sin confinamiento del nacleo de concreto.

cc Con confinamiento del nicleo de concreto.

VR Viga rectangular.
vT Viga " T ",

SA No incluye acero de losa.
CA Incluye acero de losa.
La tabla siguiente muestra las

sobre-resistencias consideradas para determinar

las vigas y columnas

1)

I1)

I1D)

1v)

Elementos viga

Esfuerzos nominales del acero y concreto
con comportamiento elasto-plastico perfecto
del acero, sin confinamiento del concreto,

viga rectangular, y sin acero de losa.

Esfuerzos nominales del acero ¥y concreto,
con endurecimiento por deformacién del
acero, confinamiento del nicleo de concreto,

viga rectangular y acero de losa

Esfuerzos nominales del acero y concreto,
con endurecimiento por deformaciéon del
acero, con confinamiento del nlcleo de

concreto, viga "T" y acero de losa.

Esfuerzos promedio del acero y concreto,
con endurecimiento por deformacién del
acero, con confinamiento del nicleo de

concreto, viga rectdngular y acero de losa.
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conbinacicnes de

las resistencias de

Nomenclatura

EN-EPP-SC-VR-5A

EN-EPD~CC-VR-CA

EN-EPD-CC-VT-CA

EP-EPD-CC-VR-CA



V) Esfuerzos promedio del acero y concreto, con EP-EPD-CC-VT-EP
endurecimiento por deformacién del acero,
con.confinamiento del nicles de concreto,

viga "T" y acero de losa.

Elementos columna

Nomenclatura
A) Esfuerzos nominales del acero y concreto, EN-EPP-SC
comportamiento elasto-plastico perfecto del
acero, sin confinamiento del ntcleo de
concreto.
B) Esfuerzos nominales del acero y concreto, con EN-EDP-CC
endurecimiento por deformacién del acero,
con confinamiento del nicleo de concreto.
C) Esfuerzos pormedio del acero y concreto, con EP-EPD-CC

endurecimiento por deformacidén del acero,

con confinamiento del nGcleo de concreto.

La seleccidén de los casos considerados se apoydé en estudios ya

realizados con y sin efectos de sobre-resistencias.

La tabla 4.1.1. muestra los calculos de las resistencias para
momento positivo y negativo de las vigas tipo del eje 8 y C. Se toma
el caso I como base de comparacién; este es, sin incluir los efectos
de sobre-resistencia (comportamiento elasto-plastico perfecto del
acero, sin efectos del confinamiento del concreto, sin la
participacion de la losa en la resistencia, y ademas con resistencias

nominales de los materiales).

La influencia del endurecimiento por deformacién del acero de
refuerzo, el confinamiento del nucleo de concreto {modelo de Kent y
Park modificado), y la participacién del acero de la losa en la viga

rectangular, resultan en un incremento de la resistencla de: 36 por
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clento a flexién poéltl?avyv38_pbfvclentd a flexion negativa del eje
C, y 38 pof Ciento~y,42{6§pdr éientq respectivamente en el eje 8

ambos, al comparar el caso LI con el I (sin sobre-resistencias).

El caso IIl toma en cuenta los efectos del caso lI, ademas de la
participacién de la losa en la resistencia; se toma un ancho de losa
de acuerdo a 1los criterios de las NTC-Concreto, seccién 2.1.2
(RCDF-87), para que trabaje como viga "T". Se tiene un incremento en
la resistencia a flexién positiva, debido al aumento de la fuerza de
compresién resistente que obliga al acero de tensién a equilibrar con
una mayor fuerza, resultando un momento resistente mayor. A flexién
negativa por el contrario, el aumento de acero de la losa
practicamente no modifica el equilibrio interno, ya que este es
gobernado por el bloque de esfuerzos a compresién. Respecto del caso
I, el incremento de resistencia positiva es de 69.2 por ciento y 67.5

por ciento en los ejes C y 8, respectivamente.

En el caso IV se utilizan los esfuerzos promedio de los
materjales en Jlugar de 1los esfuerzos nominales; el aumento de
resistencia con respecto del caso I es de: 50 por ciento y 55.8 por
ciento, a flexién positiva y negativa del eje C; para el eje 8: S51.5
por ciento y 61.4 por ciento, respectivamente. Al comparar con el caso
II, los Iincrementos que se presentan son: 10.2 por ciente y 12.3 por
ciento para flexién positiva y negativa del eje C; 9.9 por ciento y

13.1 por ciento, respectivamente, en el eje 8.

Por (ltimo, el caso V toma en cuenta los efectos de
sobre-resistencia del caso III, modificando los esfuerzos nominales
por los valores promedio. Los incrementos de resistencia son: 82.4 y
55.8 por ciento, 80.6 y 61.4 por ciento a flexién positiva y negativa,

para los ejes C y 8, respectivamente, comparados con el caso I.
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Las columnas tipo seleccionadas, para fines de comparacién, se
ubican en la interseccién de los ejes C con 3' y E con 8 (ver figs
3.3.1 y 3.3.2); sus seccliones transversales se muestran en la fig
4.1.2. A éstas se les calculd su diagrama de interacciédn, con y sin
los efectos de las sobre-resistencias, de acuerdo a las combinaciones
descritas anteriormente. Lo anterior se hizo para todo el edificilo,
pero solo se muestran los resultados de las columnas tipo
seleccionadas. En las figs 4.1.3 y 4.1.4 se grafican los diagramas de

interaccién para cada tipo de resistencia considerada.

4.2.- MODELO Y ACCION SISMICA

Se toman los mismos modelos de 1la seccién 3 (capituleo 3),
mostrados en las figs 3.3.1 y 3.3.2; se hacen los analisis sismicos
inelasticos de los marcos de los ejes C y 8, tomando en cuenta las
diversas combinaciones de sobre-resistencia analizadas en la seccién
anterior. El comportamiento histerético de los elementos estructurales

se supone elasto-plastico bilineal.

La siguiente tabla muestra las combinaciones de resistencias de
columnas y vigas que definen 1los casos de los diferentes analisis

llevados a cabo en este trabajo.

Andlisis Elasticos e Inelasticos Paso a Paso

CASO  COMBINACION DE =~ DESCRIPCION DE ANALISIS NOMENCLATURA
RESISTENCIA
YigasColumna
1 A-1 Analisis elastico empotrado ELAS (EMPOTRADO)
2 A-1 Analisls elastico con inte~  ELAS(INTERACCION)
raccién.
3 A-1 Analisis ineldstico con in~  INEL (INT-REC-EN)

teraccién, esfuerzos nomina

les.
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4 B-- 11 ~Aﬁélisis inelastico con in- INEL(!&r;RJmc-EN)
“teraccién, sobre-resisten— - '
cia, viga recténgular y es-
fuerzos nominales

s B'— 111 Andlisis ineldstico con in- INEL ( INT-SR-VT-EN)

teraccién, sobre-resisten-

cia, wviga "T", esfuerzos
nominales.
6 c-1v Andlisis inelastico con in- INEL ( INT-SR-REC~EP )

teraccidn, sobre-resisten-
cla, viga rectangular, es-
fuerzos promedio.
7 c-v Analisis inelastico con in- INEL (INT-SR-VT-EP)
teraccién, sobre-resisten-
cia, wviga "T", esfuerzos

promedio.

Nota: En la sobre-resistencia se consideraron los efectos del
confinamiento del nicleo de concreto, y 1los de 1la etapa de

endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo.
4.3.~ RESPUESTA INELASTICA
4.3.1.- Desplazamientos horizontales miximos totales

Las figs 4.3.1 muestran los desplazamientos horizontales maximos
de los ejes C y 8, con efectos de la interaccién suelo-estructura y
para los cinco casos considerados. Se toma como base el analisis del
caso 3 ( sin efectos de sobre-resistencias): en el eje C (direccién
Y, longitudinal), se presentan los desplazamientos maximos para la
condicién 3, con 11.7 cm en sentido positivo y 12.00 cm en sentido
negativo; el eje 8 (direccién X, transversal), presenta un Am‘.!x de
5.57 cm en sentido positivo y 7.15 cm en sentido negativo (ver tablas
4.3.1).
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El caso 4 presenta un Améx de 4.42 cm para la direcclén positiva
y 3.38. cm para la direccién negativa, ambos en el eje C. Se observa
que la participaciéon de 1la sobre-resistencia de la 2zona de
endurecimiento por deformacién del acero y confinamiento del nucleo
de concreto, ayuda a reduclir los desplazamientos globales en la
estructura. Los casos restantes presentan variaciones casl nulas en
los desplazamientos; esto es, la estructura se mantiene en el rango

del comportamiento elastico.

Como se observara posteriormente, se llegaron a formar algunas
articulaciones pliasticas en varias columnas del eje C, para el caso 3;
al incluir los efectos de sobre-resistencias (casos 4 a 7) las
columnas no rebasan el limite elastico. Los anidlisis del eje 8
muestran que hubo casi nulo excursionamiento inelastico, sin formacién
de articulaciones; los desplazamientos maximos se mantienen
practicamente en el rango elastico. Solo hubo algunas vigas que
llegaron a fluir, pero las columnas permanecieron en el rango
elastico.

4.3.2.- Historias de desplazamientos

4.3.2.a EJE C (DIRECCION LONGITUDINAL)

En la fig 4.3.2 se comparan las historias de desplazamientos
horizontales del nivel superior del eje C, comportamiento elastico,
para la condicién de apoyo: empotrada y con efectos de la interaccédn
suelo-estructura; la respuesta se incrementa ligeramente para la
condicién de base flexible. La fig 4.3.3 tiene la respuesta elastica
contra la 1ineldstica con resistencias nominales (sin efectos de
sobre-resistencias), ambas con efectos de la interaccién
suelo-estructura. Al inicio de la carga no hay variacidn, sino hasta
los 28 s, en que Inicia la formacién de articulaciones en vigas y

columnas; la estructura tiende a quedar con una deformacién
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permapente. cuando se comportdé ineldsticamente. La - formacién de

articulaciones plédsticas se da en el intervalo de 28 a 35 s.

La fig 4.3.4 compara la respuesta eldstica contra la inelastica,
para el caso extremo con efectos de las sobre-resistencias (caso 7).
En 1o general no hay diferencias importantes. Las pequefias
variaciones, después de los 30 s, son resultado del poco
comportamiento ineldstico observado en algunas vigas. Noétese 1la
importancia de considerar los efectos de las sobre-resistencias para

lograr mantener el sistema estructural en el rango eldstico.

La fig 4.3.5 tiene los desplazamientos inelasticos del caso 3
y 4; la influencia de los efectos de la participacién de la zona de
endurecimiento por deformacién del acero y el confinamiento del nicleo
de concreto es importante en cuanto a reducir las respuestas maximas
y evitar las deformaciones permanentes, debido a las articulaciones en
las columnas; esto es, a mayor resistencia lateral, la estructura se

comporta mucho mejor ante efectos ciclicos originados por el sismo.

El efecto de la sobre-resistencia proporcionada por los esfuerzos
promedio no es considerable, al comparar el caso 4 contra el 6 (ver
fig 4.3.6).

En la fig 4.3.7 se tienen los resultados de los casos 6 y 7; la
ayuda de la losa en la resistencia positiva, en cuanto a este tipo de
respuesta, es poco significativa. Por otro lado, ambas tienen
comportamiento casi elastico 1lineal. El caso 6 presenta pequefias
variaciones a partir de los 30 s, por la presencia de pequefios giros

inelasticos en algunas vigas.

4.3.2.b EJE 8 (DIRECCION TRANSVERSAL)

La fig 4.3.34 compara las respuestas con y sin los efectos de 1la
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interaccién suelo-estructura, para comportamiento elastico; con 1la
base flexible se tienen los desplazamientos maximos. Esto es, 1la
estructura en esta direccién es mas flexible al incluir la interaccién

suelo-estructura, como era de esperarse.

La fig 4.3.35 revisa los casos elastico e ineldstico sin
sobre-resistencias. A partir de los 27.9 s se inicia la formacién de
articulaciones plasticas; al final, la estructura queda con valores de
deformaciones ineldsticas permanentes, que evitan que regrese a su
estado original. Cuando se incluyen los efectos de sobre-resistencia
(caso 4), el comportamiento estructural se mantiene en el rango
elastico lineal (ver fig 4.3.36). Al tomar en cuenta la participacién
de la losa y los esfuerzos promedio (caso 7), el modelo se comporta
igual al elastico; en la fig 4.3.37 se compara este caso con la
respuesta del caso 3, y se observa que el caso 7 no excursiona en el

rango inelastico.
4.3.3.~ Historias de coeficientes sismicos

Se define el coeficiente sismico, Cs. como el cociente del
cortante basal (Vo) entre el peso (WD) del edificio, tomado hasta ese
entrepiso. Para el edificio en estudio se calculan los coeficlentes a
nivel de planta baja. El cortante total es la suma de las fuerzas
cortantes de cada columna de este entrepiso en el tiempo tx’ y el peso
total es la suma de los pesos del nivel uno hasta la parte superlor
(N-1 a N-CAS).

4.3.3.a EJE C (DIRECCION LONGITUDINAL}

La fig 4.3.8 compara la historia de coeficientes sismicos de los
analisis elasticos, para la estructura empotrada y con interaccién
suelo~estructura. Las fuerzas inducidas al sistema no varian en mas de
16 por ciento debido al incremento del periodo de la estructura con

base flexible; esto es, se corrobora la poca influencia de los efectos
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de la lnteraccion suelo -estructura para. la ‘direccién longitudinal de
este ‘edificio. ;

La fig 4.3.9 muestra los -coeficientes sismicos de los casos
elastico e ineldstico (sin efectos de sobre-resistencia), ambos con
interaccidén; las fuerzas cortantes de entrepiso inducidas al modelo
inelastico disminuyen mas del 23 por ciento, con respecto de 1la
respuesta eldstica. La dislpacién de la energia, gque el sismo le
introduce al edificio, por deformaciones ineldsticas hace que el

cortante basal maximo sea menor.

La fig 4.3.10 tiene los Cs del modelo elastico y caso 7; noétese
que este Gltimo ha excursionado en el rango inelastico, lo que viene a

demostrar la gran ayuda de las sobre-resistencias consideradas.

Al observar so6lo la influencia de los efectos de la etapa de
endurecimiento por deformacién del acero y del confinamiento del
nicleo de concreto, se refleja en los analisis inelasticos (con los
valores nominales de las resistenclas de los materliales) un aumento de
resistencia lateral de hasta 20 por ciento (caso 3 contra 4, fig
4.3.11). Por otro lado, el caso 7 comparado con el 3 (ver fig 4.3.12)
presenta un incremento en el coeficiente sismico desarrollado de hasta

28 por ciento.

El incremento de la resistencia lateral por considerar Unicamente
el cambio de esfuerzos nominales a valores promedio, a nivel de los
materiales, es poco importante (ver fig 4.3.13); si acaso se tiene un
incremento de S por ciento. Asimismo, al tomar en cuenta la
participacién de la losa, en la resistencla a flexidén positiva de las

vigas, su efecto es insignificante, como se ve en la fig 4.3.14.

4.3.3.b EJE 8 (DIRECCION TRANSVERSAL)

La fig 4.3.38 presenta la comparacién de los Cs para los andlisis
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elédsticos con y sin interaccién suelo-estructura; los resultados son
priacticamente iguales. En la fig 4.3.39' se tienen los C' del analisis
elastico e Inelastico (sin sobre-resistencias}, ambos con interaccién;
para el modelo que entra en el rango ineldstico se presentan valores

ligeramente menores.

Al considerar los efectos del confinamiento del nlcleo de
concreto y de la etapa de endurecimiento por deformacion del acero de
refuerzo, asi como los esfuerzos promedio de los materiales, la
estructura se comporta practicamente en el rango 1lineal (ver figs
4.3.39 y 4.3.40}.

Al analizar los casos 4 y 7, no hay excursionamiento en el range
inelastico; esto es, no hay fluencias en los miembros estructurales
(ver fig 4.3.41), lo que viene a demostrar la bondad de los efectos de

las sobre-resistencias consideradas.
4.3.4.- Historias de elementos mecianicos en vigas y columnas

Para revisar los niveles de resistencia de los elementos
estructurales, se selecciond una viga y una columna del primer nivel,

localizadas como se muestra en las figs 3.3.1 y 3.3.2.
4.3.4.a EJEC

La fig 4.3.15 tiene las historias en el tiempo de los momentos
flexionantes para la viga tipo de los casos 3 y 4; se presentan
también los niveles de resistencia positiva y negativa, para fines
comparativos. Notese que para el caso sin sobre-resistencias, el
nimero de ciclos en que la fluencia ocurre es bastante mayor; en
cambio, para el caso 4 sdlo en dos ciclos llegd a suceder. Esto es,
con base a este tipo de resultados se puede percibir que con los
efectos de sobre-resistencia, 1la estructura practicamente trabajé en

la etapa eladstica.
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La figura 4 3 16 muestra las historias de momentos de la misma
vlga. pero ahora para los casos 3 Y 7, cuya resistencia adicional
proporclonada al caso,,con respecto del caso 4, hace que la viga no

presente fluencia.

Al comparar los resultados de los modelos con y sin esfuerzos
promedio de los materiales (caso 7 y 5, respectivamente}, se observa
que la viga con resistencias del caso S llega a fluir en dos ciclos
(ver fig 4.3.17).

En las figs 4.3.18 a 4.3.20 se muestran las historias en el
tiempo de fuerzas cortantes contra resistencias disponibles. Se
observa que en ningun caso se rebasa la capacidad, quedando siempre un
margen de seguridad adecuado; es importante sefialar que al hablar de
comportamiento inelastico ductil en vigas, es indispensable asegurar
que no hubiese fallas fragiles, lo cual se satisface en estos
resultados. Noétese que las resistencias al cortante aumentaron al

considerar los efectos de scobre-resistencia, como era de esperarse.

Para fines de ver qué ocurre con las columnas en los analisis
dinédmicos paso a paso, se obtuvieron para la columna tipo las
historias de momento-carga axial contra el diagrama de interaccién
para la resistencia disponible correspondiente. Para el caso 3, en la
fig 4.3.21 se muestra como se alcanza en algunos ciclos la resistencia
para el extremo inferlor de la columna tipo de planta baja. Al incluir
los efectos del confinamiento del nUcleo del concreto y el
endurecimiento por deformacién del acero (caso 5), la columna
practicamente se comporta en el rango elastico; si acaso en dos

ciclos se rabasa el limite de resistencia (ver fig 4.3.22).
Las figs 4.3.23 y 4.3.24 grafican los diagramas de interaccién de

la columna con efectos de sobre-resistencia y esfuerzos promedio,

comparados con las historias momento-carga axial de los analisis 6 y
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7, respectivamente; en ambos = casos la columna se comporta

elasticamente.

Las figs 4.3.25 a 4.3.27 muestran las historias en el tiempo de
las fuerzas cortantes para la columna tipo, contra las resistenclas
disponibles, de acuerdo a cada tipo de andlislis; noétese que en general
siempre hubo mads reserva de resistencia, con lo que se cumple en

evitar una falla fragil por cortante de las columnas.
4.3.4.b EJE 8

Las figs 4.3.42 y 4.3.43 presentan la comparacién entre los
momentos actuantes y las resistencias nominales disponibles, para la
viga tipo del eje 8; observese que en varios ciclos se alcanza la
fluencia, lo que indica que no es suficiente 1la resistencia
proporcionada, para evitar que la viga excursione en el rango
inelastico. La filg 4.3.44 compara el comportamiento de la viga a
flexién con y sin los efectos de los esfuerzos promedio de los
materiales; solo la viga que tiene la ayuda de los esfuerzos promedio

se comporta elasticamente.

Se vuelve a verificar que el comportamiento ineldstico observado
es por flexién y flexo-compresién; esto es, que las resistencias
disponibles por cortante son superiores a lo exigido en los analisis

paso a paso (ver figs 4.3.45 a 4.3.47).

En este eje no se desarrollan articulaciones plasticas en
columnas, como se observa en los resultados., Las figs 4.3.48 a 4.3.51
grafican la historia de momento-carga axial contra las resistencias
definidas por los diagramas de interacciédn, para las condiciocnes con y
sin sobre-resistencias; la resistencia disponible no se alcanza en

ningun caso, con lo que la columna se mantiene en su rango elastico.
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Se revisa la posibilidad de falla frdgil por cortante antes de
que ocurra el comportamiento ductil; las figs 4.3.52 a 4.3.54 muestran
que las fuerzas cortantes actuantes resultan siempre menores que las
resistencias disponibles. Se tienen factores de seguridad bastante

altos, para las diversas condiciones analizadas.
4.3.5.- Historias de demandas de ductilidad local

De acuerdo a 1la filosofia de 1los reglamentos modernos, es
necesario que los elementos estructurales, al articularse, tengan
suficiente capacidad de deformarse para permitir la redistribucién de
esfuerzos hacia otras zonas, sin colapsarse. Para fines de entender
qué pasa localmente a nivel de vigas y columnas, se define el concepto
de demanda local de ductilidad de curvatura como el cociente de la

curvatura ultima ¢u entre la curvatura de fluencia ¢y. Esto es,

B o=9s¢ = (¢y t90 =88 + 1

L
donde:

= / I
¢y My E

=6/1
¢p [ ]
1l =1.04d

3

d = Peralte efectivo.
ep = Rotacién plastica (en rad.).
My = Resistencia a la fluencia.
E = Médulo de elasticidad del concreto.
I = Momento de inercia de la seccién de interés.

4.3.5.a EJEC
La fig 4.3.28 compara las B de la viga tipo de los casos 3 y 4;

en el modelo con resistencias nominales la respuesta maxima se

presenta a los 29 s, con Bo= 5.4 para momento flexionante positivo, y
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4.9 para momento flexionante negativoe. En cambio al incluir 1las

socbre-resistencias, la viga casl se comporta elasticamente (p= 1.0).

La fig 4.3.29 muestra los resultados de M de los casos 3 y 5; 1la
viga con los efectos de las sobre-reslistenclas practicamente ya no
fluye.

Al comparar los resultados de los casos 7 y 3 (resistencias
nominales), se observa que la viga del modelo en que se incluyen las
sobre-resistencias, no presenta deformaciones inelasticas (ver fig
4.3.30). Las figs 4.3.31 y 4.3.32 muestran las comparaciones de los
analisis 4 contra 6,y 6 contra 7; las demandas de ductilidad local
desarrolladas resultan muy bajas, lo que indica que la viga trabaja

casi en el rango elastico, desde el punto de vista practico.

4.3.5.b EJE 8

La viga tipo del marco de la direcclién transversal, solo presenta
demandas locales de ductilidad para el caso 3, sin efectos de
sobre-resistencias; se tiene un maximo de 1.9 a flexiém positiva. El
resto de los modelos se mantienen en el rango elastico-lineal, sin
demandas de ductilidad local (ver figs 4.3.55 a 4.3.57).

4.3.6.- Demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas

y distribucion global de articulaciones plasticas

4.3.6.,a EJE C

Los resultados analiticos de este estudio, para el sismo de
SCT-EW, muestran que hubo 1ligero comportamiento inelastico en el
edificio de interés.

Las figs 4.3.33 y 4.3.58 tienen la distribucién global de las

articulaciones plasticas desarrolladas para el marco de la direccién
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longitudinal y transversal, respectivamente; los resultados son para
cada caso de resistencias utilizadas. Se nota que en las vigas el
comportamiento ineldstico fue mas frecuente; esto es, las columnas

tendieron a comportarse mejor.

Al revisar las respuestas maximas de demandas de ductilidad local,
las figs 4.3.59 presentan los resultados correspondientes de cada caso
considerado, para el marco de la direccién longitudinal y transversal;
lo anterior se hace para vigas y columnas. Para el eje C las
respuestas maximas en las vigas y columnas se tienen en el nivel N-1;
llegan a articularse las columnas de los niveles uno y azotea (N-1 y
N-AZ0O), con respuesta bastante mayor en el N-1, para el caso sin

sobre-resistencias.

4.3.6.b EJE 8

El eje 8 presenta demandas de ductilidad local solamente a nivel
de las vigas; los maximos estdn en el nivel dos (N-2). Es importante
la participacién del endurecimiento por deformacién del acero de
refuerzo, al reducir la demanda en mds del 50 por ciento para flexién
positiva, y 70 por clento a flexién negativa. La inclusién de todos
los efectos de sobre-resistencia, ayudé a evitar la formacién de
articulaciones plasticas bajo momento flexionante negativo. Las

columnas se comportan elasticamente.
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5.- ANALISIS Y COMPARACION DE L.OS RESULTADOS CALCULADOS Y LOS

OBTENIDOS MEDIANTE INSTRUMENTACION

El edificlo Juarez pertenece al grupo de estructuras de la Ciudad
de Méxlico que se encuentran instrumentadas, para fines de observar los
efectos de los sismos en este tipo de construcciones; a la fecha de la
elaboracién de este trabajo sélo se han obtenido sus propiedades
dindmicas por medio de ruido y vibracién ambiental. Sin embargo,
cuenta con el equipo que permitird registrar eventos sismicos

posteriores.

Con la informacién obtenida a partir de este tipo de registros,
permitirad realizar estudios mas precisos de la respuesta del edificio
y verificar su comportamiento. Al momento de 1llevar a cabo este
trabajo aun no se contaban con registros, y ante esta carencia se
procedié a utilizar el registro caracteristico SCTEW-85, unico
obtenido el 19 de septiembre de 1985 en la zona compresible del Valle
de México.

Asi, los Unicos datos con que se cuenta, para fines de
comparacién, son los periodos medidos y la revisién visual del estado
de la estructura, después de 198S.
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Como se sefiald, el modelo matematico utilizado concuerda con los
periodos medidos en campo. En cuanto a 1la respuesta inelastica
estimada, el acelerograma parece ser grande con respecto a lo que
supuestamente se debié registrar en la zona del edificio; esto es, la
respuesta sismica Ineldstica estd sobre-estimada, comparande contra

el comportamiento fisico observado.
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6.~ CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

El edificio poniente de la estacién Judrez de la linea 3, sirve
de acceso y forma parte del Sistema de Transporte Colectivo (Metro);
su importancia obliga a limitar las posibilidades de falla o colapso
del sistema estructural. Es por esto que los estudics realizados en
este trabajo se enfocan a determinar las condiciones actuales de la
estructura ante las nuevas disposiciones del RCDF~87; se evaluan los
rangos de comportamiento elastico e inelastico, asi{ como la influencia
de los efectos de las sobre-resistencia disponibles en sus elementos

estructurales, que convencionalmente no se toman en cuenta.

Al comparar con los resultados de las mediciones con ruido y
vibracién ambiental, se nota que las propiedades dinamicas de la
estructura difieren poco entre la condicién de base rigida y con los
efectos de interaccdén suelo-estructura. El periodo fundamental
calculado de la direccién X(longitudinal) fue 0.984 s y el medido
0.98 s; para la otra direccién el periodo analitico resulté de 0.863 s
y el medido de 0.88 s.

La estructura se disefié originalmente con RCDF-66, para el cual

si satisface sus requisitos. En camblio, al aplicar el nuevo cédigo

RCDF-87, la estructura no cumple con el estado limite de servicio; se
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excede por mucho el valor permisible 7P =< 0.006. Esto es, por 1la
importancia del edificlo en estudio, deberia proporcionarse mas
rigidez lateral (y por consigulente mayor resistencia) para cumplir
con los requisitos de seguridad del nuevo cédigo.

Con las respuestas obtenidas en los analisis paso a paso se
observa que al incluir las diferentes sobre-resistencias de sus
elementos estructurales, se logra que el edificio excursione poco o
casl nada en el rango ineldstico. El efecto que mas participa en las
sobre-resistencias se debe al endurecimiento por deformacién del acero
de refuerzo en vigas y columnas. En el caso mas desfavorable, sin
inclulr las sobre-resistencias, se llega a desarrollar de manera
importante el comportamiento ineldstico; 1lo anterior resulta mas

notorio para la direccién longitudinal (direccién X).

Al hacer los andlislis dindmicos paso a paso se verificé que 1la
fuerza cortante no rigiera, a nivel de los mlembros estructurales, el
comportamiento sismico; esto es, se comprobd que al ocurrir las
fluencias, éstas fueran por flexién en vigas y por flexo-compresién en
columnas. Se encontré que la resistencia al cortante (falla fragil, en
caso de que llegara a ocurrir) siempre fue mayor que la actuante, con
lo que el comportamiento inelastico quedé regido por la presencia de

rétulas plasticas, con la capacidad de giro suficiente.

Los resultados de este trabajo permiten tomar medidas para
proporcionar mayor seguridad estructural al edificio, por ser del
grupo A y ante los nuevos requisitos del cédigo en vigor. También,
pueden ayudar a revisar en qué estado estan los otros edificios del
Metro, similares al del este trabajo.
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TABLA 3.2.1 CALCULO DE CARGAS POR UNIDAD DE AREA EN CADA NIVEL

NIVEL TECHO DE CASETA Y AZOTEA

1)  losa de concreto h = 10 cm 2400 x 0.1
2) carga adicional por firme
3) recubrimiento e impermeabilizacién
4) firme de 3 cm 2300 x 0.03
S) lamparas e instalaciones
CM (azotea, caseta)
CV instantanea
TOTAL

240.
20.
50.
69.
40.

419.
70.

489.

00
00
00
00
00
00
00
Q0

kg/m>

kg/m2

kg/m2

NIVELES 1,2,3,4,5 (OFICINAS)

1) losa de concreto h = 10 cm

2) carga adicional por firme

3) carga adicional por losa

4) firme de mortero, 3cm

5) lamparas e Instalaciones

6) muros divisorios
CM (oficinas)
CV instantanea
TOTAL

240.
20.
20,
69.
40.

100.

489,

180.

669,

00
00
00
00
00
Q0
[o]0]
00
Q0

kg/m2

kg/m2

kg/m>

NIVEL DE ACCESO

1) losa de concreto h = 10 cm

2) carga adicional por firme

3) carga adicional por losa

4) firme de mortero 3 cm

5) lamparas e instalaciones
CM (acceso)
CV instantanea
TOTAL

240.
20.
20.
69.
40.

371.

150.

521.

00
00
[o]0]
00
00
00
00
00

kg/m2

kg/m2

kg/m2




TABLA 3.2.1 (CONTINUACION)

a)

b)

c)

NIVEL MEZANINE

1)
2)
3)
4)
5)

1)
2)
3)
4)
5)

1)
2)
3)
4)
5)

losa de concreto h = 8 cm
carga adicional por firme
carga adicional por losa

firme de mortero 3 cm

lamparas e instalaciones

losa de concreto h = 25 cm
carga adicional por firme
carga adiclonal por losa
firme de mortero 3 cm

lamparas e instalacliones

losa de concreto h = 36 cm
carga adicional por firme
carga adicional por losa
firme de mortero 3 cm

lamparas e instalaclones

- 2400 % 0.08 = 192.00 kg/n°

> = 20.00

= 20.00

= 69.00

= 40.00
CM (mezzanine 8) = 341.00 kg/m>
2400 x 0.25 = 600.00 kg/m°

= 20.00

= 20.00

= 69.00

= 40.00
€M (mezzanine 25) = 749.00 kg/m’
2400 x 0.36 = 864.00 kg/n"

= 20.00

= 20,00

= 69.00

= 40.00
CM (mezzanine 36) =1013.00 kg/m"

CV instantanea = 150.00
TOTAL (h = 8 cm) = 491.00 kg/m°
TOTAL (h = 25 cm) = 899.00 kg/m’
TOTAL (h = 36 cm) =1163.00 kg/m"




TABLA" 3.2.1 (CONTINUACION) -

1)
2)
3)
4)

a)

b)

NIVEL ANDENES SUPERIOR

losa de concreto h = 20 cm

carga por firme

carga adicional por losa

firme de mortero 3 cm

NIVEL ANDENES INFERIOR

1)
2)
3)
4)

1)
2)
3)
4)

losa de concreto h = 35 cm
carga adicional por firme
carga adicional por losa

firme de mortero 3 cm

losa de concreto h = 40 cm
carga adicional por firme
carga adicional por losa

firme de mortero 3 cm

2400 x 0.2

CM (andenes sup. )
CV instantanea
TOTAL

2400 x 0.35

CM (andenes inf.)
CV instantanea
TOTAL (h = 35 cm)

2400 x 0.40

CM (andenes inf.)
CV instantanea
TOTAL (h = 40 cm)

= 480

= 20.
= 20,
= 69.

= §589.
= 150,
= 739.

= 840.
= 20.
= 20.
= 69.

= 949,
= 150,
=1099.

= 960.
= 20.
= .20.
= 69.
=1069.

= 150.
=1219.

kg/m2

00
oo
oo

0o
[o]0]
00

00
00
00
00

00
00
00

00
00
00
00

00
00
00

kg/m2

kg/m2

kg/m2

kg/m°
kg/m°

kg/m®

kg/m2

kg/m2



NIVEL AREA W m L Xm Yn
m?) (ton) (t-s*/cm) (cm) (cm)
N-CAS 37.80 33.881 0.034537 2178. 42 960.00 1015.00
N-AZO 619.44 479.407 | 0.488692 545726. 43 1070.00 1485.00
N -5 619. 44 621.974 | 0.633993 707985. 27 1070. 00 148S. 00
N -4 619. 44 629.329 | 0.641426 716285.76 1070.00 | 1485.00
N -3 619.44 643.879 | 0.656350 732951.51 1070. 00 1485, 00
N -2 619.44 653.803 | 0.666466 744248.14 1070. 00 1485.00
N -1 619.44 708. 142 0.721857 806103.73 1070.00 1485.00
N-ACC 656. 92 727.80 0. 741900 844232.74 1335.84 1463, 952
N-MEZ 674.28 1231.91 1.237425 1408107.3 1364, 31 1470. 42
N-ANS 674.28 1762.18 1.796308 2044078. 8 856. 44 1772.18
N-ANI 674.28 1437.73 1. 465578 1667730.0 1304.65 1485. 43
WT = 8912.02 ton
TABLA 3.2.2  CALCULO DE MASAS TRASLACIONAL, ROTACIONAL Y CENTROS DE MASA.




139 | os 0.3
“4.0- | ~o0.s85 0.2925
1.2 0.5571 0.2786
4.4 0.5318 0.2659
4.6 0.5087 0.2543

TABLA 3.2.3.a ESPECTRO DE DISERO RCDF-87

T1 GRUPO A GRUFO B
(s) SA/g SA/g
6.0 0.04 0.052
1.0 0.08 0.104
2.5 0.08 0.104
2.7 0.07385 0. 096
2.9 0.06923 0.09%90
3.1 0.06462 0.084

TABLA 3.2.3.b ESPECTRO DE DISENO RCDF-66.



NIVEL | ENTREPISO 8, h, W w,h, F, v,
: (m}) (m) : (ton) (ton)
N=CAS 33.222 | 338812 | 1125.601 | 29.37
: 11 2,325 ] O 29.37
N-AZO : ;;50.897 | a79 407 | 14812.241 | 386.51
10 3.45 | 415.88
N-5 ‘27:447 |- 621.947 | 17070.579 | 445.44
o 5 3.45 861,32
N-4 e i |123.997 | 629.329 | 15102.008 | 394.07
. .8 3045 [ 1255.392
N-3 : 20.547 .| '643.879 | 13229.782 | 345.218
7 3,45 - 1600. 61
N-2 : 17.097 653.803 11178.07 291.681
6 3.45 | 1892.291
N-1 13.647 | 708.142 9664.014 | 252.173
5 3.95 2144, 464
N-ACC 9.697 | 727.80 7057.477 | 184.157
a 3,547 2328. 621
N-MEZ 6.15 | 1213.914 7465.571 | 194.807
3 3.70 2523, 428
N-ANS 2.45 | 1762.178 4317.336 | 112.657
2 1.45 2636. 085
N-ANI 1.0 1437.732 1437.732 | 37.516
1 1.0 2673. 601
T =8912.02 ¥ =102460. 41
w h1
Fo = Tw h A
i 1
v, = % I v, v, =22 %080  8912.02 = 2673.606 ton
TABLA 3.4.1 CALCULO DE FUERZAS SISMICAS ESTATICAS EQUIVALENTES.




PERIODO, T‘( s ) DIRECCION

MODO EMPOTRADO INTERACCION MEDIDO DOMINANTE
1 0.927 0.984 0.98 + 0.02 traslacién N-S (dir Y)
2 0.784 0.863 0.88 * 0.01 traslacién E-W (dir X)

3 0.577 0. 605 0.58 * 0.02 torsién (8)

4 0.333 0.408 traslacién N-S (dir Y)
S 0. 281 0.389 traslacién E-W (dir X)
6 0.210 0.301 traslacién N-S (dir Y)

TABLA 3.4.2 COMPARACION DE PERIODOS CALCULADOS Y MEDIDOS.




DESPLAZAMIENTO (cm) (direccién transversal)
NIVEL ESTATICO DINAMICOS(X)
X-87 EMPOTRADO INTERACCION INTERACCION INTERACCION

X-87 X-87 X-66 SCT-X
N-CAS 32.94 6.37 18.55 3.00 8.04
N-AZO 30. 22 5.69 16.74 2.70 7.27
N-5 27.62 5.09 15.23 2.46 6.61
N-4 24,08 4,29 13.19 2.13 5.72
N-3 19.59 3.25 10. 60 1.71 4.60
N-2 14.49 2.15 7.88 1.27 3.42
N-1 9.93 1.20 5.49 0.88 2.40
N-ACC 4.79 Q.16 2.92 0. 46 1.29
N-MEZ 4,03 0.02 2.54 0.39 1.13
N-ANS 3.83 0. 00 2.43 0.38 1.09
N-ANI 3.76 0.00 2.39 0.37 1.07

TABLA 3.4.3.a DESPLAZAMIENTOS ELASTICOS EN DIRECCION X (DINAMICOS Y ESTATICO).




DESPLAZAMIENTO (cm) (direccién longitudinal)
NIVEL ESTATICO DINAMICOS (Y)
Y-87 EMPOTRADOQ INTERACCION INTERACCION INTERACCION

Y-87 Y-87 Y-66 SCT-Y
N-CAS 38.88 7.45 20.78 3.56 8.54
N-AZO 37.40 7.00 19.70 3.37 8.10
N-5 34.10 6.26 17.83 3.06 7.32
N-4 29.56 5.25 15.30 2.62 6.28
N-3 23.56 3.93 12.06 2.06 4.96
N-2 16.95 2.51 8.59 1.46 3.55
N-1 11.22 1.32 5.66 0.95 2.36
N-ACC S.20 0.12 2.74 0.44 1.18
N-MEZ 4.40 0.02 2.43 0.39 1.05
N-ANS 3.94 0.00 2.23 0.36 0.97
N-ANI 3.79 0.00 2.16 0.34 0.94

TABLA 3.4.3.b DESPLAZAMIENTOS ELASTICOS EN DIRECCION Y (DINAMICOS Y ESTATICO).




ESTATICO DINAMICO (X) (transversal)
ENTRE-
PISO X-87 INTERACCION INTERACCION INTERACCION
X-87 X-66 SCT-X
N-CAS 11.676 9.262 1.477 4.03
N-AZO 7.512 4,688 0.738 2.068
N-5 10. 256 6.246 0.992 2.753
N-4 13.386 7.946 1.268 3. 476
N-3 14. 47 8.256 1.327 3.593
N-2 13.204 7.232 1.168 3.139
N-1 13.014 6.936 ) 1.121 3.009
N-ACC 2,138 1.153 0.186 0.501
N-MEZ 0.548 3.108 0.049 0.136
N-ANS 0. 461 2.546 0.041 0.112
N-ANI 0.00 0.00 0.00 0. 00
ENTRE- ESTATICO DINAMICO (Y) (longitudinal}
PISO Y-87 INTERACCION INTERACCION INTERACCION
Y-87 Y-87 SCT-Y
N-CAS 6.432 4.99 0.839 2.08
N-AZO 9. 56 5.948 0.973 2.538
N-5 13.168 7.906 1.315 3.329
N-4 17.37 9.988 1.685 4.156
N-3 19,172 10. 51 1.794 4.332
N-2 16. 606 8.834 1.51S 3.628
N-1 15.228 7.93 1.357 3.261
N-ACC 2.262 0.956 0.158 0.404
N-MEZ 1.245 0.552 0.0%91 0.235
N-ANS 1.0S82 0.495 0.082 0.210
N-ANI 0. 00 0. 00 0.00 0.00

-3
* VALORES POR (10 )

TABLA 3.4.4 DESPLAZAMIENTO HORIZONTAL RELATIVO ENTRE ALTURA DE ENTREPISO .



ENTRE- ESTATICO ; DINAMICO (X) (transversal)
PISO X-87 - |  EMPOTRADO | = INTERACCION INTERACCION INTERACCION
L x-87 x-87 X-66 SCT-X

N-CAS 29.57 15.15. 19.33 6.02 17.16
N-AZO 417.8 20.35 264.7 82.50 235.00
N-5 867.10 40.99 534.8 168. 40 471.90
N-4 1267.00 582. 80 754.5 240.00 661.60
N-3 1618.00 718.20 922.70 296. 10 804. 50
N-2 1912.00 812.8 1046.00 337.50 909. 10
N-1 2169.00 874. 50 1147.00 370. 30 995. 60
N-ACC | 2333.00 875.50 1197.00 385. 60 1041.00
N-MEZ | 2525.00 875.70 1310. 00 418.00 1146.00
N-ANS | 2638.00 875. 60 1515.00 474.30 1341.00
N-ANI | 2841.00 875. 60 1813. 00 558. 90 1620.00

ENTRE- | ESTATICO DINAMICO (Y) (longitudinal)

PISO Y-87 EMPOTRADO INTERACCION INTERACCON INTERACCION

Y-87 y-87 Y-66 SCT-Y

N-CAS 29.48 13.29 18.06 - 5.79 15.66
N-AZO 418.30 186. 00 257.00 82.69 221.10
N-S 868. 80 373.80 506. 50 166. 30 430.80
N-4 1271.00 530.70 700. 50 234.30 587.10
N-3 1624.00 652. 40 845. 40 286.70 700. 60
N-2 1918.00 734.80 951.30 324. 50 784.80
N-1 2173.00 787.20 1039. 00 353.90 858. 20
N-ACC | 2334.00 783.30 1079.00 365. 50 895. 40
N-MEZ | 2527.00 785. 10 1183.00 394. 40 993.70
N-ANS | 2640.00 785.10 1365. 00 443. 10 1170. 00
N-ANI | 2842.00 785. 10 1629.00 517.80 1417.00

TABLA 3.4.5

FUERZAS CORTANTES DE ENTREPISO.

UNIDADES : TON




RESISTENCIA (en t-m)
CASO ANALISIS EJE C EJE 8

(Nomenclatura) FLEXION FLEXION FLEXION FLEXION

POSITIVA | NEGATIVA | POSITIVA NEGATIVA
I EN-EPP-SC-VR-SA 53.20 70.23 61.81 81.52
II EN-EPD-CC-VR-CA 72.41 97.09 85.16 116.30
111 EN-EPD-CC-VT-CA 90.03 97.09 103. 55 116.30
Iv EP-EPD-CC-VR-CA 79.82 109. 42 93.61 131.58
v EP-EPD-CC-VT-CA 97.06 109.42 111.64 131.58

TABLA 4.1.1 COMPARACION DE RESISTENCIAS A FLEXION DE LA VIGA TIPO DEL EJE C
Y EJE 8, PARA LAS DIFERENTES CONDICIONES DE SOBRE-RESISTENCIA.



TABLA 4.3.1.a

... CASOS
NIVEL SR 3 4
PR ¥ - S+ L= + - -
"NZCAS | 7.208 " 6.050°| 7483  8.346 | 11.770 11.998 | 7.335 8.614
N-AZ0 | 70607 5.938 | 7.355 8.212 | 11.642 11.909 | 7.220 8.484
N=5 6.350 5.313 | 6.751 7.476 | 11.085 11.329 | 6.676 7.797
N-4 5.396 4.492 | 5.930 6.513 | 10.290 10.434 | 5.933 7.068
N-3 4.148 3.423 | 4.849 5.353 | 8.959 8.937 | 4.950 6.028
N-2 2.797 2.347 | 3.663 4.078 | 6.843 6.716 | 3.821 4.661
N-1 1.598 1.357 | 2.595 2.904 | 4.176 4.066 | 2.665 3.129
N-ACC | ©0.413 0.353 | 1.528 1.722 | 1.483 1.520 | 1.514 1.s44
N-MEzZ | ©0.268 0.238 | 1.394 1.586 | 1.356 1.406 | 1.388 1.514
N-ANS | 0.018 0.017 | i.161 1.323 | 1.134 1.182 | 1.166 1.264
N-ANI | 0.000 0.000 | 1.140 1.298 | 1.113 1.116 | 1.145 1.240
CASOS

NIVEL 6

+ - + - + -
N-cAs | 7.253 8.500 | 7.198 8.530 | 7.296 8.473
N-Azo | 7.135 2.366 | 7.080 8.394 | 7.172 8.333
N-5 6.574 7.645 | 6.516 7.679 | 6.548 7.584
N-4 5.800 6.818 | 5.732 6.838 | 5.779 6.699 | casos:
N-3 4.758 5.735 | 4.692 5.728 | 4.706 5.568 | - E'L‘:z:f::g:xg?;m
N-2 3.607 4,437 3.581 4,396 3.545 4.268 3, ~ INEL(INT-REC-EN)
N-1 2.568 3.066 | 2.579 3.030 | 2.541 2.995 | &' INERCIMT-SRUEEED
N-ACC | 1.519 1.689 | 1.525 1.692 | 1.527 1.171 | &.- INEL(INT-SR-REC-EP)
N-MEZ | 1.38 1.556 | 1.393 1.557 | 1.393 1,574 | 7+~ INELUINT-SR-VI-ER)
N-ANS | 1.156 1.299 | 1.161 1.300 | 1.159 1.313
N-ANI | 1.135 1.275 | 1.139 1.275 | 1.137 1.288

DESPLAZAMIENTOS ELASTICOS E INELASTICOS DEL ANALISIS PASO A PASO
DEL EJE C (LONGITUDINAL).



CASOS

NIVEL 2 4

+ - + - + - + -
N-AZO | 5.482 6.716 | 5.593 7.601 | 5.570 7.150 | 5.590 7.600
N-5 4.857 5.941 | 5.159 6.841 | 5.177 6.590 | 5.160 6.840
N-4 4.014 4.921 | 4.543 5.827 | 4.608 5.783 | 4.540 5.840
N-3 2.971 3.665 | 3.742 4.565 | 3.840 4.680 | 3.740 4.640
N-2 1.971  2.443 | 2.897 3.332 | 2.960 3.390 | 2.900 3.430
N-1 1.117  1.392 | 2.110 2.263 | 2.093 2.076 | 2.110 2.260
N-ACC | 0.244 0.291 | 1.226 1.288 | 1.202 1.251 | 1.260 1.290
N-MEZ | 0.118 0.127 | 1.081 1.133 | 1.062 1.104 | 1.080 1.130
N-ANS | 0.009 0.009 | 0.911 0.960 | 0.897 0.540 | 0.910 0.960
N-ANI | 0.003 0.003 | 0.869 0.918 | 0.857 0.896 | 0.870 0.920

cAsos

NIVEL 6

+ - + - + -
N-AZO | 5.590 7.600 | 5.590 7.600 | 5.590 7.600
N-5 5.160 6.840 | 5.160 6.840 | 5.160 6.840
N-4 4.540 5.830 | 4.540 5.830 | 4.540 5.830 [  casos:
N-3 3.740  4.580 | 3.740 4.580 | 3.740 4.560 | 1T EASIEMROTRR)
N-2 2.900 3.340 | 2.900 3.370 } 2.900 3.330 3.~ INEL (INT-REC-EN)
N-1 2.110  2.250 | 2.110 2.270 | 2.110 2.260 Ly
N-ACC 1.230 1.290 | 1.230 1.290 | 1.230 1.290 6. = INEL (INT-SR-REC-EP)
N-MEZ | 1.081 1.130 | 1.081 1.130 | 1.081 1.130 [ 77 INEL{INT=SR-VI-ER)
N-ANS | 0.910 0.960 | 0.910 0.960 | 0.910 0.960
N-ANI | 0.870 0.920 | 0.870 0.920 | 0.870 0.920

TABLA 4.3.1.b DESPLAZAMIENTOS ELASTICOS E INELASTICOS DEL ANALISIS PASO A PASO
DEL EJE 8 (TRANSVERSAL).
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FIG 4.3.31 HISTORIA DE DEMNDAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGA, EJE C, CASOS 4 Y 6
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FIG 4.3.40 HISTORIA DE COEFICIENTES SISMICOS DEL EJE 8, CASOS 3 Y 6
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FIG 4.3.41 HISTORIA DE COEFICIENTES SISMICOS DEL EJE 8, CASOS 6 Y 7
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FIG 4.3.42 HISTORIA DE MOMENTOS FLEXIONANTES EN VIGA, EJE 8, CASOS 3 Y 6
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FIG 4.3.43 HISTORIA DE MOMENTOS FLEXIONANTES EN VIGA, EJE 8, CASOS 3 Y 7
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FIG 4.3.44 HISTORIA DE MOMENTOS FLEXIONATES EN VIGA, EJE 8,CASOS 6 Y 7
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FIG 4.3.45 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN VIGA, EJE 8, CASOS 3 Y 6
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FIG 4.3.46 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN VIGA, EJE 8, CASOS 3 Y 7
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FIG 4.3.47 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN VIGA, EJE 8, CASOS 5 Y 7
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FIG 4.3.48 HISTORIA DE MOMENTO-CARGA AXTAL EN COLUMNA, EJE 8, CASO:3
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FIG 4.3.49 HISTORIA DE MOMENTO-CARGA AXTAL EN COLUMNA, EJE 8, CASO 5
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FIG 4.3.50 HISTORIA DE MOMENTO-CARGA AXIAL EN COLUMNA, EJE 8, CASO 6
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FIG 4.3.51 = HISTORIA DE MOMENTO-CARGA AXTAL EN COLUMNA, EJE 8, CASO 7
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FIG 4.3.52 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN COLUMNA, EJE 8, CASOS 5 Y 7
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FIG 4.3.53 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN COLUMNA, EJE 8, CASOS 3 Y 7



CORTANTE DE COLUMNA (ton)

VR-SR-EP

VR-EN

10

L

Annnﬂn/\("\ /\”Manlhmﬂ

V\/V\l"vu vwwvww WW v‘vvuvuw‘w‘m

[vaen

VR-SR-EP

T T T T T T T T 1

5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
TIEMPO (s)

l——— INEL(INT-REC-EN)  — INEL({INT-SR-REC-EP) |

FIG 4.3.54 HISTORIA DE FUERZAS CORTANTES EN COLUMNA, EJE 8, CASOS 3 Y 6



DEMANDA DE DUCTILIDAD LOCAL
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FIG 4.3.55 HISTORIA DL DEMANDAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGA, EJE 8, CASOS 3 Y 4



DEMANDA DE DUCTILIDAD LOCAL
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HISTORIA DE DEMANDAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGA, EJE 8, CASOS 8 Y 7



DEMANDA DE DUCTILIDAD LOCAL
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HISTORIA DE DEMNDAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN VIGA, EJE 8, CASOS 4 Y 6
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FIG 4.3.58.a DISTRIBUCION GLOBAL DE ARTICULACIONES PLASTICAS DEL EJE 8,
SISMO EN DIRECCION POSITIVA
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FIG 4.3.58.b DISTRIBUCION GLOBAL DE ARTICULACIONES PLASTICAS DEL EJE 8,
SISMO EN DIRECCION NEGATIVA
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EJE C (LONGITUDINAL

T T

8 10 12

14



N-CAS 4
INT-REC-EN
N-AZO J—
INT-SR-REC-EN
N-5 7 INT-SRVT-EN
N-4 -
N-3 -
N-2 -

N-ACCH
N-MEZ- ld=d
N-ANS Id = longitud plastica
d = peralte efectivo
N-ANI
I T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6 7

DEMANDA MAXIMA DE DUCTILIDAD DE CURVATURA

FIG 4.3.59.b DEMANDAS MAXIMAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN LAS COLUMNAS DEL
EJE C (LONGITUDINAL)
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FIG 4.3.59.c DEMANDAS MAXIMAS DE DUCTILIDAD LOCAL EN LAS VIGAS DEL

EJE 8 (TRANSVERSAL)
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