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INTRODUCCION

Antecedentes

La ingenieria sismica presenta grandes avances cn paises donde los movimientos telaricos
son de considcrable intensidad. El disciio sismico de estructuras cn la Ciudad de México ha tenido un
gran desarrollo cn los tltimos aiios, y cs a raiz de los sismos del 19 de septicmbre de 1985, con
muchas pérdidas humanas y materiales, cuando cmpicza un importante auge cn la ingenicria sismica
mexicana, lo que sc ve reflejado en ¢l mayor presupucsto destinado a la investigacion en esta drea,
mejoras a las Normas, y biisqueda de teorins que mas se apegucn a o que sucedce en la realidad.

Con ¢l afin dc tratar de evitar lo sucedido en los sismos de 1985, sc ha tratado de encontrar,
cxplicar y solucionar los errores del pasado, modificando ¢n su filosofia v cn sus aspcctos técnicos al
Reglamento de Construcciones y sus Normas Técnicas Complementarias correspondicntes.

En lo ultimos afios se¢ ha cstado investigando ¢l comportamicnto dc cicrtos sistcmas
cstructurales, y en cspecial se ba obscrvado que ¢l sistema a base de muros con marcos presenta un
comportamicnto mas satisfactorio ante cventos sismicos. con respecto al sistema tradicional a basc de
so6lo marcos. El presente trabajo ticne como finalidad estudiar cste sistema sismorrcsistente y
comparar sus respucstas contra las de la estructura a basce de solo marcos.

El estructurista apoyado ¢n los trabajos de investigacion v ¢n la expericncia adquirida, sc

enfrenta cada dia al reto de crear construcciones mas scguras, funcionales y ccondémicas. Es por cllo




que cada trabajo de investigacion es vital en la busqueda dec una filosofia correcta y por tanto de un

codigo adecuado cn ¢l disciio sismico de cstructuras.

Objetivos v alcances

Estc trabajo cstudia y compara ¢l comportamicnto sismico dc un cdificio con muros dc

concreto y marcos contra lo que sucede al sistema a base de solo marcos. Sc presentan dos casos:

CASO A .- Marcos cn las dos dirceciones

CASO B .- Muros y marcos cn las dos dirceciones

Las caracteristicas estructuralcs tipicas de ambos casos son: 15 niveles mas cajon de
cimentacion y pilotes de punta, planta rectangular con tres crujias de 6 m cada una en la dircccidén Y.,
v cuatro dc 9 m cn la dircccidon X. Las cstructuras pertenceen al grupo B, se cncucntran situadas cn
la zona 11l (zona compresible) del D.F. ¥ sc aplica un factor de comportamicnto sismico Q = 3.

El disciio dc las cuantias de accero de ambas cstructuras sc realizo de acuerdo al ceriterio de
marcos ductiles de las Normas Téenicas Complementarias de Disciio de Estructuras de Concreto del
codigo actual (RDF-93). En ¢! trabajo sc pretende probar que dicho codigo lleva a estructuras

scguras y optimas.

Sc hacen andlisis sismicos del tipo:

1. Analisis dinamico modal cspectral clastico. para fines del disciio se usaron las cspecificaciones dcel
RDF-93. Para cstc analisis sc hizo uso del programa ETABS. En cstos andlisis s¢ incluyen los
cfectos de las cargas gravitacionales

2. Anadlisis dindamico paso a paso c¢n la historia del ticmpo, utilizando ¢l acelerograma SCT.
componcnte E-W, registrado ¢l 19 de scpticmbre de 1985, Sc utiliza ¢l programa DRAIN-2D, quc
modcla la estructura en dos dimensiones, y  somete a la ¢structura a 1a solicitacion que mas sc
accrca a la rcalidad de un determinado sismo. de tal forma que s¢ pucde comprobar si las

cstructuras cstian correctamente disciiadas. de acucrdo al comportamicnto inclastico obscrvado.

El principal objctivo dec este trabajo cs comparar las respucstas sismicas clasticas ¢
inclasticas de los dos casos de cstructuracién propucstos: sOlo marcos, ¥y muros v marcos, y asi

conocer las ventajas y desventajas que presentan cada uno ante la accion de sismos intensos. La

2



INTRODUCCION

densidad de muros dc concreto (arca muros / drea total planta) varia desde 1.85 % hasta 3.24 %,
para los entrepisos supceriores e inferiores, respectivamentce, 1o que mucstra un cambio con respecto a

lo usual en nuestro medio, al utilizar comuinmente muros ¢n cantidades menorces.

En cl cap ! sc explican los critcrios de analisis y disciio utilizados en este trabajo. Los caps 2
¥ 3 tratan sobre las respucstas clasticas ¢ inclasticas respectivamente. En ¢l cap 4 sec compara los
resultados obtenidos cn los dos capitulos anteriores. Finalmente, cn el cap 5 sc presentan las

conclusiones y rccomendaciones dc este trabajo.




1. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

1.1 Introduccién

Los actuales criterios del disciio sismorresistente obligan a que la estructura sca capaz de
soportar sismos de poca intensidad sin que sc presente algan tipo de dafio, que resista sismos dec
intensidad modcrada permitiéndose dafios no estructurales menores, y quc sc tengan dafios
estructurales importantcs en casos de sismos de fuerte intensidad, pero nunca ¢l colapso, para asi
evitar la pérdida de vidas humanas.

Dc acucrdo a cste tipo dc critcrio, al disciiar una estructura sc debera tencr presente quc se
hacc ante diferentes intensidades sismicas, ¥ que se buscara lograr tener capacidad de rigidez y
resistencia lateral, asi como de disipacién de energia a nivel global y en cada uno de los clementos
estructurales individuales que conforman a la estructura; dcbe asegurarse que cada uno dc los
materiales y los clementos estructurales tengan la suficiente capacidad de resistir a las demandas
exigidas, durante la accién de los sismos scveros.

En el disciio sismorresistente cs de gran importancia considerar la respucsta inclastica que
puecda llegar a desarrollar la cstructura, lo que resulta fundamental en lo que sc basan los criterios
actuales. El Reglamento de Construcciones para cl Distrito Federal supone que las estructuras que
entran al rango inclistico deben presentar las articulaciones plasticas nccesarias para formar el
mecanismo de falla del tipo ‘““viga”, en caso de que asi ocurra, evitando que las columnas se

plastifiquen, y asi evitar fallas fragiles. Dcbe detallarse y disefiarse para quc no ocurran fallas




prematuras, y asi realmente se desarrolle la ductilidad por medio de vigas que pucdan garantizar
dicho comportamicnto.

Asi, en el caso de edificios de varios niveles a basc de marcos, las rétulas plasticas deben
formarse ¢n los extremos de vigas y extremos inferiores de columnas de planta baja, de tal modo que
el mecanismo de colapso sea dcl tipo viga; lo anterior se prefierc debido al papet tan importante que
juegan las columnas en la estructura, las cuales antc la accidén de las cargas verticales no llegan a
desarrollar grandes ductilidades, y hablar de fallas de columnas en un mismo entrepiso ¢s hablar del
colapso de todo ¢l edificio. Con el criterio de columna fucrte - viga débil, se debera esperar que se
formen articulacioncs plisticas en la base de las columnas dcl piso inferior, por lo que se debera tener
mucho cuidado cn suministrar Ia suficiente ductilidad en las columnas de dicho entrepiso, por medio
de adecuado confinamicnto con refuerzo transversal.

Investigaciones recientes y lo observado alrededor del mundo en edificios de varios nivcles
afectados por la accidn sismica, ha hecho a la Ingenieria buscar soluciones mas comprensibles que ¢l
d>iscﬁo sismorresistente basado totalmente en la ductilidad. S¢ ha observado que los sistcmas
estructurales de edificios de varios niveles, en los que se incluyen muros de concreto reforzado, han
presentado un excclente comportamicnto en lo referente al control de dafios. Sc trata dc un sistema
particular que presenta resultados muy satisfactorios en lo relativo a la respucsta sismica tanto cn
condiciones dc scrvicio como de falla, y que ¢s lo que realmente buscan los actuales criterios de
diseiio; conviene que sc apoyc cn dos 0 mas muros estructurales, unidos a un sistcma dec vigas y
columnas, dando a la cstructura mayor rigidez latcral para mcjorar ¢l control de daifios de la misma,
asi como tambié¢n mayor resistencia.

Para este estudio ¢l comportamicento inclastico de los dos casos considerados (casos A y B)
dependera tanto de la ductilidad de que dispone la estructura como de la cantidad de dafios que se
consideren econdmicamente admisibles ante sismos scveros. Ademais, y como objctivo de gran
importancia, se cvitara dafios y pdnico a los ocupantes durante sismos de intensidad modcrada quc
pucdan ocurrir a lo largo de la vida dc la construccion, debido a que cada estructura contara con una
rigidez adccuada ante las cargas laterales. Sc tomara en cuenta las tres propicdades indispensables
que rigen ¢l bucn comportamicnto sismico de cualquicr estructura: resistencia, rigidez y ductilidad.
Cabe mencionar que hacer frente al equilibrio de estas tres propiedades no es facil, ya que ¢l precio
de tener una estructura muy resistente y rigida lateralmente (caso B, muros y marcos), trac como

consecuencia una cstructura menos diictil, lo cual pucdc resultar no convenicnte.




Capitulo 1

1.2 Métodos de anailisis sismico

El Reglamento para Construcciones para cl Distrito Federal en su version altima (RDF-93,
ref 1) propone tres métodos de analisis sismico:
e El método simplificado
e El método estitico

e El método dinamico (modal espectral e integracion paso a paso)

1.2.1 El método simplificado de an:lisis sismico

Este mdétodo se dcbe utilizar para estructuras que cumplan con las siguicntes condiciones, art

238 de RDF-93:

1) En cada planta, al menos ¢l 75 por cicnto de las cargas verticales estaran soportadas por muros
ligados entre si mediante losas corridas. Dichos muros dcberan ser de concrecto, de mamposteria
de piezas macizas o de mamposteria de piczas huccas que satisfagan las condiciones que
establezca ¢l Departamento del D.F. en las Normas Técnicas Complecmentarias correspondientes.

2) En cada nivel existiran al menos dos muros perimetrales de carga paralelos o que formen entre si
un angulo no mayor de 20 grados, estando cada muro ligado por las losas antes citadas cn una
longitud de por lo mcnos 50 por ciento de la dimension del cdificio, medida en las direccioncs de
dichos muros.

3) La rclacién longitud a ancho de la planta del cdificio no excedera de 2.0, a2 menos que, para fines
del analisis sismico, se pucda suponer dividida dicha planta en tramos independicntes cuya dicha
relacion satisfaga csta restriccion, v cada tramo resista segun ¢l criterio que marca el art 239 de
este Reglamento.

4) La relacién altura / dimensidén minima dc la base del edificio no excedera de 1.5.

5) La altura del cdificio no sera mayor de 13 m.

En este trabajo no se utiliza cste método, debido a que los disciios s¢ hacen con ¢l analisis

dinamico modal espectral, y la revisiéon del comportamicnto inclastico con el dinamico paso a paso.




1.2.2 El métodao estitico

En el articulo 238 del RDF-93 se indica que se¢ puede llevar a cabo un anilisis sismico
estatico en edificios con altura menor de 60 m. La aplicacion de estc método consta escencialmente de
los siguientes pasos:

1) Se representa la accidn del sismo por fucrzas horizontales que actian en los centros de masas de
los pisos, en dos dirccciones ortogonales.

2) Estas fuerzas sc distribuyen entre los sistemas resistentes a carga lateral que ticne el edificio, ya
sca muros y/o marcos. Dcben incluirse los efectos de torsién cn planta.

3) Sc efectia ¢l anilisis estructural de cada sistema resistente ante las cargas laterales quc le

correspondan

El RDF-93 indica ¢l procedimicnto para llevar a cabo ¢l analisis estatico cn su articulo 240,
tanto para edificios sin y con apéndices. En el presente trabajo sc hizo cl analisis cstatico ( tanto para
el caso A, como para ¢l caso B) con fines meramente comparativos contra los resultados del anilisis

dinamico modal espectral. En cstos analisis la fucrza horizontal F; aplicada ¢n ¢l centro de masa del

nivel i esta dada por ia formula:
Fi=csZWi—XV"—hi—. .. .. . . . . . .an
2.Wih;

W, es cl peso asociado al nivel i; h, la altura de 1a masa del nivel i a partir del desplante; C,
es ¢l cocficicate de cortante basal, para cuya dcterminacion ¢l reglamento admite dos opciones, a
saber: igual a la ordcnada maxima del espectro reducida por ductilidad o sea ¢/ Q , donde ¢ cs cl
cocficiente sismico del cual sc hablara en el punto 1.3.2 y cuyos valores aparccen en ia tabla 1.1, Q
es cl factor de comportamicnto sismico, descrito en la parte 1.6. Como scgunda opcion para calcular
C, ., es nccesario hacer una cstimacién aproximada del primer periodo natural de vibracion de la

estructura, T, , para quc la dcterminaciéon de C, sc haga en funcidn de Ia ordenada espectral a,

siempre que Ty < T,.

1.2.3 Métodos de an:lisis dindmico

En estos métodos sc realiza una idealizacidon de la estructura a basc de masas y resortes, a

saber:
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El anilisis modal, que es el método dinamico mas empleado cn la practica y utiliza técnicas de
espectro de respuesta.
Analisis paso a paso, que consiste en la integracion directa de las ecuaciones del movimiento, para

una excitacién correspondicnte a un acelerograma representativo del sismo de disciio.

1.3 Analisis diniAmico modal espectral

Las estructuras que no son de¢ un grado de libertad (la mayoria) pucden suponersc

compuestas por una scrie de masas concentradas unidas por resortes, (ref 6) , como s¢ muestra en la

figl.l.

() my
K3

CD m:
k2

¢ m
Ky

777 777

Fig 1.1. Represcntacion de un edificio de tres niveles por un sistema equivalente de masas y resortes.

En el cquilibrio de cada catrepiso intervicnen las siguientes fuerzas:

Fuerzas de incrcia, proporcionales a la matriz de masas y al vector de aceleraciones absolutas, ir;
las accleraciones absolutas son iguales a la suma del vector aceleracién del terreno, i, mas ¢l de
la aceleracion relativa al terreno, 0, tal que:

¥Fi = Miir
Las fuerzas quc sc gencran en las columnas por su rigidez lateral, igual al producto del vector de
desplazamiento relativo de 1a masa respecto al suclo, por la matriz de rigideces laterales de las
columnas, a saber:

Fr = Ku
Las fuerzas dc amortiguamicnto, que tratan de restablecer ¢l equilibrio de la estructura en
vibracion, proporcionales al vector velocidad de la masa con respecto al suclo y al

amortiguamicnto viscoso disponible, como una proporcion del critico; a C se le conoce como




matriz de amortiguamiento, que por scr igual en todos los entrepisos se vuelve una constante, tal

que:
F,=Ci

Por tanto, 1a ecuacion de equilibrio dinamico se pucde escribir como:
Fi+F,+Fg=0
Al Sustituir y desarrollar se obtience la siguiente ecuacion matricial:
Mii + Ca + Ku = -Mii,
Para el caso de vibracion libre, con amortiguamicnto nulo, se ticne la siguicnte forma:
Mi + Ku=0
Con basc en csta suposicion cs posible cstimar periodos de vibracion y formas modales del

sistema estructural. En movimiento armoénico simple sc sabe que u = asenwt, y, 02 = -w3ascnot, a
representa la amplitud de vibracidon y o cs la frecuencia circular del sistema no amortiguado, ¢s decir,
es la frecuencia con la quc oscila cl sistcma cuando se le impone un movimiento vy sc le suclta.

Al sustituir n = asenot en la ecuacién diferencial anterior, se ticne: Ka - @w*Ma = 0, donde

para que a sea diferente de O, cntonces: {K —0’M ; ésta ccuacién pcrmite cncontrar los N

valores de la freccuencia o que corresponden a cada modo natural de vibracion del sistema (la
estructura vibrara libremente adoptando una configuracion de deformada que se denomina forma
modal, existen tantos modos de vibrar como grados dec libertad del sistema). Por otra parte, sc
podran encontrar los N valores de a; que corresponden a cada frecucencia natural de vibracién.

El desplazamicnto del piso i sc obticne como la suma dc las participaciones de cada modo dc

vibracién a dicho desplazamicnto:
N
u; = 2dinYin (D)
n=1

¥in(t) cs el desplazamicnto cn ¢l nivel i del modo n en ¢l instante t, ¥ $ia s cl factor de escala
a con que intervicne el modo n cn ¢l movimiento del nivel i.

El miximo dc la respucsta de la estructura sec puede determinar de mancra aproximada
suponicndo los maximos de las repuestas de cada modo. Roscnblucth (ref 6) proponc como criterio la

raiz cuadrada de la suma de los cuadrados dc las respucstas modalcs, tal que la respucsta total scra:




Capitulo 1

1.3.1 Espectros de diseiio

El analisis dinamico modal se rcaliza llevando a cabo técnicas del espectro de respucstas.
Para poder explicar en quc consiste un espectro de respuesta, hay que hacer antes ciertas
consideraciones. Un aceclerograma es un registro en el tiempo de la historia de accleraciones que
provoca el sismo en una direccion determinada. Como se¢ hizo ver en el punto 1.3, al suponer un
movimiento armodnico simple, se ticne como ventaja muchas simplificaciones matematicas con las que
es posible determinar la respuesta de un sistcma, de tal forma que un acclerograma de un sismo se
puede considerar como la superposiciéon de forma aleatoria de un gran nimero de ondas armonicas
que cubren una gama de frecuencias muy amplia, pero obscervandose amplitudes muy grandes sélo
dentro de un intervalo de periodos dominantes que dependen del tipo de suelo, sismo y epicentro.

En el diseiio estructural no intercsa la historia completa de las respuestas de la estructura,
sino solamente sus valores maximos. Estos, si para un acclerograma dado obtcnemos la respucsta
maxima del sistema dec un grado de libertad con un amortiguamiento dado, variando el periodo de
vibracién, se pueden trazar graficas (respucsta maxima contra periodo) que constituyen los espectros
de respuesta. En ¢l cje de las abscisas se representa el periodo del sistema, y cn las ordenadas una
medida de la respuesta maxima, ya sea accleracién, velocidad o desplazamicento. En ¢l siguiente
punto se muestra un ¢jemplo de un espectro de diseiio, de forma tipica a los propuestos por ¢l RDF-

93.

1.3.2 Formas tipicas de los espectro de disefio del D.F,

El espcctro de diseiio del D.F. (Ref 3) sc presenta cn la fig 1.2

a=Sa/g

Ta Tw T(s)

Fig 1.2.- Formas tipicas de los espectros de disefio para ¢l Distrito Federal, dado un Q
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Las partes que lo constituyen se prescntan a continuacion:
La ordenada del espectro de aceleraciones para disciio sismico, a, expresada como fraccién
de la aceleracion de la gravedad, esta dada por las siguicntes expresiones, scgun las Normas Técnicas

Complementarias de Disefio por Sismo;

(o)

a= 1“‘3?: Z si, T es menor que T,

a=c¢ si, Testaentre T,y T,

a=qc si, T excede de T,
(%)

a={7

T es cl pcriodo natural de vibracidn de la estructura; T, T, y Ts cstan cxpresados cn
segundos. ¢ es el coeficicnte sismico, quc toma c¢n cucnta la intensidad dc la accién sismica
introducida en la cstructura, cn cl sitio de interés, ¥ que cs la fraccién del peso total de la estructura
que actua como fucrza latcral en la base de ésta. El valor de ¢ depende del riesgo sismico del sitio, del

tipo de suclo y dcl tipo de estructura, y sus valores s¢ encucntran cn la tabla 1.1,

Tabla 1.1.- Valores de ¢ segun la zoanificacion del Distrito Federal

Zaona Caracteristicas c
1 Suclo duro; terreno firme a profundidades menores de 3 m. 0.16
11 Zona de transicion; terreno finne ubicado entre los 3 y 20 m., 0.32
I Suclo compresible; estrato resistente ubicado a4 mas de 20 m. 0.40

Ta, Te y r son valores que depende de la zona en que sc halla Ia estructura, ¥ su valor se

encucntra en Ja tabla 1.2

Tabla 1.2 - Valoresde T, , Tuy r

Zona T, T, r
I 0.2 0.6 172
II 0.3 1.5 2/3
111 0.6 3.9 1

Para fines de diseiio, las fucrzas sismicas sc¢ podran reducir dividiéndolas cntre cl factor

reductivo Q°, tomando ¢n cuenta los cfectos de la ductilidad a desarrollar por la estructura. Para las

11



Capitulo 1

estructuras que satisfagan las condiciones de regularidad que fija la seccién 6 de las Normas
Técnicas Complementarias para Disefio por sismo (NTC-S), Q’ se calculara como sigue:

Q° = Q si se desconoce T o si éste es mayor o igual que T,

T
Q' = l+(T—)(Q — l) si T es menor que T,
2

Q es el factor de comportamiento sismico (igual a 1, 2, 3 y 4); en el punto 1.6 se hablara al

respecto.

1.3.3 Revisién por cortante basal

En las NTC-S, se especifica una revision del cortante basal, Voo determinado, tal que si con

< lieie 3o s 0.8aW, . .
el método de anilisis dinamico V.p es menor que T, se incrementaran todas las fuerzas de
disefio y desplazamiento laterales correspondientes en una proporcion tal que Voo iguale al

mencionado valor.
1.3.4 Efectos de torsién

En estructuras no rcgularcs o asimétricas, en planta o clevacidn, los efectos de torsién pueden
ser de consideracién; dichos efectos son ocasionados por la excentricidad cntre las fuerzas sismicas
actuantes y las fucrzas sismicas resistentes que no son colineales; en estos casos sc¢ ticne un momento
torsionante, quc incrementara a su vez la fuerza cortante actuante cn algunos elementos, ademas de
los efectos del cortante directo. El efecto de torsion por su naturaleza dinamica cs un problema dificil
de resolver, y su solucidn se hace a partir de fucrzas cstiticas.

El RDF-93 especifica que ¢l momento torsionante, para fines de disceiio, debe tomarse con la
excentricidad que resulte mas desfavorable de las dos expresionces siguientes:

Edl = 1.Scc +0.1b
Egy =e. —0.1b
donde:
¢ = Excentricidad calculada a partir dc los valores tedricos del centro de masa y el centro de torsién

b = Dimensién maxima del edificio en direccién perpendicular al analisis

12



1.3.5 Efectos bidireccionales

Cuando se revise la estructura ante el sismo, debe incluirse los efectos bidircccionales del
movimiento en la base de la estructura. Los cfectos en la direccidn vertical no s¢c toman cn cucnta,
debido a que no son de consideracion en lugares tales como ¢l Distrito Federal, como consccucncia
del tipo de temblores a distancias largas.

E! criterio scguido por ¢l codigo actual para tomar cn cucnta ¢stos cfectos es cl siguicnte:
ademas del maximo efecto sismico en una direccion (100 %9%6), se puede presentar simultancamente cl
treinta por ciento del efccto maximo cn la direccion ortogonal; lo anterior s¢ deduce a partir de
estudios probabilisticos que se reportan en la literatura.

1.4 Integracién paso a pasg

Sea un sistcma de un grado de libertad, fig 1.3 bajo una fucrza aplicada p(t) y con

propiedades m, k y ¢, los efectos de la fucrza en ¢l sistcma se aprecian en la fig 1.4., mediante un
diagrama de cucrpo libre.

pCt) : m

v 7 7 7

Fig 1.3.- Sistema dc¢ un grado dc libertad.
p(t

. ————-—»g - fi(t)
fa(t)

()

v 7~ 7 7

Fig 1.4.- Diagrama de cucrpo libre para ¢l equilibrio de fucrzas
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Capitulo 1

De acuerdo a la fig 1.4, se aprecian las siguicntes fuerzas:

f, (t) = Fuerza dec incrcia en cl ticmpo t
fp ( t) = Fuerza de amortiguamiento en el tiecmpo t
fs ( t) = Fuerza que resiste ¢l resorte en el tiempo t

p ( t) = Fuerzas aplicadas al sistema en cl tiempo t

Las fuerzas de amortiguamicnto y del resorte presentan un caricter no lineal. El equilibrio
dinamico requicre que se cumpla con la siguiente eccuacion de movimiento (ref 10):

ROE)+ M (t)+fs(t)=p(t). . . . . « + o « o 4 4 e e e e 4 e . L2

Para cl tiempot + At,laec 1.2 ¢s:

L(t+At)+fp(t+ A+ (t+A)=p(t+AD). . . . . . . . . . . . . .13

La ec 1.3, en funcidn de incrementos es:

Af(t)+Afp (t)+AL(E)=Ap(t). . . . .« .+« . « . « « « v e+ « . . 1a

Asi, las fucrzas incrementales de la ecl.4, sc expresan de la siguiente mancra:
AG(E)=AL(t+AD-H(t)=mAV(t). . . . . . . . . . . .« .+« « . .15
Afp (t)=Afp(t+AD - (t)=c(t)AV(t). . . . .+ « ¢ o « o« « o« +» « - 16
Afs ()= A (t+ A -F (L) =K(t)AV(t). . . . =« ¢ @ « o o « « « o« « 17
Ap(t)=p@E+AY-p). . . . ¢ . . i e i e e e e e e e e e e . 1.8

m es la masa que permancce constante, ¢( t ) y k( t ) rcpresentan las propiedades del
amortiguamiento y de rigidez, en funcién dcl tiempo

c(t) toma cl valor de (ver fig 1.5):

dfyp

(0 =5
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fD ( \-’) 1 Amortiguamiento

/ tangencial

fp (t+ At)
Afp (1) «——— giente =< (1)
fo(t)
¥(1) Wt + At) v

Fig 1.5 .- Grafica de amortiguamicnto no lineal

Segin sc observa en la fig 1.6, k(t) es igual a:

o =(2

)........................1.10
t

LCv) T Rigidez

/ tangencial

fL(t+ At Pendiente =k (t)

AN

Fig 1.6 .- Grafica de rigidez no lincal

Al sustituir las ecs 1.5, 1.6, 1.7 y 1.8 cn 1.4, sc ticne la ccuacion incremental de cquilibrio
para un tiecmpo t, a saber:

mAV() +c()Av() +k()Av() = Ap(t). . . . . . . . . . ... .. . LI

Existen varios procedimicntos para evaluar la integraciéon numérica de la cc 1.11. Un

procedimicento consiste en hacer la suposicién de que la accleracién varia lincalmente durantc cada

15



Capitulo 1

incremento del tiempo, y que ademas las propiedades estructurales del sistema son constantes. De
acuerdo con la relacién entre accleracion, velocidad y desplazamiento, se pucde demostrar que la
velocidad y el dcsplazamiento varian en forma cuadratica y cubica respectivamente. Al evaluar la

expresion final para el intervalo At se llega a las siguientes ccuaciones en funcion del incremento de
velocidad y desplazamiento.

A\'r(t):V(t)At—kAV(t)%. .

Av(t) = V() At + Av(:)A—;z—+ AV(:)ATtZ

Al despejar AV(t) de la cec 1.13 y substituyendo en 1.12, sc tiene:

Av(:):Aszv(:)_%o(.)—sv(:). O T P

Aﬁ(t):—gt—v(t)-—iiv(t)—%(-v(t). e e . ... 1as

Al sustituir las ces 1.14 y 1.15 en 1.11 se ticne la siguiente ecuacién del movimicnto:
6 6 1 )[ 3 At ]
—- —— —3v - — 3V ——V k(t)Av(t) =
rr{ e Av(t) v v(t) 3v(t)J+ c(t At Av(t) — 3v(1t) 5 V(1) |+ k() Av(t) = Ap(2)
<« « . . 116

Por ultimo, trasladando todos los términos asociados con las condiciones iniciales sc¢ obticne:

K()Av(t) = Ap(1). .

C e e e e e e e e . 1.17

Donde i( t)csla rigidez cfectiva, conocida como:

— 6 3
k(1) = k(t)+z’;§‘m +-A—tc(t). ..

e e e e e e e e e e e e e e 1.18
LY Af)'(l) cs

A'[')"(t):Ap(t)+rn[%\"(t)+3i7(t)]+c(t{3\?(t)+—1}2—ti7(l)]. O T

La ec 1.17 cs cquivalente a una relacion de cquilibrio - incremental cstiatico, y se resuclve

para cl incremento de desplazamicnto, como la divisidn del incremento de carga entre la rigidez.
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Conocido, también, Av( t ), es posible calcular Av(t) y Av(t), y asi establecer las
condiciones iniciales para el siguicnte incremento de ticmpo [\'/(t) + Av(t) y v{t) + Av(t)]. El
proceso se repite sucesivamentc hasta terminar con ¢l ultimo At en que sc discretizd la accion
sismica. El procedimiento se pucde extender a sistemas de muchos grados de libertad.

El DRAIN-2D (ref 12) es un programa para computadora para el analisis sismico no lineal
de edificios; considera a la cstructura formada por marcos y/o muros planos ligados por los

diafragmas del piso. Sobre ¢ste programa sc hablara mas ampliamente en el cap 3.

1.5 Deformaciones laterales relativas permisibles entre altura de
entrepiso, A,/h;

El indice mas importante para la dcterminacion de la magnitud de los posibles dafios cs la

distorsiéon de entrepiso, ¥ , o sca el desplazamiento relativo entre dos pisos succsivos , Ay, dividido

entre la altura, h; del entrepiso. A / h,, donde Ay = QA , Asc son los desplazamicntos laterales
relativos de entrepiso calculados con las fuerzas reducidas por ductilidad, v Q ¢s ¢l factor que
considera el comportamicnto inclastico.

RDF-93 exige que sc compare la distorsién calculada con un valor admisible de  0.006,
cuando los elementos no estructurales estan ligados a la cstructura, y 0.012, cuando no cxistan
elementos frigilcs que pucdan ser dafiados o cuando éstos estan desligados de la cstructura principal.
La ideca de un valor permisible cs para cvitar que la cdificacion resulte excesivamente flexible y sc
originen deformaciones laterales que causen panico ante los sismos de servicio.

En cl presente trabajo los desplazamientos laterales relativos se controlaron dentro del rango

permisible de 0.006 veces la altura de entrepiso.

1.6 Requisitos de los factores de comportamiento sismico, Q

El cocficicnte sismico, ¢, pucede reducirse por ¢l factor de comportamicnto sismico Q, que
toma en cuenta la ductilidad de los clementos y de la estructura cn general. Los espectros de disciio
admitcn reducciones en las ordenadas espectrales, de acuerdo a Q, cuyo valor variara dependicndo

dcl tipo de estructuracion, de los dctalles de armados y de dimensionamiento que se hayan adoptado
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en la estructura, asi como de su capacidad a disipar energia decl sismo en su fasc intensa. El RDF-93

permite utilizar los valores de Q = 1, 2,3 y 4. En la fig 1.7 sc presentan los espectros de disefio del
D.F., zona III, para diferentes valores de Q.

a=S./g
c= 040
0.30
0.20
a, = 0.10 T
. 1 2 3 ) -5 ?'(s)
T.; 0.6 Th=-3.9

Fig 1.7 .- Espectros dc disciio para la zona 111 del Distrito Federal

En este trabajo se tomd cl valor de Q = 3, quc es lo que especifica el RDF-93 para
estructuras quc estan formadas por marcos y muros de cortante de concreto reforzado, tal que el
cortante resistido unicamecnte por los marcos, sca menor quc ¢l 50 por ciento dc la fucrza cortante
sismica total actuante.

También, en este trabajo, se asume quc todos los marcos seran ductiles, tales que al
disefiarse deben resistir una fuerza cortante mayor del 25 por ciento de la fucrza cortante que este

marco resistiria si cstuviesce aislado del resto de Ia estructura.

1.7 Efectos P-A

Al analizar una estructura bajo cargas laterales y verticales, ver fig 1.8, dcben revisarse los
cfectos adicionales de scgundo orden, conocidos como cfectos P-A (ref 10) que sc originan a raiz de
las cargas gravitacionales y los desplazamicntos. Dichos cfectos serin mis importantes en

estructuras csbeltas y/o con cargas verticales de consideracion.
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My =Fg h+ P A

Fig 1.8. - Momento adicional originado por los cfectos P-A

Los principales cambios que llegan a tenerse cuando los cfectos P-A son importantcs son:
e Mcnor disipacion de encrgia.
® Reduccion de la rigidez lateral. El periodo de la estructura cambia, se incrementa y la respucsta
sismica puede variar.
® Mayores demandas de ductilidad. Los niveles de deformacidn inclastica cambian; esto s, pucde
haber un incremento en las demandas de ductilidad desarrolladas en las articulaciones plasticas de

los micmbros cstructurales, ya quc los giros inclasticos estan dircctamente relacionados con las

demandas de ductilidad.

1.8 Demandas de ductilidad local v global

El término ductilidad sc define como la capacidad que ticne la estructura o componentes de la
misma (vigas y columnas) dc¢ deformarse mas alla del limite clastico, sin cxcesivo detcrioro de
resistencia y degradacidn de rigidez.

Una articulacién plastica ¢s una zona del clemento estructural en el que se alcanza cl nivel de
fluencia; las rotaciones o giros que se presentan en las articulaciones plasticas, sirven para medir ¢l
nivel de deformacién inclastica alcanzado en las estructuras. En otras palabras, para medir ¢l grado
dc dafios ¢s importante relacionar las rotaciones por unidad de longitud que causan los momentos,

debido a que la fluencia ocurre gradualmente ¢n un tramo del clemento, y no de forma concentrada en
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una sola seccién transversal. Por lo anterior, resulta nccesario definir el concepto de ductilidad de
curvatura (ref 10) que esta en funcidn de las rotaciones plasticas que ocurren en una longitud plastica
equivalente:
o o bm
¢m €s la curvatura maxima a desarrollarse, ¥ ¢, es la curvatura de fluencia, que s¢ presenta

en el instante en que cl acero de refucrzo de tension inicia su fluencia, ver fig 1.9.

Momento

¢, curvatura

Relacién Momento-Curvatura Curvatura de primera flucncia Curvatura altima

Fig 1.9. - Definicién de ductilidad de curvatura.

Para estimar la ductilidad disponible cn un micmbro cstructural de concreto reforzado, se
hacen aproximacionces con basc cn las rclaciones de comportamicnto fuerza - deformacién del tipo
clidstico-plastico y bilincal, ver fig 1.9. La pendicnte de la curva clasto-plastica idecalizada csta
definida por la expresion (ref 10):

by = By
(d - cy)
donde: g, = f,/ E,; ¢, es la profundidad dc¢l ¢je neutro para cl instantc cn que sc ticne €, ; &, es la
deformacion unitaria de fluencia del acero.
Por su parte, la curvatura maxima que sc¢ llega alcanzar en Ia scccidn transversal de un

miembro de concrcto reforzado queda en funcién normalmente de la deformacidon maxima cn

compresion ded concreto £y , y Su valor es (ref 10):
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cu es la profundidad del ¢je neutro para el instante en quc se alcanza la curvatura ultima. Se
puede tomar €., = 0.0035, de acuerdo a prucbas experimentales.

En el presente trabajo se presentaran las demandas maximas de ductilidad local desarrolladas
en vigas, columnas y muros, a raiz de los analisis paso a paso, calculandosec con la siguicnte

expresion (ref 10) :

donde:

$p=6,/1, y ¢,=M,/El

#. = Demanda de ductilidad local

¢, = Curvatura plastica

9, = Rotacién plastica

L, = Longitud cquivalcnte de articulacién plastica, igual a un peralte efectivo
8, = Curvatura dc flucncia

M, = Momento dec fluencia

E = Moédulo de clasticidad dcl concreto

I = Momento de increcia de la seccion transversal

1.9 Revision _del comportamiento lateral de estructuras_con_muros de
cortante

La estructura a analizar, cs, como sc explica detalladamente en cl cap 2, un edificio de 15
nivcles a base de solo marcos (caso A) , por su altura es nccesario ascgurar una rigidez lateral
adecuada para resistir las fucrzas horizontales que son inducidas por ¢l viento o por cfcctos sismicos.
Las fuerzas sismicas pueden Hegar a desarrollar esfucrzos importantes en los diferentes clementos
estructurales, asi como tambic¢n desplazamicentos horizontales de consideracion, los que dcben
revisarse al proporcionar la scguridad. Para fines de comparar comportamicntos, sc propone tambicn

un caso B, quc consiste cn ¢l mismo cdificio de 15 niveles con marcos, pero adicionando varios
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muros de concreto, que ayudaran a proporcionar mayor rigidez y resistencia ante la accién de las
fuerzas horizontales. Dichos muros son de cortante, de concrcto reforzado. Ademas de la gran ayuda
de estos muros, cl trabajo de los marcos (columnas y vigas) también esti considcrado para resistir
las fuerzas horizontales.

Como resultado del analisis estructural antc la accién de las fuerzas horizontalcs, sera
posible detectar en qué proporcion se distribuyen las cargas cxternas entre los muros de cortante y las
columnas (ref 14).

Para fines de ¢stos analisis, sc supone que los sistemas dc piso son diafragmas infinitamente
rigidos en su plano; asi, ante ¢l movimiento de cucrpo rigido de las losas de cada nivel, los grados de
libertad por piso quedan restringidos a dcefinir dos traslaciones a lo largo dco cjes horizantales
perpendiculares y una rotacion alrededor de un ¢je vertical, en un punto arbitrario del piso. La
suposiciéon de este tipo de comportamicnto trac consigo muiltiples simplificaciones durante la ctapa de
analisis sismico tridimensional. .

La funcién quec ticnen los muros dc concreto de resistir las fucrzas a los quc estaran
sometidos, trac consigo ciertas revisiones que exigen los cédigos que sc realicen. En el punto 1.10.3
se¢ describe las revisiones que sc deben hacer a muros scgiin ¢l RDF-93. Dcbe tenerse cuidado cn la
ctapa del analisis estructural como trabaja ¢l conjunto marco-muro, lo cual pucde ser importante en
los niveles supceriores, donde ¢l muro tiende a “reeargarse” sobre el marco, como sc pucde observar en

Ia siguiente figura.

TTTTTTIIT
(a) (g2 fcy

TTTTTT

Fig 1.10.- Configuracién deformada lateral tipica de marco de flexion y de muro
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1.10 Criterios de diseiio de los elementos estructurales de concreto (vigas,
columnas v muros)

Los siguientes requisitos de disefio se basan cn lo que exige el RDF-93 cn sus Normas

Téenicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de Concreto (NTC-C, ref 2),
para todas aquellas estructuras que sean disefiadas dictilmente, al utilizar Q = 4 y 3. Adcmads de

estos requisitos dec marcos ductilcs, deben cumplirse los rcquisitos generales de disciio de dicho

codigo.
1.10.1 Vigas

Los siguientes rcquisitos son aplicables a micmbros a flexion en que

f'c A
p, < —8&
10
donde:
P. = Fuerza axial de disefio

f ' = Resistencia especificada del conercto a compresion, en kg / cem’
A, = Area bruta dc la seccidn transversal

Requisitos geométricos:

e L cs cl claro libre del miembro cn flexion, d < L./ 4

= El peralte total de la trabe es: h = d + 1, d ¢s el peralte cfectivo, ¥ ¢ ¢l recubrimicnto.

b = L /30 ( b= ancho dc la viga)

b=25cm
b = ¢, ¥ ¢; (¢; v ¢z son las dimensiones de 1a columna a la que se unc)

h=<3b

Refuerzo longitudinal:
Todos los miembros a flexion ¢n marcos ductiles contaran, cn todas sus sccciones, con acero

de rcfuerzo longitudinal, tanto cn ¢l lecho inferior, como en ¢l supcrior.

A, min S Accro ¢n lecho inferior 6 superior S A, max

0.7,/fcbd

A, min = 2 varillas d¢cl #4 o
v

A, max = 0.75 A, balanccada (solo para accro cn tension)

En los extremos de longitud 2h (zonas criticas, ademas de la parte del nudo) ¢l momento

resistente positivo 2 50 por ciento del momento resistente ncgativo. Los momentos resistentes
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positivos y negativos de cualquicr seccion, seran al menos el 25 por ciento del momento resistente
maximo que se tenga en los extremos.

Las uniones de barras del refuerzo longitudinal se pueden hacer con traslapes, soldadura o
con dispositivos mecanicos. No se permiten unioncs a basc de traslapes en las zonas criticas
especificadas en 5.2.2 de las NTC-C. Solo se podran formar paquetes de dos barras cada uno. Las
uniones soldadas ocon dispositivos sc deberan hacer en barras adyacentes separadas por lo menos 60

cm; cuando sec trate de barras altiernadas se podran hacer en cualquicer parte de la seccién.

Refuerzo transversal:

Sc identifican varias zonas a lo largo dcl clemento estructural, a saber: zonas criticas (
scccién 5.2.3 de las NTC-C); dentro de los nudos (zona 1); a una distancia dc dos veeces ¢l peralte del
micmbro, medida desde ¢l paiio de la columna (zona 1I); vy en aquclias zonas donde es factible que
aparezcan articulaciones plasticas (zona 111). Para cstas tres posibles zonas, la scparacion maxima

del refuerzo transversal sera la menor de las siguicentes:

s <0.25d

s < 8 ¢ de la varilla longitudinal mas delgada
s < 24 ¢ del estribo

s<30cm

s < scparacion requerida por fuerza cortante

Y, para las otras zonas que¢ no son criticas:

s < 0.5d
® s < separacidn requerida por fuerza cortante

Los estribos deberan scr cerrados, de una picza, deben rematar en una esquina con dobleces

de 135° y con una longitud dcl doblez no menor de 10 el diametro del estribo.

Requisitos para fuerza cortante:

Es necesario ascgurar quc la falla por cortante (falla fragil) sec presentc posteriormente a la
formacion de las articulaciones plasticas ubicadas en los extremos de las vigas. Para todos los
clementos se debe cumplir que:

Vu < Ver + Vs
donde:

V. = Fuerza cortante actuante ultimo
Ver = Fuerza cortante resistente del concreto al cortante
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Vsr = Fuerza cortante resistente del acero transversal de refuerzo

Cdleulo de Ver y Vsr
sip=0.01 Vcp = Frbd(0.2+30p)/f*
sip> 0.01 Veg = Fr05bd ff ¢
donde p = porcentaje de acero longitudinal a tension
FrA,fyd
s

Vsr =

De acucrdo al coédigo., V, sc podra obtencr del analisis estructural clastico, a partir de las

cargas de servicio factorizadas, v Fr = 0.6 para cl calculode Ver ¥y Vsg .«

1.10.2 Columnas

Los siguientes requisitos sc aplican a miembros sujctos a flexocompresion, cn los que:
.
P f'e Agp
- —a_F
u 10
Requisitos geométricos:

e b=30cm
e bzH/I5
e« b=25h

Las dimcnsiones minimas de los clementos dependen de la altura de entrepiso H; b cs la
dimension menor de la sceeidén v h la dimensiéon mayor de 1a scecion. Se debe cumplir que:
Ag =P,/ (0.5f), dondc A; = bh

Resistencia minima a la flexicn:

Para lograr un adccuado comportamicnto de la estructura ante la accion de sismos

importantes convicne que las columnas tengan mayor capacidad a fiexion que las trabes, para que

asi las articulaciones plasticas sc formen cn las vigas. Este critcrio cs ¢l conocido como columna

fucrte - viga débil. Las NTC-C cstablecen que:

zMrcol ES l-Sz:l\/lrvig,as
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(@) (b)

Fig 1.11. - Mccanismos de falla dc columna y de viga
El criterio dec columna fucrte-viga débil, trata dc disminuir las probabilidades de que sc
presente flucncia cen las columnas y, por tanto, de que s¢ forme un mecanismo de falla lateral en
algun entrepiso (fig 1.10 a). Sc propicia la formacién de un mecanismo de falla definido por

articulacionecs plasticas en las vigas y cn la basc de las columnas (fig 1.10 b).

Refuerzo longitudinal:
La cuantia del refucrzo longitudinal se encontrara entre los siguientes limites:
001 =p=<004 (p=A,/bd)
Solo se permitiran paquetes formados por dos barras. Las unioncs de barras, al igual que en

¢l caso de elementos a flexidn, podran scr por traslape, soldadura o dispositivos mecanicos.
Refuerzo transversal:

Sc debera cumplir con lo especificado ¢n los puntos 4.2.3 ¥ 5.3.5 de las NTC-C. El acero
utilizado para ¢l refucrzo transversal debera presentar un esfuerzo de fluencia f, < 4200 kg / em?® . El
refuerzo transversal cn columnas dependera de la zona en que sc encuentre, colocandose mayor
rcfucrzo en las zonas criticas de la columna, descritas en 5.3 .4 de las NTC-C. Es importante que cn
cstas zonas criticas el arca de acero no sca menor que:

.

(A Yre f,
3 c . c
0. -1 sh., nique0.12 sh
BLAC J fy c fy ¢

donde:

A. = Arca transversal del niclco, hasta la orilla exterior del refucrzo transversal
A; = Arca transversal de 1a columna

f, = Esfuecrzo de fluencia del refuerzo transversal
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he,

= Dimension del nucleo, normal al refuerzo de arca A
s

= Separacion dcl refuerzo transversal

Adecmas, la scparacion del refucrzo transversal no dcbe exceder de la cuarta parte de la

menor dimensioén transversal del elemento, ni de 10 cm. Es posible el uso de grapas rematadas a 135°.
Es neccesario que todos los estribos que forman el refucrzo transversal sean cerrados, de una sola
pieza, sencillos o sobrepuestos, con un diametro minimo de 0.95 c¢cm, y quc cumplan las mismas
especificaciones para miembros a flexion.

El refucrzo transversal de toda columna no serd menor que el necesario por resistencia a

fuerza cortante y torsion, segun sca ¢l caso. Para evitar ¢l pandco de las varillas longitudinales, los

estribos o zunchos deberan tener una scparacion no mayor de

50
\/F_ veces ¢l diamctro de la barra o

v
de 1a barra mas delgada del paquete, 48 diametros del estribo, ni que 1a mitad de la dimension menor
de la columna. La scparacion anterior se reducira a la mitad en las zonas de arriba v abajo de cada

union de 1a columna con trabes o losas, en una longitud no menor de 60 cm, la dimension mayor
transversal de la columna, ni de un sexto de 1a altura libre.

Cuapacidad a fuerza cortante:

En clecmentos sujetos a flexocompresion, igual quc cn ¢l caso dc clementos a flexién, la
fucrza cortante resistente sc define como la suma de la capacidad a fucerza cortante del concrcto
simple mas la capacidad a fucrza cortante dcl refucrzo transversal. Si la fucrza cortante ultima
actuante debida al sismo ¢s menor que la mitad de la fucrza cortante dltima actuante total, cntonces

1a fuerza cortante resistente se definc como s¢ indicd anteriormente. Pero, si la fucrza cortante altima
actuante debida al sismo es mayor o igual

que la mitad de la fucrza cortante ultima total, sc
desprecia la contribucion del concreto simple.

1.10.3 Muros

Requisitos gencrales:
Scgun la scecidn 4.5.2 de las NTC-C, los muros bajo fuerzas horizontales deben cumplic los
siguicntes puntos:

¢ Los muros ticncn como funcidn principal, la de resistir fucrzas horizontales cn su plano. En cl

<€aso quc no s¢ presenten cargas verticales de consideracion, la relaciéon L/t debera scr menor que
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70; si se presentan cargas verticales importantes, entonces L/t sera menor que 40 y se aplicara lo

que especifican las NTC-C para muros sujetos a cargas verticales o excéntricas, segun la seccién
4.5.1.

e Elespesortz 13 cm.

t = 0.06H* , donde H* es la altura del muro no restringida lateralmente

t = 10 cm, para construcciones dc hasta 2 niveles con altura de entrepiso < 3 m.

Los muros que cumplan los requisitos de esta scccidn, que soporten €l total de las fuerzas por
sismo y que cumplan con los requisitos dc los patines, pueden diseiiarse con un factor de
comportamicnto sismico Q = 3.

Los muros que cstén dentro de csta seccion, que soporten ¢l total de las fuerzas por sismo pero
que no cumplan con los rcquisitos de los patines, deben discfiarse con un factor de
comportamiento sismico Q = 2.

Los muros quc no satisfagan csta scccidn ¥ que cuenten con la ayuda de otras formas

estructurales, s¢ mancjaran con un factor de comportamicnto sismico Q, dependicndo del caso.

Flexidn:
Si Pus<02FrtLf.,y A./td<0.008 (d = pecralte efectivo del muro en la direccidn de la flexion),
entonces: '

Mg = Fr Af Z

donde:

Z=08L si H/L =210

Z=04(1+H/L)L si 05<H/L<1.0

Z=12H si H/L < 0.5 (H es la altura total del muro)

Adcmas, se debe considerar quc:

0.7f¢
As tensién = fy td

Distribucidn del acero de refuerzo para flexidn y flexocompresion:

Para muros con H / L < 1.2, el refucrzo para flexiéon o flexocompresiéon que se calcule en la
seccidn de momento maximo sc prolongara recto y sin reduccidén en toda la altura del muro,
distribuido cn los extremos de éste en anchos, L* (ver fig 1.11), iguales a (0.25 - 0.1 H/L)L,

medidos sobre ¢l correspondicnte borde, pero no mayor cada uno que 0.4H.
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Para muros con H/ L > 1.2, L* dcbera ser menor o igual a 0.15 L. El accro se calculara en

funcién de la variaciénde M y P.
660t 2
e A ine m=—————~ (ecm*“ /cm
smin * 501 100) ¢ )
Muros con nccesidad de patines: colocar el refuerzo vertical por flexién en dichos patines,

independientemente de H/ L.
Restringir el refuerzo vertical contra pandco con estribos o grapas, scgin la sceccién 4.2.3 de las

NTC-C. L= L*
«—> «—>

acero de H = altura total

refucrzo \
del mwro

/S 77 7 7/
L
Fig 1.12. - Distribucion del acero de refucrzo para flexién y flexocompresion

Patines en muros:

e Sifimx=0.2f ", es nccesario colocar patines en las orillas de los muros. Donde:

Pu Mu
fe max =Ag + I, Y max

e Sif.qux <0.15f ., no cs nccesario colocar patines en las orillas de los muros.

El accro longitudinal de los patines sc caleulard considerando a! muro como una columna corta
{cs dcecir, sin tomar en cucnta los cfectos de esbeltez) para quc resista, como carga axial, la fucrza
dc compresidon que le corresponda, calculada c¢n la base del muro cuando sobre éste actiuc cl
maximo momento dc voltco causado por las fuerzas laterales vy las cargas debidas a la gravedad
incluyendo ¢l peso propio v las que le transmita el resto de la estructura.

El acero transversal se colocara siguicndo los requisitos del punto 5.3.4 dc las NTC-C; respetando
los requisitos dcl refucrzo transversal por confinamicnto, scgin marcos ductiles.

¢ El rcfuerzo transversal del alma estara anclado al niicleo confinado de cada patin.
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Fuerza cortante en muros:

La fuerza cortante, Vcr , que toma el concreto en muros sujetos a fucrzas horizontales se
determina segun:

085Fg {/fo tL si H{ <15 (Muros bajos)
Frtd(02+30p)fe si B{=27y p < 001
Fr 0.5tdyTo siB{ =22y p =z o001
Utilizar la interpolacion Lineal sil.s< % < 2;
d =08L

Refuerzo horizontal py,

Vy — Ver
pr = —2—5B > 0002545
oA g Aw. o FrAwfd
L h=pat’ h =V, - Ver

Refuerzo vertical p,

H
pyv = 00025+ 0.5(2.5 — f)(Ph — 0.0025) = 0.0025minimo

Ay A
= N Sy =
Pv =75t vE=Tpot

Sé6lo si H/ L < 2, entonces py = ph
V, < 2FRLtyJ£0
El refuerzo por fuerza cortante sc colocara uniformemente distribuido, con una scparaciéon mcnor

oigual @a 35 cm. Sit > 15 cm 0 si Vgismo > 0.6\}f; , scra necesario colocar dos capas dc

V,
_L% (csfuerzo cortantc promedio). En caso

contrario serd necesario colocarlo solo ¢n una capa intermedia, a la mitad del espesor.

refuerzo, préximas a cada cara del muro; vV, =
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2. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENOS

2.1 Estructura caso A. Descripcion de la estructura a estudiar, sin muros
de cortante

A continuacion se presenta la descripeion de la estructura sin muros de cortante (sélo a base

de marcos): Caso A.

2.1.1 Caracteristicas

Es un edificio de 15 niveles, mas sétano, losa de cimentacion y pilotes de punta. La estructura es
rcgular, con planta tipode 18 x 36 m.

Planta rectangular, tres claros de 6 m en la dircecién Y, y cuatro claros de 9 m cn la direccidon X.
La fig 2.1 presenta la planta tipo, asi como también la distribucidon de vigas principales y
secundarias, y columnas. En las figs 2.2 y 2.3 sc presentan cortes de la estructura, ¢n ambas
direcciones.

» La relacidon dimension larga a dimension corta es de 2 para todos los niveles.

El sistema sismorresistente cs, como ya se habia mcncionado, a base dec marcos cn las dos

dirccciones. La altura de los cntrepisos tipo cs de 3.75 m, desde cl nivel 15 hasta cl nivel 2;
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Concreto tipo 1 con f °. = 250 kg / cm?, y médulo de clasticidad E¢ = 14000.\/?‘3 (kg/cm?)
Acero 4200 kg/cm?,

Estructura del grupo B, oficinas, ubicada en la zona compresible (zona 11I) del D.F.

Factor de comportamiento sismico Q = 3

Para el disefio dec la estructura sc utilizo ¢l analisis dinamico modal espectral mas los cfectos de

las cargas verticales (cargas mucrtas y vivas), considcrando los cfectos P- AL

Qe P Qe D O

36 m

Viga principal O Columna
---------- Viga secundaria

Fig 2.1.- Planta tipo dc la estructura caso A
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63.50 m

Fig 2.2.- Corte de la dircceidn longitudinal, estructura caso A (direccion X)




Capitulo 2

61,50 m

Fig 2.3.- Corte de la dircecién transversal, estructura caso A (dircccidn Y)
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2.1.2 Cargas muertas v cargas vivas: caso A

Cargas muertas

Piso tipo:
Tabla 2.2.- Carga muerta para piso tipo
Concepto Carga mucrta (kr{m’!
Losa de concreto de 10 cm 240
Carga mucrta adicional por losa 20
Firme de mortero de cemento de 3 cm 66
Carga mucrta adicional por cl firme 20
Rccubrimicnto dec piso (loscta vinilica) S5
Instalaciones v plafonces 35
Muros divisorios 100
Carpga mucrta total 486 ky/m?
Carga mucrta total en fachada 486 + 50 = 536 kg/m?
(considcrando 50 kg/m” por concepto de fachada)
Azotea:

Tabla 2.3.- Carga mucria para azotca
Carpga mucrta (ky/m?)

Concepto
1.osa de concreto de 10 cm 240
Carga mucna adicional por losa 20
Instalacioncs 40
Recelleno ¢ impermeabilizacion 150
Carga muerta total 450
450 + 50 = 500 kg/m?*

Carga muerta total en fachada
(considerando 50 kg/m2 por concepto de fachada)

Cargas vivas:
Solo sc trabajara con la intensidad de la carga viva instantanca, que cs la que considera analisis por

sismo, y ¢s la que rige para cste cdificio.

Piso tipo:

Carga viva, W, (para sismo y vicnto, oficinas) = 180 kg/m*
Zotea:

Carga viva, W, (para azotcas con pendicnte no mayor de 5 %) = 70 kg/m?
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Sumando Cargas rmuertas y cargas vivas instantdneas, se tienes

Tabla 2.4 - Cargas muertas + Cargas vivas

Ubicacién Carga muerts + Curga viva
Qep/m?)
Piso sin fachada 666
Piso con fachada 716
Azotca sin fachada 520
Avzotca con fachada 570

2.1.3 Cilculo de pesos: caso A

La obtencidn de los pesos por nivel de 1a estructura ¢s nccesaria para rcalizar los analisis

sismicos con ¢l programa de computadora de disciio y analisis sismico tridimensional ETABS.

El peso de cada nivel se calcula considerando la altura del medio entrepiso arriba y abajo de

la losa, como sc observa cn la fig 2.4 para ¢l nivel 15, v en la fig 2.5 para los rcstantes niveles.

o B V|

Fig 2.4, - Critcrio para ¢l calculo del peso del nivel 15 (azotea)

— _\_.. _)\‘._ -

_‘N— __)\_ _J\{_ .

Fig 2.5. - Critcrio para calculo de pesos en los niveles restantes
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La tabla 2.5 muestra los valores de los pesos por nivel de la estructura caso A.

Tabla 2.5, - Pesos por nivel dc Ia estructura caso A.

Nivel Concepto Peso Q‘ﬁ )
p.p._vigas principales 266 784.00
NS p.p. vigas secundarias 63 504.00
P-p- columnas 57 600.00
Ep.p. + CM(incluve sistema de piso-C Vinst. 851 916.00
pP-p._vigas principales 266 784.00
NILal NI2 p.p. vigas secundarias 63 504.00
p.p. columnas 115 200.00
T p.p. + CM(incluve sisterma de piso)+C Vinst. 996 240.00
pp. vigas principales 262 872.00
NI p.p. vigas secundarias 63 504.00
___p.p. columnas 130 050.00
¥ p.p. + CM(incluve sistema dc pisoy+C Vinst. 1 007 628.00
pP-P._vigas principales 262 872.00
N10 al N8 p.p. vigas secundarias 63 504.00
p-p. columnas 145 800.00
¥ p.p. + CM(incluye sistema de pisay+C Vinst, 1 022 112.00
P.p._vigas priucipales 258 960.00
N7 p.p. vigas secundarias 63 504.00
p.p. columnas 162 900.00
¥ p.p. + CM(incluye sisterna de pisoy+C Vinst. 1 035 300.00
P-P._vigas principales 258 960.00
N6 al Nt p.p. vigas secundarias 63 504.00
__p.p. columnas 180 000.00
X p.p. + CM(incluye sistema de pisoy+C Vinst. 1 051 488.00
p.p._vigas principales 255 048.00
N3 P.p. vigas sccundarias 63 504.00
p.p. columnas 198 900.00
¥ p.p. + CM(incluve sisterna de piso)+C Vinst. 1 066 476.00
p-P-_vigas principales 255 048.00
N2 p.p. vigas secundarias 63 504.00
p.p. colummnas 217 800,00
E p.p. + CM(incluye sistama de piso)+C Vinst. 1 0834 368.00
p.p. vigas principales 255 048.00
Nt p.p. vigas secundarias 63 50-1.00
p.p- columnas 253 100.00
¥ p.p. + CM(incluve sistema de piso}3+C Vinst. 1 120 668.00
p.p._vigas principalcs 255 038.00
Pp.p. vigas sccundarias 3 504.00
NPB p.p. columnus 246 840.00)
Muros de contencion (cimentacian) 3G2 880.00
¥ p.p. +* CM(incluve sistcma de piso)+CVinst. 1 476 288.00
P-p. vigas principales 255 048.00
p.p. vigas sccundarias 63 504.00
SOor p.p. columnas 203 280.00

Muros de contencidn (cimentucion)

725 700.00

Countrutrabes (cimentacion)

264 600.00

£ p.p. + CM(incluye sistema de pisoy+C Vinst,

2 060 208.00
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Tabla 2.5, - Pcsos por nivel de la estructura caso A (continuacion)

P.p. vigas principales 255 048.00
p.p. vigas secundarias 63 503.00
CIAS P p. columnas 101 640.00
Muros de contencion (cimentacion) 362 880.00
Contratrabes (cimentacion) 26-3 600.00
¥ p.p. + CMincluye sistema de pisoy+C Vinst. 1 595 688.00

2.2 Estructura caso B. Consideraciones generiales v asignaciéon de los
muros de concreto

A continuacion, se realiza una descripeidon de las caracteristicas que posce ¢l edificio con

muros, ¢structura caso B.

2.2.1 Caracteristicas generales de Ia estructura: caso B

« Poscc las mismas caracteristicas gecomdétricas de la estructura A: 15 niveles, mas sétano, losa de
cimentacion y pilotes de punta. La estructura es regular, v ticne una planta de 18 x 36 mi.

s Al igual que la estructura A posce una planta rectangular, con tres claros de 6 m cada uno en fa
dirccecion Y, y cuatro claros de 9 m cada uno en la dircccidon X. Sin embargo, cucnta ahora con
muros de concreto reforzado, como se observa en la fig 2.6.

e La relacion dimension larga a dimension corta es de 2 para todos los niveles.,

e EIl sistema sismorresistente es, a basc de muros de cortante ¥ marcos en las dos direcciones. La
altura de los entrepisos tipo es de 3.75 m, desde ¢l nivel 13 hasta el nivel 2; posteriormente, sc
cuenta con un entrepiso de 5.00 m v dos niveles de 3.50 m cada uno, para cl nivel 1. planta baja y
sotano, respectivamente, igual qQue en el edificio AL

e La revision del estado limite de servicio se hizo de tal modo que el desplazamicnto lateral relativo
de entrepiso no excedicra ¢l valor permisible de 0.006 [a altura de entrepiso. Al igual que cn el
caso A, para ¢l dimensionamiento de columnas, trabes v muros de cortante; fue necesario hacer
varios tantcos para cumplir con ¢l estado limite de scervicio. Después sc procediéo a revisar ¢l

cstado limite de falla ( resistencias), que consiste cn asignar a las dimensiones encontradas las
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cuantias de acero de rcfucrzo, proporcionando las resistencias necesarias de acuerdo a los
elementos mecanicos ultimos de disciio; en esta etapa s¢ revisaba si era necesario aumentar las
dimensiones obtcnidas por desplazamicentos. En este caso B, se¢ cumplid con ¢l estado limite de

falla y no fue nccesario cambiar las dimensiones obtenidas al cumplir las condiciones de scrvicio.

9m ° 9m 9m 9m @

Viga principal O Columna

---------- Viga secundaria — N UTO

Fig 2.6. - Planta tipo de la cstructura caso B

Las columnas son de scecidn cuadrada; la tabla 2.6 mucstra la distribucion de las dimensiones de

las columnas ¢n cada uno dc los entrepisos.

Tabla 2.6.- Dimensiones de las columnas, caso B

Entrepiso Secciones de columna
{em)
1Sal 11 65 X 65
10al 7 70 X 70
6 al 4 75X 75
3 al SOT 80 X 80
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» I.as trabes principales en ambas direcciones son de seccion rectangular de 65 x 35 cm. L.as trabes
secundarias resultan del mismo tamafio.

= Del nivel de calle (NPB) al de cimentacion se tienen muros de contencién de concrecto reforzado de
cspesor 80 cm. Del nivel sétano al de cimentacidn se presentan las contratrabes de concreto
refor}ado con 50 cm de espesor. Por lo que respecta a los muros de la supercstructura,'la tabla
2.7 muestra sus espesores.

Tabta 2.7.- Espesores de muros, caso B

Entrepiso Espesor de muro (cm)
15al 11 20
10 a1l 7 25
6 al4 30
3atl 35

e Espesor de losa de 10 em.

e Concreto tipo 1 con £ °. = 250 kg / cm?, y médulo de clasticidad E¢ = 14000\/;'3 (kg/cm?)

» Acero de refucrzo con f, < 4200 kg/cm®.

= Estructura del grupo B, oficinas, ubicada en la zona compresible (zona I1I), del D.F.

e Factor dc comportamiento sismico Q = 3

e Para cl diseiio de la cstructura sc utilizé el analisis dinamico modal espectral mas los cfectos de

las cargas verticales, considerando los efectos P- A

2.2.1.1 Asignacién de los muros de concreto: caso B

La colocacion de los muros de concreto reforzado (ver fig 2.6), responde ¢n primera instancia
en poder obscrvar que pasa cuando a la estructura a base de marcos se le ayuda con dichos clementos
estructurales rigidos sin perder la simetria y regularidad cn la planta, con la finalidad de entender
mejor ¢l comportamicnto sismico cvitando efectos de torsion dificiles de evaluar, y ademas que las
dcformaciones inclasticas se concentren en las zonas mas débiles, produciéndose asi grandes daiios.
Las ventajas de ehminar la torsién y obtener estructuraciones sensiblemcnte simétricas son tanto
mayores cuanto mas alto sca ¢l cdificio, ya quc las amplificaciones dinamicas de los cfectos de
torsion tienden a ser mas importantes en estructuras flexibles.

Por otra parte, convienc colocar los clementos mas rigidos y resistentes, muros, en  la
periferia, dado que en esta posicion resultan mucho mas efectivos que cn la zona central para

proporcionar mayor rigidez torsional, y mejor comportamiento sismico global.
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2.2.2 Cargas muertas v cargas vivas: caso B

Cargas muertas
Para los pisos tipo, se tienen las mismas carga que en el caso A:

Tabla 2.8 .- Carga mucrta para piso tipo
Concepto Carga muerta (ksgmzz
486 kp/m?
486 + 50 = 536 kg/m*

Carga mucrta total
Carga muerta total cn fachada
(considerando 50 kg/m” por concepto de fachada)

Fara el nivel de aczotea, tambicén lo mismo gque en el caso A:

Tabla 2.9 - Carga mucrta para azotca
Carga muerta (kg[mz)
450 kg/mx
150 + 50 = 500 kg/m?

Coucepto
Carga mucrta total
Carga mucrta total ¢n fachada
considcrando 50 kg/m? por canceplo de fachada

Cargas vivas
Solo sc trabaja con la carga viva instantancea, que cs la que se considera en ¢l analisis por sismo: cs la

combinacion de cargas que rige este tipo de cdificios:

Piso tipo:
Carga viva, W, (para sismo y vicnto, para uso de oficinas) = 180 kg/m?

Azotea:
Carga viva, W, (para azotcas con pendiente no mayor de 5 %) = 70 kg/m?*

Sumando Cargas mucrtas y vivas instantineas se tiene:

Tabla 2.10.- Cargas mucrtas + Cargas vivas, para sismo

Ubicacion Curgs mucrta + Carps viva
(p/m®)
Piso sin fachada (944
Piso con fuchada 716
Azolca sin fachada 520
Azotcy con fachada 570
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2.2.3 Cidlculo de pesos: caso B

Los pesos por nivel sc calculan de a cucrdo al mismo criterio seguido para ¢l caso A ( ver

figs 2.4 y 2.5 ). La tabla 2.11 muestra los pecsos resultantes

Tabla 2.11. - Pcsos por nivel para estructura caso B

Nivel Concepto Peso (kg)
p.p. vigas principalces 121 020.90
Pp.p. vigas sccundarias 58 968.00
NIS p-p. columnas 30 042
Muros 60 480
X p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst. 593 100.90
p-p. vigas principales 121 020.90
p.p- vigas sccundarias 58 968.00
Ni4 al N1 P.p. columnas 60 840.00
Muros 120 960.00
Z p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst. 771 024.90
p.p. vigas principales 121 020.90
P.p._vigas sccundarias 58 968.00
Nia p.p- columnas 65 700.00
Muros 151 200.00
T p.p. + CM (incluye sistema de piso) + CVinst. BOS 282.20
p.p. vieas principales 121 020.90
p.p. vigas sccundarias S8 968.00
NP al N7 p.p. columnas 70 560
Muros 151 200.00
% p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst 810 142.20
p.p. vipas principales 121 020.90
p.p. vigas secundarias 58 968.00
N6 p.p. columnas 75 780.00
Muros 181 140.00
E p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst 844 735.55
p.p. vigas principales 121 020.90
p.p. vigas sccundarins 58 968.00
NS al N+ p.p. columnas 81 000.00
Muros 181 1-10.00
¥ p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst. 849 955.50
p.p. vigas principales 121 020.90
p-p- vigas sccundarias 58 968.00
N3 P-p. columnas 86 580.00
Muros 211 680.00
Z p.p- + CM (incluye sistema de pisa) + CVinst. 884 884.80
p.p. Vigas principales 121 020.90
p.p. vigas sccundarias 58 968.00
N2 p.p. coluinnas 92 160
Muros 211 680.00
¥ p.p. + CM (incluye sistema de piso) + CVinst. 890 1464.80
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Tabla 2.11. - Pcsos por nivel para estructura caso B (continuacién)

Pp.p. vigas principales 121 020.90

P-p. vigas secundarias 58 968.00

NI p.p. columnas 107 520.00
Muros 246 960.00

E p.p. + CM (incluve sistema de piso) + CVinst. 941 104.80

p.p. vigas principales 121 020.90

p.p. vigas sccundarias 58 968.00

NPB p.p. columnas 104 448.00
Muros 141 120.00

Muros de contencion : 354 816.00

L p.p. + CM (incluye sistema de piso) + CVinst. 1 187 008.80

P-p. vigas principales 121 020.90

p.p. vigas sccundarias 58 968.00

sor p.p. columnas 86 016.00
Muros dc contencidén 709 632.00

Contratrabes 264 600.00
Z p.p. + CM (incluve sistcma dc piso) + CVinst, 1 646 872.8

p-p. vigas principalcs 121 020.90

P.p. vigas sccundarias 58 968.00

CIr p.pP. columnas 43 008.00
Muros de contencion 354 816.00
Contratrabes 264 600.00

X p.p. + CM (incluye sistema de piso) + CVinst. 1 249 048.88

2.3 Andlisis sismicos eliisticos v diseiio_de los armados de refuerzo

Los criterios actuales de disciio por sismo sc basan cn andlisis clasticos, tomando cn cucnta
el comportamiento incldstico de las cstructuras por medio del factor de comportamicnto sismico Q,
que se utiliza para rcducir las fuerzas sismicas de los analisis cstiticos, y las ordenadas dc los
cspectros de respuesta clastica cn un andlisis dinamico. El anterior criterio de considerar un cicrto
comportamicnto inclastico de la estructura, no cs del todo valido, pero si proporciona bucnos
resultados para fines de disefio, de acuerdo a lo que se reporta en la literatura.

Para fincs dc cstc trabajo sc analizara la estructura por medio del programa para

computadora PC de analisis y discfio estructural ETABS, descrito posteriormente cn la parte 2.3.2.
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2.3.1 Andlisis estiitico para la estructura Casc Ay B

Las tablas 2.12 y 2.13 presentan las F; resultantes de los analisis estiaticos para los casos A y
B respectivamente. Para el caso A se utilizan los pesos obtenidos ¢n la tabla 2.5 y para ¢l caso B los
pesos de la tabla 2.11. Este tipo dec analisis s6lo se hizo para fines comparativos; el diseilo se hizo

con los resultados del analisis sismico dinamico modal espectral.

c . wihi
F; = T Wi <= ——; c¢=0.4, =3
=g S win, Q

‘Tabla 2.12. - Analisis sismico estatico para caso A

Nivel W, hy Why Fy
(kg) (m) (kg m) ¢
N1S 851 916.00 64.50 54 948 2.00 253 066
N14 96 240.00 60.75 60 521 580.00 278 733
N13 996 240.00 57.00 56 785 680.00 261 527
Ni2 96 240.00 53.25 53 049 780.00 244 321
N1t 1 007 628.00 49.50 49 877 586.00 229 712
N10 1 022 112.00 45.75 46 761 624.00 215 361
N9 1022 112.00 42.00 42 928 704.00 197 709
N8 1022 112.00 38.25 39 095 784.00 180 056
N7 1 035 300.00 34.50 35 717 850.00 164 499
N6 1 051 488.00 30.75 32 333 256.00 148 911
NS 1 051 488.00 27.00 28 390 176.00 130 751
N4 1 051 488.00 23.25 24 447 096.00 112 591
N3 1 066 476.00 19.50 20 796 282.00 95 777
N2 1 084 368.00 15.75 17 078 796.00 78 657
N1 1 120 668.00 12.00 13 448 016.00 61 935
NPB 1 476 288.00 7.00 10 334 016.00 47 593
SOT 2 060 208.00 3.5 7210 728.00 33 209
CIM 1 595 688.00 0.0 0.0 0.0
P 20 508 060.00 593 725 536.00

Tabla 2.13.- Anilisis sismico cstatico para caso B

Nivel W, h Wil
(k) ) (kg m)
N15 593 400.9 64.50 38 274 358.05 179 025.85
Nid4 771 024.9 60.75 46 839 762.68 219 089.99
N13 771 024.9 57.00 43 948 419.30 205 565.912
N12 771 .024.9 53.25 41 057 075.93 192 041.84
N11 771 024.9 49.50 38 165 732.55 178 517.77
N1O 805 282.2 45.75 36 841 660.65 172 324.50
NY 810 142.2 42.00 34 0259724 159 154.30
N8 810 142.2 38.25 30 987 939.15 144 944 .10
N7 810 142.2 34.50 27 949 905.90 130 733,
N6 844 735.5 30.75 25 975 616.63 121 499.2!
NS 849 955.5 27.00 B 22 948 798.50 107 341.5
N4 849 955.5 23.25 19 761 465.38 92 432.99
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Tabla 2.13.- Analisis sismico estitico para caso B (continuacion)

Nivel W, by Wih, Fi
Lhp) (), (kg m)

N3 884 884.8 19.50 17 255 253.60 80 710.34

N2 890 464 .8 15.75 14 024 820.60 65 600.20

N1 941 104.8 12.00 11293 257.60 52 823.49
NPB 1 187 008.8 7.00 8 309 061.60 38 865.10
SOT 1 646 872 8 35 5 764 054.80 26 960.99
CcIM 1 249 048.8 0.0 0.0 a.0

x 16 257 240.6 463 423 155.30

2.3.2 Caracteristicas del programa ETABS-90

El ETABS-90 (Thrcc Dimensional Analysis of Building System) ¢s un programa, para
computadora PC, creado para cl analisis tridimensional de cdificios suponicndo un comportamicnto
elastico lineal (ref 11). Este programa prescata varias ventajas, que en general ayudan cen el proceso
de modclado y cn la interpretacion de resultados, haciéndolo mas facil y riapido; cucnta con diversas
opciones para generacion de clementos, cargas, ctc., asi como con algunos postproccsadores de
graficacion de datos y resultados quc producen imagencs de la estructura y de sus configuraciones
dcformadas, asi como también postprocesadores de disciio de clementos estructurales dc concreto
reforzado y de acero cstructural.

El ETABS fuc disciiado para analizar estructuras de cdificios. La cstructura sc modcla como
un cnsamble de marcos verticales y de muros de cortante, los cualcs estaran unidos por mcdio de
sistcmas de piso, considerado a las losas como diafragmas infinitamentc rigidos cn su plano. El
sistcma estructural pucde estar formado por columnas, vigas, pancles y diagonales. El programa
facilita las estructuraciones a basc de muros de cortante de diversas geomctrias, como cubos de
clevadores en forma de “L™ o ¢n ““C”. El programa accpta cargas verticales y latcrales, y pucde
rcalizar analisis cstitico y dinamico. Se pucden representar los cfectos sismicos a partir de cargas
latcrales estaticas, con un cspectro de respucsta o con acelerogramas cn un andlisis paso a paso.

Permite combinacioncs de las distintas solicitaciones de cargas.
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2.3.3 Procedimiento de modelado con el programa ETABS-90

Para poder modclar una estructura tipo edificio en ¢l ETABS, es nccesario crear un archivo

de datos que pucda leer el programa. Dicho archivo de datos consta, en gencral, de los siguicntes

puntos:

—

Datos gencerales: sc proporciona informacién tal como namero de marcos que forman la
cstructura, numero de niveles, tipo ¥y numecero dc condiciones de carga, tipo de analisis, efcctos P-
4, asi como ¢l nimero de sceciones diferentes de columnas, vigas, pancles y diagonales existentes

Informacion de cada nivel de la estructura: alturas, masas, centros de gravedad y rigideces
externas, con respecto al sistema de ejes globales del modclo.

Decfinicion de propicdades de los materiales empleados en la estructura: modulo de clasticidad,
peso volumétrico, rclacion de Poisson, y algunos paramectros del material, listos para cuando sc

use algun postprocesador de disciio.

Decfinicion de propicdades geomiétricas de los elementos, de acuerdo a un sistema de cgjes locales
para cada clemento: s¢ pucden incluir zonas rigidas de los clementos que serviran para obtener los
elementos mecinicos en los pafios para fines de disefo, ademas de su participacion en cuanto a su
rigidez. Adcmiis, cn esta scecion sc proporcionan los datos correspondientes de todas las sccecioncs
difcrentes que forman la cstructura (columnas, vigas y pancles). Las propicdades son: area total,
momentos de incrcia y arcas de cortante con respecto a dos cgjes centroidales, y momento de
incrcia rotacional. El programa cuenta con varias opciones para calcular propicdadces de sceciones

tipo, a partir dec definirle qué tipo de scecidn.

Para ¢l modclado de la estructura sc ticnen dos opcioncs: una a base de marcos planos, que
postcriormente serin cnsamblados por ¢l sistema de piso para formar la estructura, y otra a base
de un solo marco tridimensional quc representa la estructura. En cste trabajo sc utiliza Ia segunda
opcidn. Se introducen todos los datos necesarios para cada marco, especificandose ¢l namero de
niveles, de crujias, de diagonales, de lincas dc columnas, de pancles y tipos de cargas verticales,

ya scan concentradas o uniformes.

Ubicacion y orientacion de columnas: se dan las coordenadas de cada linca de columna, definicndo
una direccidn mayor y una mcnor con respecto il sistema de cjes locales. Antes de esta parte
debio ya scr necesario la realizacion de una malla en la que se cnumeran todas las columinas reales
y ficticias; dicha malla sc presenta cn las figs 2.7 v 2.8 para ¢l caso A y B, respectivamente.

Concctividad de crujias: la localizacién de cada crujia se define con la linca de columna en cl
extremo i y ¢n ¢l extremo j. Es nccesaria la realizacion de la malla, para cnumcrar las vigas de la

estructura. (ver figs 2.9 y 2.10).
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3 Columnas Rcales

° Columnas ficticias, sc colocan para considcrar a las vigas
secundarias, ¢n cl caso B ayudardn para simular los muros

Fig 2.7.- Asignacion de hileras de columnas rcales y ficticias, caso A

8. Decfinicion de cargas verticales ¢n vigas: se¢ proporcionan las cargas que pucden actuar sobre
cualquicr viga, uniformemente distribuidas, triangulares o concentradas. En este caso se aplicaron
cargas uniformcmente distribuidas, cuyos valores dependen de las tablas 2.4y 2,10 paracaso Ay
B, respectivamente, y sc¢ aplican tomando en cucnta arcas tributarias.

9.

Localizacién dc lo micmbros: sc asignan las propicdades de cada elemento a un lugar espcecifico.
El procedimicnto se realiza de arriba hacia abajo a partir dcl nivel supcrior; pudicndosc gencrar
eclementos del mismo tipo.

10.Gceneracién de muros: un conjunto de pancles conforman el muro de concrcto; de csta mancra sc

modclan los muros de contencidn y contratrabes (ver fig 2.13). La gencracion de los muros del
caso B se ticneen ia fig 2.11.
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H 28 6
23,23 28, 2

a2
YT N20 24

36 m

O Columnas Rcales

° Columnas ficlicias, sc colocan para considcrar a las vigas
secundarias, y para modclar a los muros.

Fig 2.8.- Asignacion de hileras de columnas reales y ficticias. caso B

11.Asignacion de los tipos dc cargas verticales en las vigas. Las cargas, previamente definidas en 8,
scran asignadas a determinadas vigas. Para una misma viga sc pueden asignar hasta tres tipos de
cargas difercntes.

12.Localizacion dc los marcos: esta parte consiste cn ubicar y ensamblar todos los marcos de la
estructura, de acuerdo a una posicion especifica dentro del sistema de cjes globales. En ¢l caso
particular en ¢l que sc utiliza solamente un marco tridimensional, convicne ubicar el origen dcl
sistema local de referencia con respecto del origen del sistema de cjes globalcs.

13.Asignacion de cargas laterales estaticas, segin los valores de la parte 2.3.1.

14.Cargas dinamicas dcl analisis modal espectral: esta scccion permite calcular las solicitacionces
maximas dc cada modo de vibrar de la estructura mediante ¢l uso de un cespectro de respuesta de
aceleraciones contra periodos. El programa admite la excitacion dinadmica en tres dirceciones. Este
tipo dc analisis fuce utilizado para fines de disciio, mas los efectos de las cargas gravitacionales.

a9

18 m



15.Cargas dinimicas por el movimicnto del terreno, descrito con un acelerograma dado: mediante un

anilisis dinamico modal paso a paso, se¢ obtienen las respuestas de la estructura.

D DD D D

JOP

Q000 GO0

1 T3 -
25 0 26 a6 27 52 28 58
21 39 22 4s 23 s 24 57
L & &5 &
(3 {3 -
17 18 44 19 so 20 56
38
i3 37 14 a3 1s 49 16 55
F— LY {1 { J——
° a6 10 a2 n 48 12 54

36m
Fig 2.10.- Generacion de vigas, caso B
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Capitulo 2

16.Al final, existc la opcién dec combinar lincalmente cualquiera de las cargas, asi como
multiplicarlas por factores de carga. Las condiciones dc carga que el programa puedec combinar
son las siguientes: tres condiciones de carga vertical (I, H y III), dos condicioncs de carga lateral
estitica (A y B), tres condiciones para analisis dinamico modal espectral (tres direcciones), y una
condicion para analisis dinamico paso a paso (una dircccion).

9m @ 9m 9m 9 m

©:0

o
3

9

©

36 m

Whn, significa un conjunto de pancles quec cn conjunto modclan al muro, en
este caso s¢ consideraron cuatro muros tridimensionalces.
M, m son las direcioncs mayor y mcnor, respectivamente

Fig 2.11.- Generacidn de muros, de cortante de concreto reforzado, caso B

Los resultados que ofrece ¢l ETABS son los siguicntes:

e Para cl anilisis cstatico ¢s posible obtener los clementos mecianicos y los desplazamicntos.

e Del analisis dinamico sc obticnen: periodos, configuraciones y factores de participacion modal, asi
como valores maximos de desplazamicentos y clementos mccanicos scgun ¢l mcétodo de
supcrposicion modal especificado.

Los anteriores resultados se dan a conocer tanto para ¢l caso A como para ¢l B a partir del

siguicnte punto y hasta que finalice el cap 2.
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Modelo matematico de la estructura, caso A en ETABS

Fig 2.12.-
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Fig 2.13 .- Detallede la cimentacién, casos A y B en ETABS

Y
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14.- Modclo matematico de la estructura. caso B en ETABS

Fig 2
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2.3.4 Periodos de vibracién

Con base en toda la informaciéon de cada edificio (casos A y B), y con la ayuda de la
herramienta del ETABS, posteriormente se detcrminaron las principales propicdades dinamicas
(periodos de vibracion) y respuestas estructurales que a continuaciéon se presentan.

Se presentan los periodos de vibracion de las estructuras, casos A y B, despucs de satisfacer
las deformaciones laterales permisibles, segin ¢l estado limite de servicio que especifica ¢l codigo.

La tabla 2.14 muestra los periodos de vibracion resultantes después de la revision de los
estados limite de servicio y resistencia para ¢l caso A; las dimensiones del estado limite se scrvicio

satisficieron lo requerimientos del de falla, por lo que no hubo necesidad de incrementar dimensiones.

Tabla 2.14.- Pcriodos dc vibracidon para la estructura del caso A

Direccién Periodo (s)
T, T, TS
X 1.382 (60.23) 0.468 (8.54) 0.269 (2.89)
Y 1.455 (58.32) 0.479 (10.62) 0.265 (3.14)
¥z 1.062 (59.23) 0.363 (8.78) 0.209 (2.99)

{ masa modal cfectiva cn %)

Los periodos de la direccién Y ticnden a ser mas grandes, lo que indica quc dicha dircccion

es mas flexible, debido a que la estructura es mas esbelta en Ia dircecion transversal. Las figs 2.15 y

2.16 presentan las formas modales del primer modo, cn dircccion

respectivamentc.

X, y en dircccion Y,

La tabla 2.15 ticnc los periodos de vibracion del caso B despuds dc haber revisado la

seguridad sismica ante los cstados limite de scrvicio y de falla.

Tabla 2.15 - Pcriodos de vibracion para la estructura del caso B

Direccién Periodo (s)
T, T> Ts
X 0.984 (51.00) 0.230 (16.13) 0.106 (5.62)
Y 1.250 (52.41) 0.322 (14.93) 0.153 (5.70)
o 0-588 (51.84) 0.150(16.41) 0.073 (6.02)

( masa modal cfcctiva cn %)

Los periodos dc la direccion Y son mas grandces; la dirccciéon Y es mas flexible. En gencral,

estos periodos son mis pequceiios que los del caso A, debido a la gran rigidez que aportan los muros
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en el caso B. En las figs 2.17 y 2.18 se presentan las formas modales del primer modo, en direccion

Y y X, respectivamente.
[

K ’\3\.’

[
[
/

L.y

Fig 2.15.- Primer modo, direccion Y, caso A
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Fig 2.16.- Primer modo, direccion X, caso A
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Fig 2.18.- Primer modo, direccién X, caso B
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2.3.5 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso. A;/h;

Como ya anteriormente se habia explicado, la revision de la seguridad ante ¢l estado limite

de servicio se hizo de tal modo quc el desplazamiento relativo no excediera el valor pcrmisible de

A -
—2 <0.006.
hy

0.006 veces la altura de entrepiso; es dccir,ypcrmjsiblc =

Con la ayuda dcl programa ETABS se obtuvicron los valores maximos de las relaciones
desplazamicnto lateral relativo cntre altura de entrepiso, tanto para ¢l andlisis sismico estiatico como
para ¢l dinamico. Con los valores miaximos dinamicos de todos los entrepisos se hizo la revision. Los
valores finales dc cstas relaciones sc obtuvicron después de realizar varios tantcos, cambiando las
dimcnsiones dc las vigas, columnas y en su caso muros, hasta cumplir con cl valor permisible
descado. Al revisar posteriormente ¢l estado limite de falla, con las dimensiones con que sc cumplid cl
cstado limite de servicio, se obscervo que no hubo nccesidad de modificar dichas dimensiones. La
tabla 2.16 mucstra los valores miximos de las relaciones desplazamicnto relativo entre altura de

entrepiso, y la fig 2.19 los valores para todos los entrepisos.

Tabla 2.16.- Valores maximos de las relaciones desplazamicento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis dinamico modal espectral, sismo ¢n dirccciones X y Y, caso A

Entrepiso Direccion (An/ hi Yoix
34 X 0.00588
Y 0.00591
7-8 X 0.00528
Y 0.006

La tabla 2,17 muestra los valores maximos de las relaciones desplazamicnto relativo entre
altura de cntrepiso para cl caso B, como resultado de varios tantcos, sin exceder cl valor permisible
de 0.006, tomando c¢n cuenta la gran rigidez lateral de los muros, los cuales rigidizan ia estructura.
La fig 2.20 ticne los valores para todos los entrepisos. Cabe aclarar que para ¢l caso B, ante la
presencia de los muros de cortante, la estructura quedd por abajo del limite permisible de
dcformaciones laterales ante la imposibilidad de reducir las dimensionces por necesidades del estado
limitc de falla. Las reclaciones de desplazamiento lateral relativo entre altura dc catrepiso, ya ¢stan
multiplicadas por cl factor de comportamicnto sismico Q, utilizado en este estudio, scgun lo

especifica ¢l codigo.
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Fig 2.19.- Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, andlisis sismico
dinamico modal y estatico, sismo en dirccciones Xy Y, caso A

Tabla 2.17.- Valores maximos de las relaciones desplazamicento lateral relativo entre altura de
entrepiso, analisis dindmico modal espectral, sismo en direcciones X y Y, caso B

Entrepiso Direcciéon (A /By dmsx

11-12 X 0.00321
Y 0.00477

10-11 X 0.00321
Y 0.00531
=
-
=
*
x
=
* — & Din-Y
¥ —o— DX
I —— Est.Y
0y - Egt-X
o X~ Diuciio
=
=
E 4

4 0001 0002 0003 0004 0005 0006 0007 OO0  0.009 0.01

Relaciones desplazamiento relutive entre altura de entrepiso

Fig 2.20 Rclaciones desplazamicnto lateral relativo entre altura de entrepiso, analisis sismico
dinamico modal y estatico, sismo ¢n dirccciones X y Y, caso B
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2.3.6 Desplazamientos horizontales miximos totales

Estos resultados, obtenidos del analisis con el ETABS, ya consideran la revision de la
seguridad ante los cstados limite de servicio y de resistencia, y tanto para el caso A como paracl B
ya estian maltiplicados por Q.

La fig 2.21 presenta los desplazamientos horizontales maximos para cada uno dc los nivcles
de la estructura caso A, para ambos tipos de analisis: sismico cstatico y dinamico modal espectral.

La tabla 2.18 ticne sélo los desplazamientos horizontales maximos de azotea, a raiz de los andlisis

dinamicos.

Tabla 2.18.- Desplazamicentos horizontales maximos en el nivel 15 (azotcea), sismo en las dirccciones
X y Y, anilisis dindmico modal cspectral, caso A

Direccidn Aeix (Crr1)
X 25.38
Y 29.43

La fig 2.22 mucstra los desplazamicentos horizontales maximes para cada uno de los niveles
de la estructura del caso B, para los analisis estitico y dinamico. La tabla 2.19 presenta los

desplazamicentos horizontales maximos de azotea, sismo cn ambas dirccciones, como resultado del

analisis dinamico modal espectral.

Tabla 2.19.- Desplazamicntos horizontales maximos cn ¢l nivel 15 (azotea), sismo cn las dircccioncs
X y Y, andlisis dinimico modal espcctral, caso B

Direccion Aie (Cr11)
X 14.73
) 4 23.31
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Fig 2.21.- Desplazamicntos horizontales maximos, sismos c¢n la direcciéon X y Y, aniilisis estatico y
. dinamico modal espectral, caso A
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Fig 2.22.- Desplazamicntos horizontales maximos, sismos en la dircecion X y Y, anilisis cstitico y
dinamico modal espectral, caso B
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Al observar este tipo de resultados, se nota que la respucsta es menor para el caso de la

estructura con muros, debido a la rigidez que éstos aportan. En ambos casos los desplazamientos son
mayores en la dircecion Y, lo cual se debe a que es la direccion mas esbelta v con menos rigidez, Al
comparar las graficas de las figs 2.21 v 2.22 se aprccia perfectamente el comportamicnto tipo marco
(viga dc cortante) del caso A, ¥ de los muros (viga en cantiliver) cn el caso B, respectivamente. Lo

mismo ocurria al comparar las graficas de los As/ h, (ver figs 2.19 ¥ 2.20).

2.3.7 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las fucrzas cortantes que se reportan cnscguida s obtuvicron de los andlisis sismicos con ¢l
programa ETABS; va consideran la revision de los estados limite de servicio s de falla. Son los

valores resultantes de los analisis estatico » dinamico, v sismo cn ambas dirccciones.

La fig 2.23 presenta la distribucién en la altura de fucerzas cortantes de la estructura A, tanto
para el analisis estatico como para ¢l dinamico modal espectral.

Nivel

N1s

Nia

N3

Ni2

N1

N10

— " Din-Y
~N7 " Din-N
T Est-Y

N3

s Est-N
N2

CIM —

1000 1500 2000
Fuecrzcortante (t)

3000

Fig 2.23.- Fucrzas cortantes de entrepiso para la estructura caso A, andlisis estatico y dinamico,
sismo en ambas direcciones

La fig 2.24 ticne ahora las fuerzas cortantes de entrepiso de la estructura B, para analisis

estitico y dinamico. Notese la diferencia cn valores para ambos tipos de analisis, siecndo mayores las
respuestas estiticas.
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Fig 2.24.- Fucrzas cortantcs de cntrepiso para la estructura caso B, analisis cstatico y dinimico,
sismo ¢n ambas dirccciones

2.3.8 Revisién por cortante basal

El RDF-93 y sus NTC-S piden que después de realizar ¢l analisis dinamico modal espectral,

se revise ¢l cortante basal dinamico cn las dos dirccciones de la estructura. La fucrza cortante basal
dinamica, sismo ¢n ambas dircecionces, no debe ser menor quc:

0.8aW,
Q
Donde W, es cl peso de la estructura que sc¢ considera hasta ¢l nivel 1, a es 1a ordenada
espectral dependiente del periodo fundamental de la estructura, que de acucrdo a los valores dc los
periodos de los primeros modos de vibrar (direcciones X y Y) toma ¢l valor de 0.4, y Q° cs igual a
Q = 3, por scr Ty y Ty, mayores que T, = 0.6 s. Si ¢l cortante basal dinamico resulta menor que cl
término 0.8aWo/Q’ sc tendra la nccesidad de aplicar un factor de correccion para aumentar las

fuerzas sismicas de disciio, y los desplazamicntos laterales. La tabla 2.20 mucstra los cailculos
nccesarios para la revision del cortante basal dinamico, caso A.

Tabla 2.20.- Revision por cortante basal, caso A.

Direccién W, (t) Vo (t) 0.8aW, Factor de
Q' (t) correccion
X 15 375.88 1665.66 1640.09 1
) 4 15 375.88 1622.3 1 1640.09 1.01096
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Los resultados anteriores mucstran que desde ¢l punto de vista practico no hay nccesidad de
afectar a las respuestas obtenidas del analisis dinamico modal espcctral.

La tabla 2.21 tiene calculos ncecesarios para la revision del cortante basal dinamico, para el

caso B.
Tabla 2.21.- Revision por cortante basal, caso B.
Direccion W, (t) V. (t) 0.8aW, Factor de
Q' (t) correccion
X 11174.31 1153.89 1191.93 1.03
Y 11174.31 1179.81 1191.93 1.01

Nuevamente, sc observa que no hay nccesidad de afectar a los resultados dinamicos

anteriormente prescntados, asi como tampoco a los clementos mecinicos ultimos para disciio.

2.3.9 Rigideces de entrepiso

Las figs 2.25 a 2.30 muecstran las rigidcces de entrepiso totales ¥ por cjes, caso A y B.

Altua (m)

Sy
———-—TN 1
200 1200 2200 3200 4200 s2a0 6200 7200 8200
Ri (17/cm) /
*— CASO ASinmuros —==== CASO B Con muros J

Fig 2.25- Rigidccees de entrepisos para casos A v B, direccion X

Obsérvese la gran rigidez de 1a cstructura B (con muros), hasta ¢l cntrepiso N9-N8, donde

los muros son muy cfectivos en los niveles inferiores; cn los cntrepisos superiores su funcién es casi

no notable.
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Fig 2.26- Rigidcces de entrepisos para casos A y B, direccion Y
Se vuclve a apreciar que la rigidez de la estructura con muros cs mayor cn los entrepisos
inferiores. Las rigideces de entrepiso de la dircecion corta de cada estructura (A y B) son mucho

menores que las de la dircccion X, debido a 1a mayor esbeltez del edificio en 1a dircecion Y.

E
2 ——Ns
ptan
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o
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X——= CASO ASinmuros ~—==— CASO B Con muwos

Fig 2.27- Rigidcces de entrepiso del cje 1 casos A v B, dircecion X
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Fig 2.28- Rigidecees de entrepiso del ¢je 2 casos A v B, direccion X

Al obscrvar la fig 2.27, en que sc comparan las rigideces de entrepiso del ¢je 1 (eje que ticne
muros cn ¢l caso B), se aprecia que para ¢l caso B ¢l ¢je 1 tienc mayor rigidez con respecto del eje 1
del caso A; en los niveles inferiores se aprecia mejor lo anterior. En la fig 2.28 sc compara ahora los
resultados del eje 2, casos A v B; noétese grandes diferencias en dicho c¢je, cuando la cstructura ticne
la ayuda de los muros de cortantc. Resultados v difercncias similares se observan al comparar las

rigideces de entrepiso de los gjes A y B, sin y con muros de concreto (ver figs 2.29 y 2.30).

70
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=2 30 -
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s 508 1005 1505 2005 2505
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Fig 2.29- Rigidcces de entrepiso del eje A casos A v B, dircecion Y
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Figura 2.30- Rigidcces de entrepiso ¢je B casos A y B, direccion Y

2.3.10 Elementos mec:inicos tltimos y diseiios

Las figs 2.31 a 2.65 mucstran los clementos mecanicos ultimos y diseiios de vigas, columnas
y muros de cortante, para los casos A y B. Dichos clementos mecanicos son los resultados de la
combinacién critica dc cargas a raiz del analisis estructural (sismico y por gravedad) hecho por ¢l
ETABS, a saber:
® Vigas: Cortantes altimos y momentos tltimos positivos y ncgativos.

e Columnas: Momentos uGltimos en los extremos superior ¢ inferior, para las dircecioncs mayor
(dircecidon X) y menor ( dirceccion Y); cortantes ultimos (ambas dirceciones); y carga axial dltima.

Los clementos mecanicos ultimos sc seleccionaron de 1la combinacion de cargas de todas las
posiblcs combinaciones de carga, tomando en cucnta cargas verticales, y los cfcctos sismicos
dinamicos espectrales, considerando simultincamente 100 por ciento al sismo cn una dircccion, mas
30 por ciento del sismo en la otra dircccién.

El disciio dc vigas y columnas consiste en cl calculo dc las arcas de accro de refucrzo
requcridas para flexion, cortante y flexocompresion. Estos valores los obticne automiticamente cf
programa CONKER, que¢ e¢s un postprocesador dcl ETABS y que calcula arcas de accro para
columnas y vigas después que sc ha realizado ¢l analisis de la estructura. Con la finalidad de

corroborar la cficacia del CONKER, posteriormente sc  disciian manualmente, sin uso dc
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computadora, algunas vigas y columnas, y se compara con los resultados determinados mediante
computadora.

El disciio de muros sc rcaliza sin ayuda de algin programa y los rcsultados s¢ muestran
posteriormente.

2.3.10.1 Elementos mecinicos altimos

disefios de vigas columnans; caso A

A continuacion se presentan los siguientes resultados:
Momentos flexionantes ultimos y arcas de acero por flexion de vigas, caso A. (Figs 2.31 a 2.35)

Fucrzas cortantes ultimas y scparacion de estribos en los cxtremos de vigas, caso A, (Figs 2.36 a
2.40)

Momentos flexionantes altimos y cargas axiales Gltimas de columnas, caso A. (Figs 2.41 y 2.42)

Fucrzas cortantes dltimas de columnas, caso A. (Figs 2.43 y 2.44)

Arcas dc acero y scparacién de cstribos en los extremos de columnas, caso A. (Figs 2.45 y 2.46)
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Fig 2.31.- Momentos flexionantes ultimos positivos y negativos, y areas de refuerzo longitudinal de
vigas de los gjes | y 4, caso A
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Fig 2.32.- Momentos flexionantes Gitimos positivos y negativos, y areas de refuerzo longitudinal de
vigas de los gjes 2 v 3, caso A
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Fig 2.33.- Momentos flexionantes ultimos positivos vy negativos. y areas de refuerzo longitudinal de
vigas de los ejes A y E. caso A

70



Capitulo 2

Nivel <D, G & <

Nis T 43.43 200 T 4377 1590 7 159 15.00
T 0.00 19 11][15.75 15.90[[15.90 15.90
NIg oo 76.30 19.72||67.87 19.71{|15.90 22.28
0.00 34 623203 15.50][15.90 15.50
97.19 41.17}}88.03 25.91]]15.90 28.79
Ni3 8.74 s3.90|[52.38 15.90}[15.90 15.90
N 116.92 60.29 |} 106.62 31.790}17.42 35.13
P
12 39 81 71.78|[70.88 20.021f20 90 T6.87
135.49 75.05||127.29 38.54]|21.90 41.27
NI eemermereees 33,20 o1.37|[51.73 27.07][26.96 1967
) _ 150.44 s0.58 |} 143.40 13.95}{26.40 46,37
Nio S8.56 106.12}[107.36 32.03][31.63 31.95
164.61 104.66 || 157.51 as.42{|31.17 5132
N9 73 51 119.az2)f12130 36.59}[35.94 2313
N eeraenanns 176.79 117.99 || 168.73 s2.73]|35.48 55.68
88.09 13059 |[132.54 20.29][39.63 2621
__________ 187.89 128.17}}181.96 57.57]|38.83 5075
N7 S8.20 143.66 J[146.13 34.89][33.04 2613
196.78 138.32 [|190.76 60.82 ||42.23 63.07
Neé 107.83 152.90|[154.50 37.88)[a7.22 3218
205.44 1a8.01 {] 107,15 63.21]|4s.84 66,37
Ns Tt 118.82 161.18 |[160.92 s0.02][50.11 35.75
211.95 157.64 ||200.24 64.39 ||48.47 68.90
L C 128.00 167.32 |f163.94 st.o8}[s2.28 38.78
217.47 163.90 ||203.35 os.57ils1.07 71.07
N3 133.76 174.76 |[167.57 52.37)[54.95 30,69
220.23 169.34 || 203.32 65.75]]53.00 7216
N2 137.52 178.91 |[167.68 52.41|[56.45 a1.90
____________ 214.89 166.21 }{185.70 s8.94||51.88 70.05
Ni 138.41 170.37 |[149.96 46.26][53.37 3276
NPB
82.65 448 ]58.71 16.95]]15.00 24.24
771 7 THss: 45.98] 22.40 15.90][15.90 15.90 71 7

a
C5v 9 V35-36 yV 4748 C20y22 VI7-38vV49-50 C30yA2 VIO vVSI-52 CA3va7

Mennatos altimos (8- m)

. m- | Simatrico |-

Arcas de refucrzo (an’ )

> A Ase

| S —— A A |
ey
f M+ M+ i At As+
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Fig 2.36.- Fuecrzas cortantes de disefio y scparacion de estribos en los extremos de vigas de los gjes 1
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2.3.10.2 Elementos mecanicos ultimos_ v disefios de vigas, columnas v muros; caso B

A continuacion se presentan los siguientes resultados:
= Momentos flexionantes Gltimos y areas de acero por flexidon de vigas, caso B. (Figs 2.47 a2 2.51)
» Fuerzas cortantes tltimas y separacion de estribos en los extremos de vigas. caso B. (Figs 2.52 a
2.56)
= Momentos flexionantes ultimos y cargas axiales Gltimas de columnas, caso B. (Figs 2.57 y 2.58)
® Fuerzas cortantes Gitimas de columnas. caso B. (Figs 2.59 y 2.60)
e Areas de acero y scparacién de estribos en los extremos de columnas. caso B. (Figs 2.61 y 2.62)

e Momentos, carga axial y cortantes ultimos para muros, caso B. (Figs 2.63 y 2.64)

Para la estructura del caso B ante la presencia de los muros de concreto, es necesarnio revisar
las NTC-C en su seccion 5.1 de Requisitos generales, para Marcos Diictiles, a saber: “Sea que la
estructura esté formada sélo de marcos o de marcos v muros o contravientos, ningn marco se¢
diseniara para resistir una fuerza cortante horizontal menor que cl 25 por ciento de la que le
corresponderia si trabajara aislado del resto de la estructura™. Lo antertor se debe al uso de Q = 3.

De a cuerdo a lo anterior. fue necesario revisar que los ¢jes interiores (sin muros): 2, 3, B, C
y D fueran capaces de resistir al menos una fuerza cortante horizontal del 25 por ciento de Ia que le
corresponderia si trabajaran sin la ayuda de los muros de los ¢jes extermos. Este tipo de revisiones se
hicieron con ¢l ETABS. modelando el mismo edificio del caso B, pero sin muros y afectandolo por
fuerzas horizontales estaticas, que se obtuvieron del analisis sismico dinamico modal espectral
reducido al 25 por ciento. Con estos resultados y los anteriores, sin haber hecho caso de dicha
especificacion, se seleccionaron para dichos ¢jes los valores criticos de diseio. El requisito del 25 por
ciento rigio en varios niveles de los ejes analizados, como se observara a continuacion.

Los resultados de los muros sc presentan en dos cortes esquematicos; los cuatro muros
tridimensionales se modelaron con la opcidn WA LLS disponible en el ETABS. El diseinio de los muros
se realizo sin ayuda de la computadora. El diseio de los muros se presenta en la seccion 2.3.10.6.. v

en las tablas 2.26 y 2.27.
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Fig 2.47.- Momentos flexionantes Gltimos posiu’\;os y negativos, y areas de refuerzo longitudinal de
vigas de los ejes 1 y 4, caso B
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Fig 2.53.~ Fuerzas cortantes de disefio. y separacion de estribos en los extremos (zona de
confinamiento) de las vigas delos ejes 2 y 3, caso B

91



2ER3

4142 2E#4
N8  ---ee-enoooon
40.87
N7 rereeeeooes 39.74
N6 Ttctrettee 38.03
NS ccrerereeees 35.87
Na e 32.82
N3 -ttt 29.02
N2 oo 24.58
Np  ceereeees 20.45
NPB
77 7 7 ]
soT "ttt
oM ] - — [ .

C2yv40 V2.3 v V3332 Cov Ao

Fuer s cortimites ()

T 8 ]
V6-7 v VIO-2R C10V3I2 VIO-11 wV25-24 Clav2o

Separacion de canbos ay
zona de confinanuento
tentremes) e

Fig 2.54.- Fuerzas cortantes de diseiio. y separacion de estribos en los extremos (zona de
confinamicnto) de las vigas de los gjes Ay E, caso B

92



Capitulo 2

Nivel
N1Ss -

Ni4 -

Ni13

Ni2

N7

N6

N5

N4

N3

N1

NPB

Desde este nivel y hasta
abajo. rige 1a condicién
cn la cual e} marco se
diseiia para resistir una

horia 1 del 25 %6 de

la quc le corresponderia
si trabajara aislado del
resto de la estructura

&

------------ RN 6'66ﬂ20'48 2E#3 15.00][15.00 15.00
"""""" 3936 o13lfz504 15.004}15.00 15.00

3837 10.11 {2512 15.00][15.00 15.00
""""""" 3547 1090]2560 15.00]115.00 15.00
............ = Ti 801125 88 1s.oolf1s.00 1s.00
------------ ~T5o 12.54][26.60 15 00]{15.00 15.00
""""""" 35.75 13.31[26.95 2E#s 15.00|[15.00 15.00
------------ == 1513112656 15.00]]15.00 15.00
""""""""" 33.86 14.92}26.47 15.00fJ15.00 15.00
""""""" 33.27 15.40][27.37 15.00]f1s.00 15.00
............ D) 35011[27 50 15.00]f1s 00 15.00
............ 3243 3308128 23 15.00{115.00 15.00
............ = 303058 03 i15.00)[15.00 15.001} frierza cortante
------------ 32 38 2339128 54 15.00[}15.00 1s.00
"""""" 30,41 24.13]f20.92 15.00]f15.00 15.00

Fucrzs cortimtas (1)

Vu

Vi

<—~{§nétric__ﬂ

—~

2na de contininniaito

{extremos)

( an)

| S — |
S 3

ot

)

Fig 2.55.- Fuerzas cortantes de diseiio, y separacion de estribos en los extremos (zona de
confinamiento) de las vigas de los ejes By D, caso B
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Fig 2.56.- Fuerzas cortantes de disefio, y scparacion de estribos en los extremos (zona de
confinamiento) de las vigas del eje C, caso B
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Nivel @ © ) )
NS . ... d N
-27.43 [[35°02731.29
27.50. -18.60
| I ESEEEEEEREEEERE
-59.50 |[20.47. 19.09
21.64, -13.34
N13 —o1.a2 |[2422722003
23.42. -13.90
o e ]
N1z S12317]f23.50. 2139
23.68. -14.50
L 153752320, 21017
22.37. -12.69
Ntio -187. 133 f[23779. 2313
24.61. -14.13
No -219 sslf22.55 21716
23.85, -12
NE -ccvcmmmneenn .-1293
-252.03 |[21.78. 2099
N7 i 23,24, -12.78
-283.57|[19.97. 1908
Ne 21.16.-10.89
-119.21|[5.78.577
NS 6.46. -32 27
-196.99]f4.80.°5.82
N4 i <.88.-31.03
-s33.90]f4.00. 718
N3 ... 5.20. -29.03
-s90.85][3.23. 10703
N2 ... 4.03.-29.70
-036.59(]1.9
) B 3.3
-682 50
NPB
777 77 7 7 7
sQT Tt
CINM
A Vi3y Vid AN VI vv17 L",—I'\.-‘ VIOV VIR 15z Vios V2i Canzae
Mum Pu = Carga axial altima (t )

Momento tiltimo en la

Mu, .
Pu
Muay Mug,

Fig 2.57.- Momentos flexionantes y cargas axialés tltimos de las columnas (ambos extremos) de los
cjes 1 y-, caso B

4——«‘L§-—I~|etr|co
ity
. Mug,
direccion menor ( t - m)
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dirceccion menor (t - m)

Nivel ) ©, ) )
le 44444444444 s . - .
232,70 |[17.82. 32.21 -30.16 ||25.02. 23.78
S14.45,-26.52 19.75. -4.85 l
NIG -o-oemeeeenn ]
-93.a8 |[1033. 1952 -86.90 32, 15.18
-11.00. -20.61 15.86. -3.08
N3 T145.45)[11.70. 21.75 -134.43 |[17.71. 17.16
-11.42.-21.33 17.08. -2.82
e
Ni2 S197.7sH11.04. 20.72 -190.87 |[17.28. 16.92
-11.04, -20.72 17.31.-2.16
NIL romrreneees 351.01)[10.35. 19.78 -240.92 }fs.11. -16.44
-9.82. -18.68 4.97.-32.93
N10 T237.47][8.07.-8.79 291452 [[s.93.-18.85
-8.99, -41.67 5.46.-37.74
N9 2279.96|[-8.a8. -0.47 -342.17][4.90. -18.43
-8.03. - 5.26. -30.85
NE  comeennean 8.03.-40.16 6. =30
322.73][-8.20. -9.85 -393.28|[3.75.-18.51
N7 ieiiiacnnn -7.56, -39.85 5.19, -36.98
36701 }f-743. 091 -a44.81)[+33.-17.81
N6 . -6.08. -36.98 4.83.-33.74
312.73]|[-7.81. 975 -d07.164|[+.14.-17.01
NS . . -6.25, -38.95 3.92. -36.07
-558.397][-12.50. 38.21 -572.10}[-9.40. 38.35
N4 11.75,-37.37 8.73.-37.51 Desde este nivel y hasta
—612.867[-12.08. 38.03 -626.32 ||-9.38. 38 16 abajo. rige la condicién
11.71. -38.19 9.31.-38.32 en la cual el marco se
N3 .l disefia para resistir una
~668.478 |[-10.63. 38.62 -681.41][-0.14. 38.75 fucrza cortante
N2 i, 12.17. -39.92 9.95.-39.53 horizontal del 25 % de
-724.670)}-9.61. 3530 -736.70|]-7.69. 3532 la que le corresponderia
14.55, -45.53 12.56. -45.70 si trabajara aislado del
Nl ... resto de la estructura
~783.790][-3.99. 22.76 -794 28 |[-2.78. 22 80
NPB 19.23.-60.37 18.34. 54,28
77 77 77 77
SOT et
(o4 1, R
Cov10 viasy vao  CFWSC yyn ovso LS_)"‘ Y g vsy | SeRen VAR v VS c3ey3
Pu Mung . Mitm : Pu = Carga axial uftima (1)
Mup = Momento Oltimo en la
Mune Mum “*  direccién mayor ( t-m )
Mu,, ** Momento Gitimo en la

Fig 2.58.- Momentos flexionantes y cargas axiales Gltimos de columnas (ambos extremos) de los ejes
2yv3. caso B
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=

20,17, -13.23
13.59, -8.78
15.37.-9.64
g e
Niz 15.22,-9.19 |
L 14.72.-8.47
N10 o 15.03. -9.34
No  “rrrrrrrers 13.87. -8.43
N8
13.52,-8.40
N7
13.27,-7.61
No
3,95, -19.77
NS
3.45, -18.18
N2
2.99, -16.99
N3 L
2.63,-16.38
N2
1.81.-15.28
NIl
1.76,-9.12
NPB
777 7 7 T 77
soT T
[od 1, B L 3
Cavid Vaty via C49y19 V40 yV17 (.»l:?vll vasyvin | CSYER Viey var Ca0y26
N v Vum = Cortante Gltimo en la
U e Vit [ dircecion mayor (1)
Vilg, = Contante ultimo en fa
. direccion menor ( U)

Fig 2.59.- Fuerzas cortantes ultimas de columnas de los gjes 1 y 4, caso B
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Nivel @ ) <) © O
NI1s __ . .. .. ... ¢ : .
-10.41.-18.95 134 .33, -3 31
NId -omeoomeees
-6.88,-12.94 10.06, -1.81
LI 616, -24.59 T1.22.-1.77
oy e
Ni2 -12.70. -10.60 3.35.-21.97
N11 1 T539-24.27 3.25.-21.76
N10 Z6.03..27.32 3.52.-2470
N9 "ttt -5.33,-25.71 3.30.-23.53
N8 cecreeerennns
-5.08,-25.28 3.21,-23.38
N7 el
-4.36.-23.47 2.90.-21.97
N6 .
-4.53. 2330 292 .22 0%
NS L.
782 -33.38 5.83.-2337
Desde este nivel y hasta
N4 T = abajo, rige la condicion
3.20, .24 ¢ 6.03.-24.07 en la cual el marco se
N3 . disecfia para resistir una
4.58,-25.17 6.16,-25.2% fuerza cortante
N2 horizontal del 25 % de
"""""""" 1a que le corr deria
7.78,-26.07 6. 54, -20.17 - " N P
¢ si trabajara aislado del
NI Ll resto de la estructura
5.34,-19.11 4.86.-19.16
NPB
77 7 7 77 7
SOT U e
(o3 1,%

O SSavSe Csovol Ol Cioviz
cavto VA4S v Va9 b Vaioy VA0 . Lo Codroe ViR v Va2 h
A A . Va7 VSl
. ¢ Cortante tltimo en la
] [ Vus . Vi, i 16n mayor. (t )
) €O jrmmw Cortante ultimo en la

direecion menor ()

Fig 2.60.- Fuerzas cortantes Ultimas de colunmas de los ¢jes 2 v 3, caso B
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Nivel @ @ @ @ @

NIS . p : H
it o Isqsl
: 10 2E#4
N1 42.25
10
NI13 42.28
N]ﬁ """""" 10
- 4225
10
NEV T 1225
________ 10
NiO o0
10
N 49.00
NE cevoerrennnn 10
3900
N7 10
49.00
Ne 10 3E#4
56.25
NS . 10
56.28
Nt 10
56,25
N3 . 10
64.00
N2 .. 10
o4.00
N1 - 10
©3.00
77
V43 Via G VI V17 Ca7vat Visuvig | CHE Va6 v VI Cam26

As = Arca de acere (em?)

Ax
@ = scparacion de estribos en
@ - + zona de confinamimto
(extremos}) (cm)
Fig 2.61.- Arcas de acero longitudinal. v separacion de estribos en los extremos (zona de
confinamiento) de las columnas de los gjes 1 y 4. caso B
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Nive <) ©) ©, & &
NI1s .. ....... 7 + -
93.88 68.61
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a9.64 4228 “
10 10
N13 42.25 3228
___________ 10 10
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N9 39.00 39.00
NE  eneeeeains 10 10
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N7 R 10 10
49.00 49.00
N6 . 10 10
56.25 56.25
NS 10 3E#4 10
56.25 56.25
N3 e, 10 10
56.25 56.25
N3 e 10 10
63.00 ©4.00
N2 e 10 10
64.00 64.00
T 10 10 v
98.31 98.31 . .
£n cste nivel rige la
condicion cn la cual el
NPB 1o 10 marco sc disciia para
resistir una fuerza
7 77 7 contante horizontal del
____________ 25 % de la que e
SOT corresponderia si
trabajara aislado del
CIM e resto de la estructura

v CS54vS0
covio VS v VA B

],\s
@

V46 v V50

4———-—{Sinlélricn J

CSMN G Vag . VS2 CIONI2

[N
. Va7 v VSl

M Ax7* Area de acero ( cm’ )

& = separacion de estribos en
zona de continamiento
{extremos) ( cm )

Fig 2.62.- Areas dec acero longitudinal. y separacion de estribos en los extremos (zona de
confinamiento) de las columnas de los ¢jes 2 ¥ 3, caso B
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Nivel
Nis ...
-109.257
NI4 -----o-oeoes
-298.384
Ni3 "0ttt
-154.828
Ni2 "~ rrrrrtte
-610.745
NIip  rormrerees
-617.232
Nio "~"T e
-753.401
@ rroroeees
N -890.152
N8

)

ﬁ88.453. -74.159
105.449

0

154.845, -101.925
-73.234

150.492, -130.769
-72.919

147.634, -154.942
-63.668

-277.741, -175.983
-908.299

-548.479, -194.630
-1251.590

~892.480, -209.775
-1653.521

-1288.012, 226.596
-2096.476

N7
_t161.050 |[-1730.491, 251.424
Né -2582.132
“2183.831, 220.995
NS L. -3057.350
~2690.264, 233.134
~1443.049 3
N4 ... -3595.088
-1583.318 ||-3237.236, 239236
N3 .. -4166.500
~3777.228, -254.430
-1726. 254,
N2 .. AI_ . f‘_'_s_  {|-4698.442
- -4374.187, 248.998
N1 .. 1870274 . ||=5319.890
_2026.914 ||~1956-279, 266.958
NPB
— 6056.332 I
i " I 77
sOoT Tt
ciM et
C2via ca7y21 Casy23  voy20

Valy Vid

Mus |, Vu
Pu
Mul

Va0y Vi7

Vioy VIR

Viey Va1

Pu = Carga axial altima (t)
MuS = Momento dltimo
superior ( t-m )

Mul = Momento tiftimo inferio
(t-m)

V, = Cortante Gltimo ( t )

Fig 2.63.- MomentosFlexionantes, fuerzas cortantes y cargas axiales ultimos de los muros de los
gies I y4, caso B
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M Pu = Carga axial altima ( t )

Mus Momento nltimo
Mus . Vu — . . superior ( t-m )
Pu [ - s Mul = N ultimo inferior
Mul e (t-m)

V, = Cortante ultimo (t )

Fig 2.64. - Momentos flexionantes, fuerzas cortantes y cargas axiales dltimos de los muros de los
ejes Ay E, caso B.
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2.3.10.3 Diseiio manual de vigas tipo, sin uso de computadora: caso A

En esta scccidén se comparan los disefios determinados por medio del programa ETABS y cl
postprocesador CONKER, con los resultados que se obtendrian si los disefios se realizaran sin ayuda
de la computadora; se podra demostrar la bondad de los resultados que ofrcce el programa de
computo utilizado cn este trabajo. Las vigas a diseiiar s¢ pueden identificar en la fig 2.9.

Viga Bl del nivel 1, eje 1.

Datos: 10 cm IE

Mu" =186.75 t-m
Mu” = 154.02 t-m
Vu=5357t h=110cm
b= 50 cm
h=110cm
d=105cm

f’. =250 kg/em?®
f, = 4200 kg/cm®

Constantes :

f*.= 0.8 f'. = 0.8(250) = 200 kg/cm®
f .= 0.85 . = 0.85(200) = 170 kg/ cm”
& 4800 170 4800

0.
_fe - = 0.01905
Pb = F, ¥, +6000 4200 4200+ 6000

0.7./f%
Pma x= 0.75pp = 0.01429; Pmin ="
y

A ma x= Pma bd = 0.01429(50)(105) = 7502 cm?; Ag min = Pminbd = 0.0022(50)(105) = 11.55cm?

fy 4200 nm
9Qma x= Pma x—ch: 0.01429 170 = 0.35294

= 0.0022

Cdlculo del momento resistente mdximo si séla tuviera refiserzo a tension para Mu_ :

Mp =Frbd?fiqms {1— 0.5q ;s o = 0.9(50)(105)2(170)(0.35294)(1 — 0.5(0.35294)) =

Mp =24514 tm ) 186.75 t m => Puede disefi arse comosimplemente armada

I s
A _ bdf‘,srl MU | 50(105)(170))] e 2(18675x10%) |
snee T fy [ Frbd2fZ J 4200 0.9(50)(105)2(170) J
Agnee. =5388cm?; Ag i <5388 cm? < Agma x - Bien
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Se proponen 7 vars. # 10 = 55.44 cm? , tal que:

A, =55.44 P s =
em 9% bd £z ~ 50(105) 170
Se calculara el momento resistente (tomando cl area de acero propuesta) que soportara la viga
considerandola simplemente armada:

Mg~ = 0.9(50)(105)2(170)(0.26089)(1— 0.5(0.26089)) = 191.34 t m ) 186.75 t m —> Cumple

ra Mu® :

Cdlculo del momento resistente mdximo si_sélo tuviera refierzo a tensién

[ s '

A _ bdfglr‘_ | 2Mu 1_ 501090709, |, _ 2(154.02x10%) — 4320 cm?
smee- =, | Fr bdzfg_, 4200 '_ 0.9(50)(105)2(170)J )

R 45.63 4200

Se propone: 9 vars. # 8 =45.63 cm” = q = mm—

Se calculara ¢l momento resistente (tomando el arca dec acero propuesta) que soportara la viga
considerandola simplemente armada:

=021473

MRg™* = 09(50)(105)2(170)(0.14315)(1 - 0.5(0.14315)) = 16166 t m ) 154.02 tm — Cumple

Cdlculo del Mr” por comparibilidad v equilibrio

Sec determina la resistencia a flexion de la scecion como doblemente armada, usando NTC-C.

£c= 0.003 -
o— T < nnnn] Cs
A,=55.44cm? e l f's Cc
a=08c
A.=15.63 cm? £
I > T
Para una ¢ (profundidad del e¢je ncutro) dada,
C.=f"cab=170(0.8¢c)(50) = 6800c
€5 0.003 0.003(c — 5) Eg 0.003 0.003(105 - ¢)
S E T = Egg = —_—= = Egg=—T"
c—d’ c c d-c c <

C,=A, 7, ; T = A, fy, suponicndo quc cl acero a tension fluye.
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Capitulo 2

Por equilibrio de fuerzas normales, T=C. + C,
0.003(c—5
45.63(4200) = 6800c + 55.4{-————22)2x106

Al desarrollar, se obtiene: 6800c? + 140994¢ — 1663200 = 0, tal que la raiz menor viene a ser:

¢ = 8.40 cm, y entonces:
0.003(8.40— 5
ey = —2(3—56_) =0.00121 <g, = 00021 = f; = 0.00121(2x10%) = 2420 kg / cm?

no fluye el acero a compresion

_ 0.003(105—18.40)

€g 340 = 00345 > e, = 00021 = f5 = f, fluye el acero a tensién

Finalmente, el momento resistente resulta igual a:

M} =C100+ CC(IOS - 3) = 55.44(2420)100 + 6800(8.40)(]05—

2

0.8(8.40

————-( ))= 19222 t-m
2

Mfi =0.9(192.22)=172.99tm > 154.02t-m .. Bien

Cdlculo del Mr~ por compatibilidad y equilibrio

Sec determina la resistencia a flexidn de la scccidén como doblemente armada, usando NTC-C.

P o - 4 > T
A=55.44cm? ¢ e f,
a - ¥-g..EN
=45.63 2
a em e ¢ a '[ T:I——— Ce
o 5 =
Z . 1 Co

Para una ¢ dada,
C.=f"cab=170(0.8¢c){(50) = 6800c

e1 0.003 , _ 0.003(c—5) £ 0.003 0.003(105—¢c)
= =gy =} — = =D Eg =
c-—-d’ c c d-c c c

C.=A,f,; T=A, fy, suponicndo que cl acero a tension fluye.

Por equilibrio de las fucrzas normales, T = C. + C,
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0.003(c—5
55.44(4200) = 6800c + 45.63(—f:c——)~]2x1 0¢

Al desarrollar se obtiene: 6800c2 + 40932c — 1368900 = 0, tal que 1a rai z menor resulta:
c = 11.49 cm, y entonces:

, _ 0.003(11.49 —5)

s 1149 = 00017 <€, = 00021 => {3 =0.0017(2x105) = 3400 kg/cm?

No fluye el acero a compresion

0.003(105-114
= —(-—9)— = 0024 > g, = 0.0021 = fg = fy fluye el acero a tension

E
s 1149
Por tanto, el momento resistente negativo resulta igual a:

0.8(11.49)
2

a

My, =Cg100+ CC(IOS - -5) = 45.63(3400)100 + 6800(1 1.49)(105 - ] =23359t-m

MR =0.9(233.59) =210.23tm > 186.75¢-m .. Bien

Diserio por confinarmiento del reficerzo transversal (extremos):

Esta parte se reficre al capitulo 5 de las NTC-C (Marcos ductiles) v en especifico a la scecién 5.2.3:
Refuerzo transversal para confinamicnto. La zona dc confinamicnto ¢s la parte de los extremos, con
una distancia igual a dos peraltes, a partir del paiio del apoyo.

La longitud de estos extremos scra de 2(110) = 220 cm sc debe cumplir que:

* Primer estribo a no mas de § cm, con respecto al paiio del apoyo

Scparacion maxma de estribos = s§<0.25d =0.25(105) =26.25 cm

s < 8 x (diamctro de Ia varilla mas delgada de refucrzo (#8)) = 8(2.54)=20.32 cm

s < 24 x (diamectro del cstribo (#3)) = 24 (0.95)= 22.86 cm

s<30cm

Rige @ 20.32 cm = @ 20 cm .. Colocar ¢n los extremos de longitud 220 em: E #3 @ 20 em

Diseno por cortante (zona intermedia)

El disciio por cortantc se realiza siguicndo las espcecificaciones que seiialan las Normas Técnicas
Complementarias para Disciio y Construccion de Estructuras de Concreto, NTC-C.

Resistencia al cortante del concreto, Ver , segin la seccion 2.1.5. de las NTC-C.

_ 5544
P = 50(105)

VR = 0.5Fg bdy/fs = 0.5(0.8)(50)(105)/200 = 29,698 kg

= 0.011> 001, porlotanto:

Como la dimensidn transversal h=110 cm es mayor que 70 em, cl valor de V, sc debe reducir en un
30 por ciento, tal que:
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Ver = 29698 (0.70) = 20,789 kg

La separacidon de cstribos se determina con la ec 2.21 de las NTC-C, considerando el valor de Vcg
antes calculado. Para la zona intermedia de la viga, fucra de los extremos, se utiliza cl Vya Y4 de L,
valor que se lee de los listados respectivos del ETABS, o sea Vu = 48,368 kg.

Con estribos dcl # 3, 4 ramas, la scparacién necesaria resulta de:

FrAfyd  0.38(4x0.71)(4200)(105)

= = = 3633 35 cm.
S= Na = Ver 48368 — 20789 cm =@ 35 cm

Al revisar otros requisitos, segin NTC-C se ticne que:
- .
V,= 48368 kg < I.SFRbd\/fc = 1.5(0.8)(50)(105)/200 = 89,095 kg .. Bien
La separacién maxima debera ser de 0.5d = 0.5(105) =21 cm = @ 20 cm =E # 3 @ 20 cm

Separacion de varillas segin NTC-C :

La separacidon entre varillas de refucrzo longitudinal debera ser mayor o igual al diamctro dc la
varilla de refuerzo mas grande; en cste caso ¢ #8: s > 2.54 cm & mayor o igual a 1.5 TMA (Tamaiio
Maiximo de agregado): 1.5 (3/4°°) = 2.86 cm. Estos, rige 2.54 cm. La scparacidn entre lechos debera
ser mayor o igual a los 2 cm.

Finalmente, la viga se arma de la siguicnte manera :

55 65 6.5 65 65 6565 S55cm

£ As = $5.44cm’
7 vars. # 10®

7.5cm

110 cm

As -~ 45.63 cm?
Ovars#8 o

6 cm .. R AT RO N o e 2
7.5 cm : R DO o

55 635 65 €5 63 65 65 55cm

107



Colocacién de estribos a lo largo de la viga:

I\I

EN3@20cm E#3@20cm EN3@20cm

s

X[ poe-
)....-.-

j\/ 220 cm 370 cm 220 cm A |

810 cm

Procedicndo de forma similar, posteriormente se presentan los armados de las siguicntes vigas:

viga Bl del nivel 7, eje 1

55 6.5 65 6.5 65 6.5 65 5.5cm

As = 5037 om?
6vars. #8 ®
7 vars #6 O

E #3
110 em

As =~ 30.32 cm’®
6vars #8 @

e e . e o ¢

7.5 cm I

5.5 6.5 6.5 i3 6.3 63 s55cm
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Colocacion de estribos a lo largo dcel claro:

E#3@15cm EN#3@20cm E#3@ 15cm

Xeoloaopans

/\, 220 cm 370 cm 220 cm /\,

810 cm
Viga B2 del nivel 1, eje I.
$5 6.5 6.5 6565 635 6.5 5.5cm

o ASs = 55.44 cm?
7 vars. # 10®

110 cm

As = 45.63 cm?
9vars# 8 o

6 cm
7.5cm
5.5 6.5 65 65 6565 65 S5S5cm
Colocacion de estribos a lo largo del claro:

. e A\ —
/\/ E#3i@20cm °* E#3.@ 20 cm :Ew:\@:om
. I
. .
[ [ ]
a n
1 ] .
l\l 220 ecm 370 cm 220cm ___ ¥ A !

810 cm
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Viga B2 del nivel 7, eje 1.

5.5 6.5 65 6.5 65 6.5 6.3 5.5cm

6cm
7.5 cm

55 65 6535

Colocacién de estribos a lo largo de la viga:

%

E#3@ 15 cm

E#3@20cm

13 6.5 6.3 55cm

E#3@15cm

110 cm

As = 46.89 cm?
4 vars. #6 O
7 vars. #8 ®

As = 40.56 cm®
8vars#8 @

A 1 220cm

)

370 cm

220 cm

810 cm
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Viga B29 del nivel 1, eje A.

55 8 7.5 g8 73 8 SS5Scm

As=64.62 cm?
fF6vars.#10 O

6 vars. # 6 P
#a
E 100 cm
As= 53.38 cm?
. et 7 vars. # 10 ©
cm B
7.5cm % ....................................
535 8 15.5 15.8 8 55 cm

Colocacion de estribos a lo largo de 1a viga:

I\I

EN¥4@I15cm ENHA@23cm EN4@15cm

/\/ 200 cm 90 cm 200 cm j\f

490 cm




Viga B29 del nivel 7, eje A.

5.5 65 65 65 65 65 65 55cm

6 cm
7.5cm

E#3 100 cm

35 65 63 65 65 65 635 35cm

Colocacién de estribos a lo largo de la viga:

A . .
L] L]
E#3@15cm . E#3@ 18cm | E#3 @ 1S cm
x s
L] [
. .
. »
— T T
/\, 200 cm 90 cm

"

As = 53.55 cm?
l10vars. #8 @
lvar.#6 ©

As = 3575 cm?®
Svars#8 @
4vars# 60O

200em  ___ | A

490 cm
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Viga B+1 del nivel 7, eje C.

5.5 65 6.5 6565635 65 3$5cm

745 cm i‘;: B

>e—re—;
55 65 6.5

: : : :
13 6.5 6.5 S5Scm

Colocacion de estribos a lo largo de Ia viga:

J\l

100 cm

As = 53.55 cm?
11 vars. #8 @
3vars. #6 ©

As =35.75 cm®
6vars#8 @

-

1l A1 200cm

. a
E#3@ 14 cm : E¥3@ l4cm : E#3@idcem

. L]

] [ ]

L [ ]

[ .

¥ L]
90 cm 200 cm
490 cm




Viga B41 del nivel 1, eje C.

535 B8 7.5 8 75 8 SS5cm

As= 73.50 cm?
T 8 vars. # 10 o
2 vars. # 8 S

E #3 100 cm

As= 33.04 cm?
3 vars. # o

6 cm

7S5em I : A JER OO v 4 vars. # 8

ss 8 155 155 8 5.5 cm
Colocacién de estribos:

EH4@20cm E#3@23cm EH 4@ 20cm

e

200 cm 90 cm 200 cm A |

< >

490 cm

La tabla 2.22 presenta un resumen de la comparaciéon de los disciios dcterminados

manualmente (sin uso de computadora) ¥ los que gencran los programas ETABS v CONKER.
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Tabla

2.22.- Comparacion de resultados de disefios de vigas sin uso de computadora y los obtenidos
con el ETABS y CONKER

Caracteristicas Elcmentos Elementos Area de acero Arca de acero Aren de acero
mecinlcas segin mecanicos segun 3 segin 11 4 .
Viga® £ =250 kg/cm? ETABS CONKER calculada a mano CONKER a varillas de tamafios
f,~ 4200 kg/cm® segun comerciales
NTC-93
M. AL AL A A AT AL
(om) L gemb | (omb [ (em?) (em?) gemd | (emd |
Eje t nivel 7 30.42 30.37
B1 b=350cm h=110cm 106 169 28.55 48.11 28.12 16.78 (6var. # | (6 var. 4 8)
d=~105cm 8) (7 var. #6)
Eje 1 nivel 7 40.56 36.85
B2 b-3S0cm h=110cm | 141.21 | 162.88 141 163 39.19 46.02 3835 44.82 (Bvar. # |(avar. d6)
d =105 cn 2) (Fvar. #8
Eje ¥ nivel ] 45.63 55.44
-B1 b=3%0cm h—110cm | 154.02 | 186.75 154 187 43.20 53.88 42,18 s52.18 @var.# | (Fvar #
d=105cm 8) 10)
Eje 1 nivel 1 45.63 55.a
B2 b-50cm h=1l0cm | 15424 | 180.26 154 180 43.27 171 42.21 50.15 (9 var. # (7 var. #
d=105cm 8) 10)
Eje Anivel 7 36.75 53.55
B29 | b-30cm h=100cm | 11869 | 164.31 119 164 36.52 53.08 3578 5121 (Svar. # | (10 var. #
d=95cm 8) 8)
(Avar.# |1 var. 2 6)
6)
Eje C nivel 7 30.42 6332
B4t |b-S0cm h-100cm | 97.51 188.85 98 189 29.40 62.87 28.89 6o.11 Gvar.# | (11 var #
d=95cm 8) 8)
(3 var. # 6)
Eje A nivel 1 5544 64.62
B29 [ b=50cm h=100cm | 16508 | 19157 165 192 53.38 64 51.48 61.12 Fvar # | (6var @
d~95cm 10) 10)
(6 var. 4 6)
Eje Cnivel 1 33.04 73.50
B3t | b=50cm h=100cm | 137.72 | 21534 138 218 43.21 7219 42.03 70.23 Gvar# | (Bvar. #
d=95cm 10) 10)
@var.# | (2var #8)
8
* ver ubicacion en la fig 2.9 e < 3y t-10cm
h o
-
....... .




2.3.10.4 Diseiio manual de columnas tipo: caso A

Al igual que en vigas, se realiza manualmente el disefio de algunas columnas tipo. La

ubicacién de las columnas a disefiar se encuentra en la fig 2.7.

Columna 7 nivel 1, eje 1

’l Ym
Datos:
Mum = 94.07 t-m
Muw = 247.66 t-m
Vi = 11060t 110 cm X
Ven=11.651¢ 1025 cm
P,= 1471611t

3 7.5 em

Constanres_: 110 em

£, =250 kg/em?

f, = 4200 kg/cm?

f*, =0.8 f ', = 0.8(250) = 200 kg/cm?

f . =0.85f*, =0.85(200) = 170 kg/cm®
d/b=102.5/110=0.93

Se utilizaran los diagramas de interaccion publicados por ¢l Instituto de Ingenieria, UNAM (ref 16)
Para ello es necesario calcular los siguientes valores:

Ko —Pu_ _ 1471610 — 10220
T EFrbihfz  0.7(110)(110X(170)
R o= Muy 247.66x10° — o15064
Y 7 Fgbh2fz  070110)(11002(170)
™M 94.07x10°
Ry = we 4.07x1 =0.0594
FrbZhfz 07(110}%(110)(170)
R
—% _ 038
Ry
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De grdficas, se obtiene:

d
e Para 5= 0.90
Rx

— R—y:o.s con fy, =4200 kg/cm? : q=0.35
_gbhfg 035110)(110)(170) _ 2
Ag = fy = 2200 =17142 cm
R
- E;—‘—:O con fy = 4200 kg/cm2 :q=0.30
hfs .
.= qbhfg _ 0.30(110)(110)(170) _ 146.93 cm?
£y 4200

R
Interpolando, para Rx = 0.38 se obtiene A = 156.73 cm? => q = 032
. Yy

. %=o.95

— i: =05 con f, = 4200 kg/cmz 1 q=0.35
— i_:=0 con fy = 4200 kg/em? : q=030
A= qbfl;fc' _ 0301 12)2((1330)(170) =146.93 cm?

R
Interpolando, para Rx = 0.2628 se obtiene A = 156.73 cm? = q =032
Yy

Interpolando, finalmente, para % =0925= A =156.73 cm?

Verificacién por medio de formula de Bresler :

En las Normas Técnicas Complementarias para Disciio y Construccion de Estructuras de Concrcto

NTC-C seccidn 2.1.3 inciso b, sc define la formula de Bresler, a saber:

1
P, =
" yPRx—I—%)Ry_%’Ro




Pr = Carga normal resistente de disciio, aplicada con las excentricidades ex y ¢y
Pro = Carga axial resistente de discfio, suponiendo e =c¢y = 0
Pz« = Carga normal resistente de disciio, aplicada con una excentricidad ex en un plano de simctria

Pry = Carga normal resistente de disefio, aplicada con una excentricidad ¢, cn cl otro plano de
simetria

Entonces: Pro = Fr(Asfy + Acf'’) = 0.7[(156.73)(4200) +(110)2(170)] = 1.900,686.20 kg

My 94.07x10° e 639
Por otra parte, e = P, = a7i610 — 6.39, de donde h=T110— 0.058

En la grifica de interaccion (fig 10 dc la ref 16) para d/h = 0.9 y f, = 4200 kg/cm”, sc lce el valor de
Ky ; se entra con una q = 0.32 y una rclacion e/h = 0.058, resultando Ky = 1.27 =

Prx = Kx Fg bhf ""c = (1.27)(0.7) (110)(110) (170) = 1,828,673.00 kg

En la grafica de intcraccion (fig 9 de la ref 16) para d/h = 0.95 y f, = 4200 kg/cm?, sc Iee cl valor de
K, , s¢ entra con una q = 0.32 v una rclacion e¢/h = 0.058, rcsultando K, = 1.20 =

Prx = Ky Fr bhf *"; = (1.20)(0.7) (110)(110) (170) = 1,768,197.00 kg

Al interpolar para d/h = 0.93 = Py, = 1,756,678.00 kg

Myy 247.66x10° e 1683

= = =168 = - = 0.1529
Por otra parte, ey P, 13471610 16.83, de donde h 110 0.15299

En la grafica de interaccion (fig 10 dc la ref 16) para d/h = 0.9 y f, = 4200 kg/cm?, sc lce ¢l valor dc
K, ; sc entra con una q = 0.32 y una rclacion ¢/h = 0.15, resultando Ky, = 1.00 =

Pgry = K, Fr bhf *"c = (1.00)(0.7) (110)(110) (170) = 1,439,900.00 kg

En la grafica de interaccion (fig 9 de la ref 16) para d/h = 0.95 y f, = 4200 kg/cm?, sc lce ¢l valor de
K, , sec entra con una q = 0.32 y una relacion o/h = 0.15, resultando Ky = 1,15 =

Pry = K, Fr bhf . = (1.15)(0.7) (110)(110) (170) = 1,655,885.00 kg

Al interpolar para d/h = 0.93 = Py, = 1,569,491.00 kg

Por lo tanto, al sustituir cn {a féormula de Bresler,

1
P

R =7 i 1
A768197 + 4569491 + /]900686

= 1,478,041 kg =~ 1,471,610 kg —> bien
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Verificacidn del refierzo longirtudinal_para Marcos Ductiles :

Segun cl cap 5 de Marcos Dactiles de las NTC-C (seccion 5.3.3). La cuantia de refuerzo
longitudinal, p, no serd menor que 0.01, ni mayor que 0.0+4, a saber:

Aimin € Ay € Alnix
0.0lbh < A, < 0.04 bh
0.01(110)*< A, < 0.04 (110)*
121 < A, < 484 cm®

Por lo tanto, rige la condicién de acero calculada: A, = 156.73 cm?, para lo que se propone:
20 vars. # 10 => A, = 158.35 cm?

Verificacion de la condicion de columna fuerte-viga débil

El cap 5 de la NTC-C (scccion 5.3.2) indica que: las resistencias a flexion de las columnas en un
nudo deben satisfacer la condicion siguiente:

EM. =215 M,

donde:
£ M. cs la suma dc los elecmentos resistentes de disefio de las columnas que llegan a cse nudo,

referidas al centro del nudo.
T M; es la suma dc los momentos resistentes de diseiio de las vigas que llegan a ese nudo, rceferidos

al centro de éste.

Para este trabajo, el programa CONKER revisod csta condicion ¥y encontré que ¢l arca de acero
minima a flexién cs de 153.16 cm?, valor priacticamente igual a los 158.35 cm®  del refucrzo
propuesto. Por lo tanto, sc manticne ¢! namero de varillas supucsto.

Refuerzo transversal -

s De¢ acucrdo a la scccidén 4.2.3 de las NTC-C; los requisitos para el refucrzo transversal para
restringir a las barras longitudinales contra el pandco, son las siguicntes:

1. Scparacidon no mayor a: 48 veees ¢l diamctro dcl cstribo; considerando E # 4 sc ticne: 4(1.27) =

60.96 cm.
2. Scparaciéon no mayor a:h/2 = 110/2 =55 cm
3. Scparacion no mayora :
850(3.18)

850d .. . . . . =
——b—, donde dy, es el diametro de la varilla longitudinal ma s pegefi a=> T_—-—_—o—g—

Vi

. Rige separacion no mayor @ 41 .70 cm = (@ 40 ¢cm

= 41.70cm
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e En la misma secciéon de las NTC-C sc especifica que la separacién mdxima de estribos se

reducird a la mitad de la antes indicada, para los extremos de la columna, con una longitud no
menor que:

1. La dimensién transversal maxima de la columna, en cste caso 110 cm

2. Un sexto de su altura libre, en cste caso 500/6 = 83.3 cm
3. Nique 60 cm.

Para la columna de este caso la longitud que rige ¢s de 110 em .
* Revision por cortante.

En la scccion 2.1.5, inciso a, de las NTC-C, sc recomicnda que en micmbros a flexocompresion cn
los que P, :

Py, = 1,471,610 kg ( o.7f;Ag +2000A ¢ = 0.7(200)(110) 2 + 2000{156.73) = 2,00,7460

la fuerza cortantc quc toma ¢l concreto, Ver , se obtendra mutltiplicando los valores dados por las ecs

2.17 0 2.18 por (1 + 0.007(P./ A)). para valuar p sc usara ¢l arca de las varillas de la capa mas
proxima a la cara de tensidn o a la de compresion minima. es decir:

-M—OOOS 0.01 tiliza 1 2.17:
p—110(95)— X < 0. => seutilizalaec2.17:

,——1. P
Ver = Frbd{0.2 + 30p)+/fS| 1+ 0.007 X“—) =
B

1471610
Ver = 08(110)(95)(0.2 + 30(0.008))/200] 1 + 0.007—“—0—2—) = 96,307 kg

Este valor debera reducirse en un 30 por ciento, porque la dimiension transversal h igual a 110 em, es
mayor que 70 cm, a saber:

Ve = 96,307 kg (0.70) = 67,415 kg.

Decspués de conocer ¢l valor de Ver , se procede a aplicar la ec 2.21 de las NTC-C para conocer la
scparacion entre cstribos; si sc consideran 3E # 4 (scis ramas):

S - FrA,fyd _ 08(6)(1.27)(4200)(95)

Vo —Vor 110600 — 67415 =94 cm= 3E #4 @94cm .. rigc la scparacion @
40cm, obtcnidos antriormente por pandeo.

Refuerzo transversal _por Marcos Diictiles (confinamiento) :

A partir de la scccidn 5.3.4 de las NTC-C, sc exige que sc confine adecuadamente el nicleco de
concreto en los extremos de las columnas (longitud de 110 cm); para cllo, s¢ debe cumplir quec Ia
suma dc las arcas dec estribos y grapas, A,, en cada dircccion de 1a columna no sea menor que:
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A £ £’
g c . c
0. -1 .
3{ N ]f she, ni que012f she

donde:

A. = Area transversal del nacleo, hasta la orilla exterior del refucrzo transversal
Ay = Area transversal de Ia columna

f, = Esfuerzo dc fluencia del refucrzo transversal
he = Dimensién del nicleco, normal al refuerzo de area A,
s = Separaciédn del refuerzo transversal

Ademas, la scparaciéon del refucrzo transversal no debe exceder de la cuarta parte de la menor
dimensién transversal del elemento (para la columna de interés, 110/4 = 27.5 ecm), ni de 10 cm.

Si se consideran 3E # 4, con una scparaciéon @ 10 em:

A, = (6 ramas) (1.27 cm?) =7.62 cm?

(1102 250

\ 250
0. -1 10(95) = 577 cm? 0.12—=
3L952 J4200 o93) em.

4200

10(95) = 6.78 cm?

Por lo tanto, se cumplc con la condicién de disciio anterior, ya que A, es mavor que 5.77 em® y 6.78
cm? .

Finalmente, al armar y detallar la columna, se cuidaria que la scparacién libre entre las barras
restringidas y las no restringidas (separacion entre ramas de estribos) sea menor o igual a 15cm y
que la separacion cntre barras restringidas sea menor o igual a los 45 em.

Ast, la columna se arma_de la siguiente forma:

110 cm

A,=158.35 cm’

o N9
/7 20 varillas # 10

- c 110 cm
3E# 4
i

L4 ]
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Separacién de estribos en la altura:

I 110cm 3Edel #4 @ 10 cm

280 cm 3Edel #4 @ 40 cm

110cm 3Edel #4 @ 10cm

De acucrdo.al mismo criterio, se disefian las siguientes columnas:

Columna 5 nivel 8, eje 1

90 cm

""" 1 A, = 112,74 cm?

-} h)\
» 4 varillas # 10®
16 varillas # 8 ©

90 cm
3E#4

0

7 155 15 15 15 155 7 em
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Separacion de estribos en la altura:

-

I 90cm 3Edel #4@ 10cm

185cm 3Edel #4 @ 33 cm

I 90cm 3Edcl #4 @ 10 cm

+

Columna 2 nivel 1, efe 1

110 cm
T A, =135.54 cm®
RN 9
: 12 varillas # 10®
8 varillas #8 O
-y 110 cm
3SE#43
o o
< VN
' ~
s , —

9 18 18 20 18 18 9%cm
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Separacioén de estribos en la altura

I 110cm 3Edcl #4 @ 10 cm

280 cm 3E del #4 @ 33 cm

I 110cm 3E del #4 @ 10cm

Columna 5 nivel 4, eje 1

100 cm
11 A, =126.67 cm®
-

Q e 4 varillas # 12 @
S 16 varillas #8 ©
b - 100 cm

3E#43

o —
o ;

SN

<
‘g Lo

9.5 16 16 17 16 16 95 cm
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Separacion de estribos en la altura:

90 cm 3Edel #4@ 10cm

185 cm 3Edel #4 @ 33 cm

90 cm 3Edel #4@ 10cm

En la tabla 2.23 se muecstra un resumen de los resultados obtenidos

Tabla 2.23.- Comparacion de resultados de diseiio de columnas sin uso de computadora contra
resultados de ETABS y CONKER

Area de ncero

Areude ncero

Columna® Curacteristicas Elementos Mecinicos segan Area de acero
ETABS ¥ scgun Jongitudinad
calculudu 2 mano CONKER ajustada » varillas
de tamaios
£°c = 250 kg/cm® Pra Mun Mu,, segun NTC-93 comerciales
Ly = 4200 kg/co? () (t-ny) () (o) (eud) Lem®)
Cs Nivel 8 Eje 1 625.K1 23.30 81.81 Bi°* 109.47%% 112.74
90 x90 r=5cm (4 vars. # 10,
16 vars. #8 )
Cs Nivel 4 Eje 1 108472 | 37.01 106.21 100°* 11851+ 126.67
100x 100 r=7.5cm (4 vars. # 12,
16 vars. H8)
c2 Nivel 1 Eje 1 794.36 7434 282.93 121°% 12R.027°% 135.54
110x 110 r=7.5cm (12 vars. # tO,
8 vars. # 8 )
<7 Nivel 1 Eje 1 1471.61 | 94.07 2347.66 15673 153.16 15835
110 x 110 r=7.5cm (20 vars. # 10 )
® Ver ubicaci6n en la fig 2.7
** Rige la icién de acero por 1}

*** Rige la condicién de columna fuerte-viga débif ( Z My 2 £ Mp, )
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2.3.10.5 Diseiio manual de vigas tipo: caso B

Procedicndo de forma similar se determiné las cuantias de acero nec ias para alg
vigas tipo del caso B; los calculos al detalle ya no se mucstran, Los armados de éstos quedaron de la
forma siguiente:

Viga B6-B7 del nivel 9, ¢je A

35 6.5 5.5 5.5

10 vars. H B o
As,-50.70

65 cm

2E#3

As=39.33 cm?
..... g - 8 vars. #8. O

6 cm o o . :
S5cm H : : : R S W

{55 65 55 535 65 S3icm

35cm
Colocacion de estribos:
s *
N : : N
2EH3I G 1S cm . 2E#3@ 15cm, 2EH#3 @ 1Scm
L] 1]
p— - - e
L] a
2 .
— r T e
L, 130 cm 270 cm 130 cm /\/

530 cm
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Viga B53-B54 del nivel 10, eje B.

8vars. # 8 o
Scm As =40.56
6 cm em?

2E #3 65 cm
As=20.28 cm®
4 vars. #8. O
[ T « NITTIIITN o WS
5 cm i .................................... 4
HEXIN-E ) 1 7 635 5.35iem
35cm
Colocacién de estribos:
L3 L]
s . . s
2E#3 @ 15cm . 2E#3@20cm, 2ZE#3@15cm
. L l
— 2 0
L] *
L] | ]
i ' ’ |
/\, 130 cm 270 cm 130 cm /\,
530 cm

La tabla 2.24 precscnta un resumen de resultados
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Tabla 2.24.- Comparacion de resultados entre diseciio de vigas sin uso de computadora y los
obtenidos con el ETABS y CONKER.

Caracteristicas El EJ Area de acero Area de acero Area de acero
mecinlcos segin | mechnlcos segin long! lsegan | longitudinal sjustada
Vigas £ =250 Kgrem? ETABS CONKER calculuda a mano CONKER  varilias de tamufios
1, 4200 Kg/cm® segin comerclales
NTC.93
= X M X% § A A~ A~ A~ A
omy | @y Lo | oo | @iy o | oo | oemn | omn | oot |
Eje A nivel 9 30,56 50,70
B6-B? | b=33cm h~65cm | 7844 | 93387 78 96 39.33 49.16 10.08 4970 | (gvar.# | (10var
d =60 cm 8) # 8)
Eje B nivel 10 20.2% 30.56
BS3. | b=35cm h=65cm o 73.63 37 74 19.23 38.47 18.26 39.99 (Avars. | (8 var. #8)
B3 d=60cm # 8)
* ver ubicacion en la fig 2.10 T e 10em
h d

2.3.10.6 Diseiio manual de columnas tipo: caso B

Procediendo de forma similar, enscguida sc muestran los resultados de los armados a los que

se llegd para columnas tipo del cdificio caso B. Los detalles de los cdleculos no se mucstran, pero son

similares a lo que sec hizo para las columnas dcl caso A.

Columna 47 nivel 1, eje 1

80 cm

S

7.5 15

17.5

17.5

15

7.5 cm

80 cm

A, =67.80 cm”

10 varillas # 8
6 varillas # 6

3EH#H4

L 4
O
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Colocacién de estribos

I 85cm 3Edel #4 @ 10 cm

200 cm 3E del #4 @ 25cm

I 85cm3Edcl #4 @ 10cm

T «I—:%

Columna 6 nivel 1, ¢je 2

80 cm

T A, = 67.80 cm?

10 varillas # 8

6 varillas # 6

oe

80 cm
3E#3

L L

75 15 175 175 15 7.5 cm
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Colocacién de estribos

85cm 3Edcl #4 @ 10 cm

200 cm 3Edel #4 @ 25 cm

85 cm3Edel #4 @ 10cm

=

En la tabla 2.25 se mucstra un resumen de los resultados obtenidos:

Tabla 2.25.- Comparacion de¢ resultados de disefio de columnas sin uso de computadora contra
rcsultados de ETABS y CONKER

Columna* Curucteristicas Elementos Mecinicos segin Arca de acero Arvea de acero Ares de acero
ETABS 5 dl; 1 segin b
calcuiuda » muno CONKER ajustude a varillas
de tamanos
¢ = 250 kg/em?® Fu Muwm Nud segan NTC.93 comerclutes
Ty = 4200 kpsem® () (t-m) (e ( eni?) (em’) cm®
ca7 Nivel 1 Eje L 6K2.50 617 28.32 A 3 67.80
BO X8O r=5cm (10 vars. # 8,
Gvars. H6)
53 Nivel 1 Eje 2 635.63 12.03 3 6av* 6as" 67.80
B0 x80 r=7.%5cm (10 vars. ¥ 8,
Svarx. H6)

* Ver ubicacién cn la fig 2.8
** Rige la dicion de acero por
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2.3.10.7 Diseiio manual de muros de cortante:caso B

Los muros a disefiar se pucden identificar en la fig 2.11, donde cada uno dc cllos presenta un
ala en ambas dirccciones X y Y; las tablas 2.26 y 2.27 rcsumen los resultados de los armados de
todos los muros, recordando que muros de la misma dircccion tienen el mismo armado, dcbido a la
simetria existente cn la estructuracion.

Para ¢l discfio de los muros resultd necesario el uso de patines cn los cxtrcmos,
proporcionados por las columnas; al disciiar ante los ¢fectos criticos de cada direccion de cada muro
tridimensional, cn los patincs de csquina se obtuvicron, accro longitudinal y cstribos difcrentes,
dependicndo de la dircccién del ala del muro en forma de L, y cn tal caso sc procedio a dcjar la

condicion que rigiera, c¢s decir ¢l que resultara con mayor cantidad de acero.

Muro nivel 1 direccion mayor (direccidn X)

Pu Mu
35 cm /l(
- 7 R Datos:

Pu = 2,026.91 ton

s00 Mu = 6,056.33 ton-m

i Vu = 266.96 ton
Constantes:
f . =250 kg/cm®
f*. = 0.8(250) = 200 kg/cm?

900 cm f’c = 0.85(200) = 170 kg/cm?

Se disciia segun la scecion 4.5.2 rclativa a Muros sufetos a fuerzas horizontales en su plano de las
Normas Técnicas Complementarias para Disciio y Construccién de Estructuras de Concrcto, NTC-
C.

Dicha scccién ¢s aplicable para los muros que poscen las siguicntes caracteristicas:

» Muros cuya funcidn principal sca resistir fucrzas horizontales cn su plano, sin cargas vcrticales de
consideracion.

e L/t<70=>900/35=257<70 .. Cumple

Espcsort= 13 cm; t=35cm > 13 em .. Cumple

s Espesort = 0.06 H (H es la altura del muro no restringida lateralmente}; t = 35 cm > 0.06(500) =
30 cm ... Cumple
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Elementos extrenos en muros y diafragmas estructurales (patines)

Segun la scecion 4.5.2, inciso b, deben suministrarse clementos de refuerzo en las orillas de los
muros (patines) cuando el esfucrzo de compresidn en la fibra mas esforzada exceda de 0.2 £ °., bajo

las cargas de diseiio, incluyendo ¢l sismo, a saber:

El esfuerzo dc compresién en la fibra mas esforzada resulta:

. _Py M, _ 2026914 6056332X10° (900)
cmaxT Ay " I Y™ *T500(35) T 17 (35)(900)° \ 2

foma x= 19252 kg/cm? > 0.2(250) = 50 kg/cm? .. Es necesario colocar patines

Acero longitudinal en patines. Diseiio por flexocompresidn.

Cada clemento, tipo patin sc dimensionaran como columnas cortas para quc rcsistan, la fuerza de
compresion como carga axial que le corresponda, calculada cn la basc del muro cuando sobre éste
actiie ¢l maximo momento dec voltco originado por las fucrzas laterales y las cargas debidas a la
gravedad, incluyendo ¢l peso propio y las que Ic transmita ¢l resto de la estructura, como sc describe

enscguida:

Con basc cn la forma dcl muro con patines,

900 cm

Donde el momento de voltco y fucrza axial se convierten en dos cargas equivalentes, de compresion y
tension, a saber:

P, M, 2026914 6056332x10°

P, =2 Mo 2020 oo = 34053 t
P, M, 2026914 6056332x10°
Py - = 168638 t
Pou =757+ 2 " 900 86.38

Asi, ¢l patin sc disciia con la carga de compresion cquivalente de 1686.38 t, considerandolo
como una columna corta somctida a carga axial; ¢l factor dec reduccion toma el valor de 0.8, por no
haber problemas dc confinamicnto.

Py = FR[Acf" c+ALfy ] = 08[(802 — A)170 + A(4200)] = 1686382 kg = A = 25309 cm?
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Capitulo 2

Se proponen: 8 vars. #6 = 2280 em’
20 vars. # 12 = 228.02 cm?
A,=250.82 cm®

Verificacion del refuerzo longitudinal, Marcos Ductiles

Segun ¢l cap S5 dec Marcos Ductiles de las NTC-C (seccion 5.3.3); La cuantla de refuerzo
longidinal, p, no serd menor que 0.01. ni mayor que 0.0+. Para nuestro ejemplo, esto resulta cn:

Acmin £ A €A mix
0.01bh < A, < 0.04 bh
0.01(80)* = A. < 0.04 (80)°
64 < A, < 256 cm®
Estos, A, = 250.82 cm” quecda dentro del intervalo anterior.

Acero transversal en los patines (extremos de los muros)

® Se debe cumplir con la scccidn 5.3.4 y con 4.2.3 y 5.3.5 dc las NTC-C. Scgun la scccion 4.2.3 se
debe cumplir con:

1. Separacién no mayor a: 48 veces el diametro del estribo, con E# 4, 48(1.27) = 60.96 cm.
2. Scparacion no mayor a: h/2 = 80/2 = 40 cm
3. Scparacion no mayor a :

850d 850(1.905
T;—b—, donde dy, es el diametro de la varilla longitudinal de dia netro menor (#6) = -—% =249

Rigc: separacion no mayor @ 25 cm
e En la misma scccidén de las NTC-C sc especifica que la separacién mdxima de estribos se
reducird a la mitad de la antes indicada, en los extremos superior e inferior, en una longitud no
menor que la correspondiente de zona de confinamiento, a saber:

1. La dimension transversal maxima de la columna; cn este caso 80 cm

2. Un sexto de su altura libre; 500/6 = 83.33 cm
3. Nique 60 cm.

Para estc ¢gjemplo 1a longitud quec rigc es de 83.33 ecm = 85 cm
Verificacidn del refuerzo transversal, Marcos Diictiles

® La scccion 5.3.4 de las NTC-C cspecifica que ¢l arca del refucrzo transversal debe confinar
adccuadamente el nicleco de concreto en los extremos de las columnas (de longitud 85 cm), tal quc
A,; en cada dircccidn de la columna no sea menor quc:

A £ £
8 < i o Rt~
O.B(Ac 1) f, she, ni que0.12 £y she
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donde:

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

f, = Esfuerzo de fluencia dcl refucrzo transversal
h. = Dimensién del nicleo, normal al refuerzo de darea A
s = Separacion del refuerzo transversal

Ademas, la separacion del refuerzo transversal no debe exceder de la cuarta parte de la menor
dimension transversal del elemento, ni de 10 cm.
Al revisar con la separacién de cstribos de @10 ¢m, sc obticne lo siguiente:

Con 2 estribos del # 4 (cuatro ramas), A, = (4 ramas) (1.27 cm™) = 5.08 cm?

(802 ) 2s0 250
70) = 383 cm? 0.12 10(70) = 5.00 cm?
03L702 4’20010( ) =3 cm*, 1 2500 o(70) =S cm

Por tanto, con 2E # 4 vy la separacion de 10 ecm, A, €s mayor a los valores antcriores.
Disefo por fuerza cortante (acero transversal del alma del muro)

El diseiio se basa cn la seccidn 4.5.2, inciso ¢. El valor de la fucrza cortante, Vcgr, que toma el
concreto en muros sujctos a fuerzas horizontales cn su plano s¢ determina en funcién de su relacién
H /L, dondec H cs la altura total del muro y L 1a longitud del mismo, a saber:

H/L=5750m/9m=6.389>2

p = (250.82/2)/80°=0.019 > 0.01
Ver sc calcula con:

Ver = Fr 0.5td/f *¢ , donde d = 0.8L = 0.8(900) = 720 cm.
Ver = 0.8(0.5)(35)(720)4/200 = 142,552.73 kg

Refuerzo horizontal
Recfucrzo horizontal = Py, 2 Poin = 0.0023

V, - Vcr | 266955 142553
= = 000147 => Py, = Py, = 0.0025
Ph2"E Far ~ 08(4200)(720)(35) 0147 = Pp = Pmin 2

Convars # 6, A= 2.85 cm®

Avn 2.85
e . PR 30
Prt 010025(35) 3257 cm utilizar vars #6 @ cm

Refuerzo vertical

Sepp = ———

Rcfuerzo vertical = P, = P, = 0.0025
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Capitulo 2

H
P, = 0.0025+ 0.5(2.5 - I)Ph — 0.0025) como Py = Py = 0.0025 => P, = Py = 0.0025

Con vars #6, A,, = 2.85 cm?®

Ay 2.85

- 3257 il # .
Pt 0.0025(35) 32.57 cm, sc utilizan vars del # 6 @ 30 cm

Sep, s

Se debe cumplir que:
eV, < 2FR Lt /T *. = 2(08)(900)(35)+/200 = 712,763 kg; V,, = 266,955 kg < 712,763 kg .. Bien

® El refuerzo por cortante sc coloca uniformemente repartido con una scparacion < 35 cm; para este

muro se propuso una scparacion de 30 cm < 35 em .. Bicn.
- Vu 266955

Comot= 35 cm > 15 cm, cl refucrzo se colocara en dos capas.

De acuerdo al mismo criterio, se disciia ¢l muro del nivel 1, pero en su direccion menor (dircceion Y)

Finalmente. el armado longitudinal y transversal de todo el muro (patines y alma, en ambas
direcciones) queda de la siguiente manera:
80 cm

I 80 cm

A . -
Muro en ambas direcciones,

del nivel 1

Muro direccién menor
(direccion ¥)
600 cm

Muro direccién mayor 80 em

(direccion X) >
- 1
80 cm

900 cm

Las siguicntes figs presentan ¢l armado del muro, en detalle, para cada direccién por
separado.
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Armado del muro del nivel 1 en su direccién mayor (direcciéon X}

................................. e
B
é BO cm
B
B
2 |
B
................................ b STPTR
Scparacion
vertical:
/ Vars. #6 (@ 30 cm
P q
i 820 cm
: : R 3
N~ P e 1 35em
s Pq
- - - - - - - <> P J\ Scparacion
S 10 10 10 10 10 10 10 3 cm L d horizontal
Pati F Vars. #6 @ 30 cm
atines:
P9
A,=250.82cm’ Ld
Bvars. # 6 ® b d
20vars # 12 © P4
& K
2 E#4 @ 25 cm I T P RN Neeiens
2 E#4 @ 10 cm en la zona = 3
de confinamicnto § g 80 om
(extremos de 85 cm) B £
(el armado de los patines cs L

simétrico)
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Capitulo 2

Armado del muro del nivel 1 en su direcciéon menor (direccién Y)

................................ e e
80 cm
. P4 -
............................ Ko
Fc Scparacion
b wvertical
j / Vars. #6 @ 20 cm
b d
Pd
P9 440 om
7 b
i : : : - E T 35cm
T L b d
R R e 1
Ld "
\ Scparacién
S 10 16 10 10 10 10 10 5 cm L d horizontal
. i Vars. #6 (@ 20 cm
Patines: 9
b
P 2
A, =250.82 cm Ld
20 vars. # 12 O . b d
8vars#6 e P9
b d
[ AU
2EH#A@ 25 cm e oy e ‘
2E#H#4 @ 10 cmenla zona B 9
dc confinamiento E E RO cm
(extremos dc 85 cm) h o
(cl armado de los patines cs dd | M

simdtrico)

Las tablas 2.26 y 2.27 mucstran los armados resultantes para los otros muros cuyo trabajo es

en las direcciones X y Y, respectivamente. Sc siguid ¢l mismo procedimiento anterior.
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. - Diseiio de muros de concreto, efectos en la direccién X (dirccecién mayor)

Tabla 2.2
Muros Patinecs Discilo por cortante
Direcclon Sepa- Long. de Sep. de Scpa- Sepe-
x As As Varilla # Estribo | racionde | Imzonude [ eatribos | # Varllle racion racion
Entreplso (em®) | comerciad (e e estribos | conflna- en zonm horizonta | vertica)
Cem?®) menor (cm) muento de confL 1 (cm) (cm)
diametro) (cm) (em)
L]
Ni 50.82 6 4 23 BS 10 6 30 30
N2 98.%8 6 4 25 [30) 10 6 30 30
N3 5324 3 ] 23 &0 10 6 30 30
N4 s$3.24 6 4 25 75 10 6 3L 35
NS 14.01 6 4 25 75 10 6 35 35
N6 684 & 4 PE) 75 [ 6 35 33
NT 60.8 6 a 25 70 Q 3 3% 35
NS 5194 [ 4 23 70 ) s 30 30
N9 5194 [3 3 25 70 [5) B 30 30
NT 51.93 [3 4 25 70 [ 5 30 30
NI 43.06 6 ) 25 63 [ ] 35 35
N2 43.06 3 3 25 65 [7) ] 35 3s
N3 43.06 3 E) 25 G3 0 s 3s 3s
NId 43.06 6 4 25 65 [ s as EX]
NIS 43.06 5 3 25 63 0 s 35 35

Tabla 2.27. - Disciio dc miuros de concreto, cfectos en la direccidn Y (direccion menor)

Muros Patincs Discilo por cortante
Direccion Scpa- Long. de | Scp. de Scpa-
As As Varilla | # Estribo | rucion de | ln zona de | estribos Varilla ruclin
Entreplso |  (cm') | comerciut (ta de estribos | confina- H horfzonta | verticsl
(cm®) menar (cas) micnto 1 (emy) (cm)
digmetro) (em)
Ld

NI 6.00 2508 3 E) 25 85 10 3 20 20
N2 6.00 Z50.% G 3 35 %0 10 & 20 20
N3 3.63 2508 3 3 25 50 10 3 25 25
~Ne 25.01 21.68 G E 25 7S 10 3 20 20
NS 732 7318 6 3 23 73 ) 3 23 23
NG 19.6 22.88 3 25 75 10 13 25 53
N7 00.7 60.07 3 25 70 10 6 25 25
NE 52.33 5194 K 25 70 10 G 23 25
N9 39 5193 3 25 70 10 3 30 30
Nig a5 51.94 3 25 70 10 G 3s 3
NiT 422 43.0 4 25 65 10 s 25
NIZ 2.2 43.0 4 25 [ 0 s 35
N1 422 43.0 4 25 65 [ s 35
Nis 2.2 43.06 3 25 65 o B 35 35
NIS a2.2 43.0 3 23 63 0 B 35 35
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3. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

3.1 Antecedentes

Actualmente ¢l disciio sismico dc una cstructura sc lleva a cabo haciendo un anailisis clastico,
utilizando el espectro de disciio reducido, por lo que s¢ estd considerando un comportamicnto
inclastico por mcdio del factor Q. E! uso de cste método es satisfactorio sélo para fincs de disciio; sin
embargo, si sc quisicra conocer ¢l comportamiento real de la estructura frente a un sismo (o por lo
mecnos ¢l comportamicnto que mas se acerca a lo real ), es necesario somcter la estructura a un
andlisis dinimico inclastico paso a paso, considerando como excitacion ¢l acclerograma de un (al
menos) sismo cn particular.

El mdétodo de analisis inclastico mas utilizado, es ¢l que sc basa cn un analisis paso a paso
mecdiante la intcgracion directa de las ccuaciones de cquilibrio, como se explicd brevemente cn el
cap 1.

Existen varios programas de computo para este tipo de analisis inclastico, tales como los que
considcran ¢l comportamicnto tridimensional: DRAIN-TABS vy ¢! ANRS; son demasiado
complicados, adcmas que sus modclos analiticos no son ain  completamente confiables, y no son
muy practicos por cl gran ticmpo que consumcn cn la computadora. Por otra lado, ¢l DRAIN-2D cs
un programa quc solo considera a las cstructuras cn dos dimcensiones; s¢ debe tencer cuidado al
interpretar resultados y asociar las respucstas con respecto del comportamicento tridimensional real.

Es, posiblementc, ¢l programa que actualmente mas sc utiliza en cl drea de investigacion, v que fuc la
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herramienta de apoyo de este trabajo. A continuacidn se presentan algunas caracteristicas del
programa DRAIN-2D.

3.1.1 Caracterjsticas generales del programa DRAIN-2D

Con el programa DRAIN-2D se pucde determinar la respucsta sismica dinamica inclastica de

estructuras cn dos dirccciones, utilizando ¢l método de integracion paso a paso de accleracion

constante; cucnta con las siguientes caracteristicas (refs 12 y 9):

Anilisis en dos dimensiones.

La estructura sc idealiza por medio de elementos finitos, unidos por nudos.

Cada nudo cucnta con tres grados de libertad: desplazamientos horizontal y vertical, y giro.

Los desplazamicntos de algunos se pucden especificar como nulos, y ¢l movimiento de varios
nudos puede declararse idéntico, reduciendo el namero de ccuaciones por resolver, y por tanto el
ticmpo de analisis.

Trabaja con cinco tipos dec clementos estructurales: armadura, viga-columna, pancl, conexidn
semi-rigida y viga.

Recaliza un analisis dinamico en la historia del tiempo a partir de un acclerograma, para las
dirccciones horizontal y vertical

Permite la opcion de analisis estatico, pero ¢n éste solo considera comportamicnto clastico a partir
de las rigidcces iniciales de los clementos.

Las leyes de histéresis de comportamicentos no-lineales que mangja ¢l programa pucden scer: clasto-
plastico, bilincal y con degradacion de rigidez (modclo Taheda).

El programa considera los efectos de segundo orden (P-A).

Para clementos viga-columna, ¢l programa comnsidera los efectos de la interaccion M-P,
reduciendo la capacidad a la flexidn ante 1a accidn de la carga axial.

E! clemento viga - columna que cs ¢l utilizado ¢n ¢l presente trabajo cucnta con las siguicntes
caracteristicas: pucde oricntarse en cualquicr direccion en ¢l plano X - Y.

Las deformaciones pueden ser por flexion, cortante y axiales.

Las articulaciones plasticas sélo sc pucden formar ¢n los extremos de los elementos viga-columna
v viga.

Cuando s¢ picnsce que pucde haber formacion de articulaciones plasticas en sceciones intermedias,

ademas de los extremos, sceria necesario modclar de forma mas fina ( utilizando mas nudos ).
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Capitulo 3

e Considera el cfecto de cargas cstaticas de las cargas en el claro de vigas y columnas, por medio de
fuerzas de empotramicnto aplicadas cn los extremos.

= El programa considcra los efectos causados por grandes desplazamientos, por medio de la rigidez
geométrica.

e La articulacién plastica s¢ fonmara cuando ¢l momento en la componente clasto-plastica alcanza
su momento de fluencia o cuando alguna combinacion momento flexionante-carga axial lleguc a la

superficie de interaccidn, previamente especificada.

3.2 Modelado de los marcos planos en DRAIN-2D

Los ejcs de los marcos planos a modelar cn ¢l DRAIN fucron para ¢l CASO A:cjes 2 y C
(verfig2.1l), yparacl CASOB: ¢jes 1,2, Ay C(verfig2.6).
El registro de aceleraciones utilizado fuc cl de la estacion SCT, componente E-W, del 19 de

septicmbre de 19835 estc registro sc presenta en a fig 3.1.

Aceleracion/g

-0.2 S e T e e Rt S A A e S e |
0 2 4 6 8 10 32 I3 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 36 38 40 42 44 36 I8 S0

Tempo (s)

Fig 3.1.- Registro de accleraciones, SCT-EW, 19 de scpticmbrc de 1985

En las dos siguicntes sccciones sc explica brevemente las caracteristicas estructurales de

marcos planos considcrados, asi como las prucbas de calibracidon a las que fucron somctidos para
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asegurar que ¢€stos rcepresentaran adecuadamente el comportamiento tridimensional, scgun la

direccion que sc considere.

3.2.1 Caracteristicas de los marcos a analizar

Las figs 3.2 a 3.5 presentan la disposicién de nudos, vigas y columnas para los ¢jes 2 y C,

casos Ay B.

Los muros de 1os gjes 1 ¥ A del caso B se modelan como “columnas anchas™; es decir, para

el eje 1 se tiene dos columnas de 9 m de longitud cada una, con su respectivo espesor, scgun las

dimensiones reales de dichos muro; asimismo, para el ¢jc A sc tienen dos columnas dc 6 -m dc

longitud, con su respectivo cspesor. Las propicdades gcométricas de cada “columna ancha™ incluyen

el area axial, arca de cortante y momento de incrcia. La disposicion de fos nudos ¥ numeracion de los

elementos, se obscrva en las figs 3.6 a 3.9,

Las tablas 3.1 a 3.9 mucstran las resistencias de vigas y columnas cn los anilisis dinamicos

paso a paso; los valores de dichas resistencias no se reducen por algun factor (Fx =1.0), y fucron

calculadas siguicndo los siguicntes pasos:

1.

w

Se determinaron los armados de las vigas y columnas después de haber disciado scgun las
especificaciones de las NTC-C del RDF-93; para cllo sc propusicron calibres comerciales de
varillas, y sc apoyo cn ¢l programa CONKER. Los armados resultantecs se presentan cn cl
capitulo antcrior

Conocidas las cuantias de¢ acero de refuerzo de vigas y columnas, sc procedioé después a obtener
los momentos rcsistentes positivos y negativos para vigas, y los puntos de interés ( carga axial
pura de tensidon y compresion, momento y carga de la falla balanceada v ¢l momento de flucncia)
de los diagramas dec intcraccion de las columnas, utilizando para cllo ¢l programa dc
computadora STRONG.

Para cl calculo de los diagramas de interaccion de los muros (modcladas como ““columnas
anchas™) sc hizo uso dc otro programa, conocido por WALLER. La fig 3.16 presenta uno de los
diagramas dc interaccién calculados, correspondicnte al muro (dircecion X) del entrepiso PB-N1
dcl ¢je 1. En este diagrama sc considera tanto ¢l accro de los patines como cl del alma.

Las figs 3.10 a 3.15 localizan las resistencias de las tablas 3.1 a 3.9 para vigas y columnas.
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Nivel
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Fig 3.2.- Nudos y namcro de vigas del ¢je 2, casos Ay B
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Fig 3.3.- Nudos y namero de columnas del ¢je 2, casos Ay B
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52 @ 53 @ 54 @
B E (- )

49 /n\m S0 4/“\/“' 51 J&)
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43 11 )Y 44 __(fm 45 )
40 %\ 41 ; 4-!\ 42 %)
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37 / m Y 38 / mL 39 {\

FEF

Niimero de viga

Nudo # Nudo ¥

Fig 3.4.- Nudos y nimecro dc vigas del ¢je C, casos Ay B
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Fig 3.5.- Nudos y niumero dc columnas dcl ¢je C, casos Ay B
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Nimera de viga

W=

Nudo # Nudo #

En este ¢je se hace
uso de la “columna
ancha”, para
modelar cada muro

Fig 3.6.- Nudos y nimcro de vigas del ¢je 1, caso B
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Fig 3.8.- Nudos y niimero dc vigas del cje A, caso B
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Tabla 3.1.- Resistencias de vigas de los ejes 2 y C, caso A

Resi ias
EJE 2 EJE C
Tipa M M Tipe Mr M
(t-m) (t-m) (t-m t-m
] 83.16 K516 1 66.02 66.02
2 10758 €621 2 86.06 67.19
3 129.8% ¥6.80 3 79.95 66.21
4 118.79 R6. 54 4 15.87 6¥.06
5 51.96 87K 5 0599 67.84
6 40.94 B7.00 6 36.17 68.41
7 30.04 27.69 7 26.52 H7.59
6294 ®7.31 8 4.42 79.37
$2.04 V8 BY 2 5.04 117.08
o 4012 07.64 0 70.0 98 K6
1 18916 0V. 39 H 0.85 136.27
2 172,38 29.87 2 204.05 99,72
3 194.00 09.65 3 K1.39 149.99
3 183 .43 30.17 4 i1.6 1i8.34
5 183 .46 31.21 S 205.4 15.610
[ 20835 10.02 o 2,19 .8
7 U2 36 51.42 7 12.1 .15
B RY 90 6634 B 36.00 37.07
2 19.94 30.89 2 235.7 90.4
) 20.43 62.47 236.26 37.14
209 .50 7078 2394 KH.2
2 22896 51.65 256.4 50.
23 22H 99 731.00 23936 0.
24 209.50 170.87 34 ©62.35 57.
25 23K.30 151.81 25 3935 01.6°
G 22K K6 190.28 206 22.31 778
27 248.23 162.66 27 299999 DOVI99
B 22K .86 190.28
9 228.93 162.56
0 209.49 162.33
1 299999 DULVOY
Tabla 3.2 .- Resistencias de columnas del gje 2, caso A
Resistencias
Tipo p," M, Pye Py My / M, Py / Pyc
(t-m) (t-m) (t (t)
137.933 -137.933 576.809 -523.553 1.K67 0. 2R
2 155.974 -1%3.973 649.076 -59K.147 751 0.272
3 H£5.685 -H3 56X 401.584 -353.367 2.29 0.32
4 R1.492 ~81.492 383.912 -331.234 2.382 0.33
925.64 -95.64 87,400 -35G.875 Kq 0.34
37.025 137.023 08226 475.527 2 032
59.4 -159.4 KRO.O54 -54K.068 2.059 Q.30
761 176,13 2209823 -563.462 2258 0321
991 -199.1 2281.507 -633.308 2.092 0.30¥%
10 336.0 -226.0 2636111 571,229 2.379 0323
11 999999 $559999 599999 959955
“c1
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Tabla 3.3.- Resistencias de columnas del ¢je C, caso A

Resistencias
-+ - >
Tipa M, My, Py Pyt My /M, Py / Py
(t-m (t-m) (t) (¢)
155974 -155.974 649.076 598,147 751 0.27.
2 B5.685 -RS5.685 401.584 -353.367 .290 0.325
.49 -81.49 383912 -331.234 L3K2 0.33
4 .63 -95 .64 687.400 -350.87 . 665 0.34
7.0 -137.025 BO8.226 475, 223 0.32
3 -159.4 EE0.034 -548 O 059 Q.
6.1 -176.1 20 3 -363.4 .258 Q.
9.12 -199.1 22 07 6433 .092 0.3
26.09 -226.09: 26 11 ©71.2 .27 0.323
10 7289 -172.89 5 499 -510.8 .69-4 0.344
1} 999999 VI99959 DA9999

Tabla 3.4.- Resistencias de vigas de los cjes 2 y C, caso B.

Resistencias
EJE 2 EJE C
Tipo Mr Mr” Tipo Mr’ M
(t-m) (t-m) (t-m) (e-m)
1 39.13 21.1 56.06 31.04
2 33.4R 20.43 3 3914 2115
3 26.95 3.83 3 67.9 34.59
4 3394 78S 3 433 27.86
S A3.G7 3160 s S0.47 2
3 37.42 28.00 6 56.0 31.04
7 30.47 NE) 7 60.R%
3 SS.R4 29 3
° 47.25 24.52
10 26.97 16.75
11 599959 555599
Tabla 3.5.- Resistencias de vigas de los cjes 1 y A, caso B
Resistencias
EJE 1 EJE A
Tipo M " Tipo Mr Mr'
(t-m) {(t-m) (t-m) (t-m)
1 2042 2959 1 8X.77 71.77
2 4742 38.00 2 98.15 REX
3 27.01 X 3 101.77 13
3 3289 2 3 163.36 26
E 2533 9.3 3 107.37 ¥4
27.00 50 6 9107 78.9
4618 X 7 82.94 9.3
® 37.00 2.06 F 7492 9.3
5 33.75 3316 o 61.30 425
10 0.5 2128 i0 49.95 2K.66
1 24.99 6.77
z 73 0.92
3 33 5
E3 K 7
S ) 7
3 ) i
7 K 16.7.
X 233 16,7
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‘Tabla 3.6.- Resistencias de columnas del ¢je 2, caso B

Resistencias
- 0
Tipo M, M, Pyc Pyt My / My
(t-m) {(t-m) (t) (L)
45.4904 ~35.3904 921.192% 220.7937 .22
2 103.3441 -103.33431 1190.6016 491.0668 SK7
3 71.43 -71.43 10241182 3286157 901
4 57.01 - -57.01 967.5075 27441 8il.3
62.83 ERIE) G87.9815 281 86 23
105.90%2 -105.90K82 273.7976 467.9R] .73
121.3209 -1231.3209 367.3631 356.094, 602
66.45 -66.35 113.3239 314.9206 2.08%
133.9472 =133 9472 495 THRSY S68 UR6O RS
178. 1979 -17H.1979 707.0251 767.5400 1.507
7321 -7T3.21 1242 6506 323.4939 2.230
228.9917 -22K.9017 1903.970% 9SSR K241 1.411
248.1516 -24¥. 1516 20249979 1071.2996 1.37¢
= X5 45 -BS5.35 273 8676 3443 5K66 2.163%
270.4923 -270.4923 161.046 JOR).5577 316
92.5256 ~02.5256 412348 355.8399 2.2R6
135.14 -135.14 376.4K2 330.94922 R4
161.0094 =161.0004 690.2939 615.7499 6OR
V99999 V99999 99999 DV9999
Tabla 3.7.- Resistencias de columnas del ¢je C, caso B
Resistencias
Tipo M, M, Py ) M, /M, Py / Pye
(t-m) {(t-m) t) (t)
454904 354904 921.1928 229.7937 2292 03224
2 71.438S -71.4385 1024.1182 AZR.G6E57 1.9029 0.2897
3 57.0183 =57 0183 967.5075 74,3112 2.0%14 .3067
4 62.K332 -62.K. R7.URLS K1 R6R9 2.2319 031
66.4560 ~66.43 4] 13.3239 4.9206 2.UX2 0.308!
73.2133 ~73.213 232.6306 23,4939 2.230 0320
54506 -¥5.4 6 273.K5676 44.5806 2.1649 0.315
93,5236 925 312.3482 55 8399 2.2%5 03239
135.1402 -133.1402 S AH22 30,9422 8412 2833
10 161.0094 -161.0094 690.2936 635.7499 1.6981 0.2626
11 999999 999999 999999 999999
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Tabla 3.8.- Resistencias de muros (columnas anchas) y columnas del ¢je 1, caso B

Resistencias de muros

Tipo .Y Py Py My / M, Py Py
(t-m) (t-m) (1) 2)
4000 00 -1000 00 7138.00 744.20 2.781 0.362
2 7125.00 ~7125.00 5125.00 1391.3 2.123 0.329
3 11300.00 -11300 00 11500.00 24126 1.903 0.29.
4 12500 00 -12300.00 13000.00 2657.5 1.980 0.308
Resistencias de columnas
Tipo .Y e M, Pyc Py My 7 My Py / Pyc
(t-m) (t-m) (t) (t)
59.RS +50.H¥S 993 11 30562 .0%a 0.294
4% 39 —$5.49 921.19 29.79 2292 0.322
7 7.02 -57.02 0967.51 7431 2.0K1 0.307
B _K3 ~G2. 81 0K7.98 B1.87 2.232 0.319
4 46 -66.4 113 32 1492 0.308 2.0X9
10 21 =732 232,65 323 4 2.230 0.320
11 B85.45 -¥S5.3 273 87 3443 2.165 0315
12 92,53 T52.53 31235 355.8 2 385 0323
Tabla 3.9.- Resistencias de muros (columnas anchas) del eje A, caso B
Resistencias
Tipo M," M, Py. Py SRS Py / Pyc
(t-m) (£-m) (t) (e
2187.89 S2157.89 5573.68 633.58 53 0.300
2 4259.26 -4259.26 7750.00 1370.37 .009 0.2
3 7500.00 -7500.00 10000.00 2309.09 667 0.236
4 ¥750.00 -8750.00 11300.00 2750.00 _600 0.2
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Fig 3.16.- Diagrama de intcraccién para el muro del entrepiso PB-N1, c¢jc l,caso B

3.2.2 Pruebas de calibracién

A fin de que los ejes analizados con el DRAIN-2D representaran adecuadamente la respucsta
tridimensional del cdificio, sc realizaron las siguientes prucbas de calibracion:

1) Se obligd a que los tres primeros periodos de vibracion del ejec plano corrcspondicran con los
periodos dominantes del cdificio, ambos en la misma dircccion. Para lograr lo antcrior, fuc
necesario calcular las masas correspondicntes de cada cje, dada una rigidcz lateral, a saber: sc
modclé en el plano a cada ¢je cn ¢l ETABS (ETABS plano), al igual que ¢n ¢l DRAIN, dc tal
forma que coincidicran los periodos de vibracion del modclo plano con los del tridimensional,
para la misma direccion. La tabla 3.10 presenta y compara los periodos dc vibracion de los

modclos tridimensional y plano, para cada uno dc los ¢jes de los casos Ay B.
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Tabla 3.10.- Comparacién dc los tres primeros periodos de vibracion (segundos) para los modelos

ETABS-tridimensional y ETABS-plano dc los ¢jes de los casos A y B.

EJE 2, CASO A

Periodo de vibracion

ETABS (Tridimensionaly

ETABS (Plano)
T 1.382 1.382
T; 0.468 0.469
T 0.269 0.269

Periodo dc vibracion

EJE C, CASO A

ETABS (Tridir,t_}fn‘innul) ETABS (Plano)
T, 1.455 1.4154
T2 0.479 0.484
Ty 0.265 0.267

EJE 1, CASO B

Periodo de vibracion

ETABS (Tridimcnsional) ETABS (Plano)
T, 0.984 0.906
T: 0.230 0.193
T 0.106 0.086

EJE 2, CASO B

Periodo de vibracion

ETABS (Tridimensional) ETABS (Plano)
T 0.984 1.005
T: 0.230 0.335
T, 0.106 0.189

EJE A,. CASO B

Periodo de vibracion

ETABS (Tridimensional) ETABS (Plana)
T, 1.250 1.246
T, 0.322 0.286
T 0.153 0.127

EJE C,CASO B

Periado de vibrucion

ETABS (Tridimensional)y ETABS (Plano)
T 1.250 1.250
T: 0.322 0421
T 0.153 0.238

2) Decspuds de un analisis sismico dinamico y estatico, se verifico que los desplazamicntos laterales
coincidieran en ¢l modeio ETABS tridimensional, ETABS plano y DRAIN. La obtencién de las
fucrzas laterales estiticas sc hizo sumando los cortantes de columnas de cada entrepiso del gje de
interés, de acucrdo a los resultados del analisis tridimensional; posteriormente, ya con cl cortante
total por ¢ntrcpiso s¢ obtuvo la fucrza sismica de cada nivel. Para los ¢jes 1| v A, caso B, las
fucrzas laterales que se aplicaron fucron dircctamente las del analisis estatico tridimensional. Las
tablas 3.11 a 3.16 presentan las comparaciones de desplazamicntos obtenidas entre los diferentes
modelos. Obsérvese, que los desplazamientos dinamicos del modelo ETABS-tridimensional y
ETABS-plano son practicamente iguales, al igual

que los desplazamicntos del ETABS plano
estitico y DRAIN.
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Tabla 3.11.- Comparacion de desplazamientos horizontales para los modelos ETABS-tridimensional,
ETABS-plano y DRAIN dcl ¢jc 2, caso A

Desplazamientos laterales (em)
NIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plana Plano estdtico
Lirs i dindmi 513,
NS %46 8.45 R.6R 8.57
NI+ %28 827 K49 8.1
AT 8.01 8.00 ®.20 8.15
N2 768 7.64 7.82 7.80
NIT 7.2 7.20 7.36 7.36
N1 6 73 6.71 6.8S 6 K88
NY 6 18 6.16 628 634
A8 558 EEX) 565 574
N7 4.92 3.88 4.97 5.09
NG 426 4.22 4.29 444
NS 3.57 3.52 3.58 3.75
N4 285 2.79 2.R4 3.04
N3 212 205 2.08 2.31
N2 1.42 1.34 1.36 1.60
N v.73 0.66 0.67 091
AP 003 0.00 0.00 0.14

Tabla 3.12.- Comparacion de desplazamicntos horizontales para los modclos ETABS-tridimensional,
ETABS-plano y DRAIN dc¢l ¢jc C, caso A

Desplazamicntos laterales (cm)
NIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plano Plano estdtico
7 . PO e

NiS 9.81 2.68 2.06
NIs 9.34 9.31 8.76
Ni3 K98 8.85 837
NIZ 8.44 8.30 7.89
NI 7.83 7.67 7.35
Nio 720 7.03 6.78
N9 6.51 6.34 6.16
NS 5.7% 5.61 5.51
NT 5.03 4.R6 4.X2
NG 430 4.13 4.15
NS 1.5% 39 3.47
N& 2.81 5 2.79
NI 2.07 2.1¢
N2 39 -2 1.46
NI .74 0.6 0,84

1712 0.00 0.00 0.14
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Tabla 3.13.- Comparacion de desplazamientos horizontales para los modelos ETABS-tridimensional,
ETABS-plano y DRAIN del ¢je 1, caso B

Desplazamicntos laterales (cm)
NIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plano Plano estdtico
Lirdsesi diredsssi Gri

NIS 431 4.20 0.92 20.43
Nid 3.97 3.84 2.16 .66
N3 3.62 47 7.37 . R7
N2 3.26 .10 .57 .08
NI 2.90 .73 76 30
NIO =] 37 98 .54
N9 18 02 0.25 9.8

NS B3 .68 8.57 ¥.1

N7 .49 3 6.27 6.6

NG .18 i 5.47 5.1

NS 0.89 . 4.12 3.87
Ne 0.63 0. 2.91 2.71
N3 0.41 0.36 .2 1.72
N2 0.23 0.20 S 0.94
N1 0.09 0.08 0.44 0.07
NS 0.00 0.00 0.00 0.00

Tabla 3.14.- Comparacién de desplazamicntos horizontales para los modelos ETABS-tridimensional,
ETABS-plano y DRAIN dcl gjc 2, caso B

Desplazamicntos laterales (cm)
NIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plano Plano estifico
LitsGarsico Tivecirrni, ot
NS 4.91 4.45 K243 7.63
Nis 4.53 436 7.62 T OR
N3 414 424 698 6.50
NIZ 3.75 4.07 6.32 5.91
NI 3.35 3.8% 5.66 5.30
Nio 2.95 3.60 4.99 368
N9 2.56 3.31 3.32 4.07
N 218 .99 3.67 3.47
N7 &1 2.64 3.04 28X
Ne .45 .26 2.43 232
NS, J13 (87 1.87 1.79
N+ K3 A7 1.35 1.30
N3 0.57 .06 089 0.87
N2 0.35 0.66 0.51 050
NI 0.17 0.30 021 0.21
NI 0.02 0.00 0.0 0.0
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Tabla 3.15.- Comparacién de desplazamientos para los modelos ETABS-tridimensional, ETABS-
plano y DRAIN del eje A, caso B

Despluzamientos laterales (cm)

NIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plano Plano estdtico
dirsdamsi. dindsrsi ;

NIS 2.0 .. 36.87 35.62
NId 5 7. 3.92 32.66
NI3 .0 R 0. 29.67
NIZ -4 3 7. 26.66
N1l 4.9 -6 4. 23.64
NI1O 4.3 4. .70 20.63
N® 3.7 4, .6 17.66
NE 3.2 3. 6 14.77
N7 .66 .B8 K2 12.01
NG . .27 .1 9.41
NS K: . 7.63 7.04
NS .17 .2 .40 4.92
NI 0.7 A .48 .12
N2 0.4 0.4, .94 .68
NI 0.17 0.1 .79 .64
NPE 0.00 0.0 0.00 .00

Tabla 3.16.- Comparacion de desplazamicentos horizontales para los modelos ETABS-tridimensional,
ETABS-plano y DRAIN dclcjec C, caso B

chﬂﬂﬁmicntos laterules (em)
RIVEL ETABS ETABS ETABS DRAIN
Tridim. Plano Plano estético
Liredirsai. Tirecisesi e

NiS 7.77 .97 12.57 12.1
N1+ 7.24 2 11.74 11.3
N13 .69 .60 10.86 10.5:
N2 . . 2.93 2.66
N1 N X .00 75
Nio 4. .5 .03 7.

N9 4.3 .0 7.04 .

N 3.7 4.58 6.05

N7 10 4.04 5.06 4,

NG .52 3.46 4.10 4.0:
NS 97 .87 3.19

NS 47 27 2.33

N3 - S5

N2 0.62 K 89 0.

N O.. 0. .36 0.4
NIH 0.0 0. 0.00 0.03
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3) Se comprobd, con base en varias pruebas, que los elementos mecanicos por carga vertical (cargas
muertas y vivas) y por carga latcral (andlisis estatico y dinamico) coincidicran para los modelos:
ETABS-tridimensional, ETABS-plano y DRAIN.

Por twanto, hechas estas calibraciones se tuvo la confianza de estar representando

adecuadamente al comportamiento estructural tridimensional mediante los difercntes cjes utilizados,
ambos casos A y B.

3.3 Respuestas dinAamicas inelisticas

Se presentan enseguida las respuestas de los andlisis sismicos inclasticos paso a paso, segun

el programa DRAIN-2D, para cada uno de los gjes planos descritos anteriormente.

3.3.1 Desplazamientos horizontales mAximos e historins de desplazamientos en azotea

Las figs 3.17 a 3.22 muecstran las cnvolventes de los desplazamicntos laterales para cada uno
de los gjes en estudio, ambos casos A y B. Se hace una comparacién de los resultados clasticos ¢
inclasticos (DRAIN) contra los del analisis dinamico modal espectral (ETABS). Los resultados
elasticos con ¢l DRAIN sc obtuvicron dando resistencias muy grandes a los micmbros cstructurales.

Los desplazamicntos de discfio (ETABS dinimico) ticnden a scr mayores que los del
comportamiento inclastico (DRAIN) y ¢éstos supceriores a los clasticos; lo anterior s¢ obscrva sobre
todo en los niveles superiores. En los ¢jes 1 v A, caso B (figs 3.19 y 3.21) cl patréon de
comportamicnto ¢s similar a 1a envolvente de los ¢jes 2 y € del mismo caso, ¢ incluso de los cjes del
caso A, dcbido a la presencia dominante de los muros de dicho caso B. Para los ¢jes 1 y 2 (dircccion
larga) del caso B, los desplazamicntos de DRAIN clastico son priacticamente iguales a los dcl
DRAIN inclistico, lo que demuestra ¢l poco excursionamicnto cn ¢l rango no lincal. En ambos casos
Ay B, los cjes de dircecion larga son los que presentan mayores desplazamicntos.

Las figs 3.23 a 3.28 presentan y comparan ahora las historias de desplazamicntos cn azotca
de los analisis paso a paso cldstico ¢ incldastico, ambos casos A y B; todas las graficas cstan a la
misma cscala, para fincs comparativos. El ¢jc 2 (dircccion larga), caso A, presenta mayor
comportamiento inclastico principalmente en el intervalo de ticmpo de los 25 y 32 scgundos; se
verifica que la respuesta inclastica ticnde a presentar respuestas mayores. Los gjes de la direccion

corta, caso B, son los que presentan comportamicnto inclastico; en la dircccion larga se ticnen
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deformaciones inelasticas muy pequeiias, iéndose

respt practi iguales al
comportamiento clastico.

Ni1s =
Nie T &
Ni3 N
N12

Yoy

Desplazamiento ( em )

Fig 3.17.- Desplazamicntos horizontales maximos del eje 2, caso A

¥,
oy

N

———%—— DRAIN Inec.

~——-—= DRAINEla.

——e—— ETABS Din.
’\.\ o ; B
™~ ~
x, -2 /‘
\‘k_,ﬁf‘/
F

-10 o

-
o

20 30
Desplazamiento ( cm )

Fig 3.18.- Dcsplazamicntos horizontales maximos del ¢je C, caso A
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DRAIN Ine.
/ — = DRAIN Ela.

!
i -——a-—— ETABS Din.
\\x‘ ;
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Nis T
Ni4 7

-20 -10

Desplazzimiento ( cm )

Fig 3.19.- Desplazamientos horizontales maximos del gjel, caso B

ool

Ao

———X— DRAIN Ine,

z
o

—°— DRAIN Ela,

——®—— ETABS Din.

Despluzamiento ( em )

Fig 3.20.- Desplazamicentos horizontales miaximos del ¢je 2, caso B
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Desplazamiento ( ¢ )

20

30

~——X==— DRAIN Ine.
——o—— DRAIN Ela.

~——®-—— ETABS Din.

Fig 3.21.- Desplazamientos horizontales maximos del eje A, caso B

X

N

Desplazamicnto (em )

20

—— %= DRAIN Inc.
" DRAIN Ela.

~—*—— ETABS Din.

Fig 3.22.- Desplazamicntos horizontales maximos del eje C, caso B
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Desplazamiento (cm)

] : i ; i Elistico
U AR TR VANV AR IR R VAP ADRVAVAYAVARTAAVA'AY - lnclbstico
TV AUY e VAR YV
‘ v
] 4 3 12 16 20 “c;.’.:pu (:: 32 6 40 44 48
Fig 3.23.- Historias dc desplazamicntos de azotea, cje 2, caso A

L] 4 8 12 16 20 24 28 32 36 40 44 438
Tiempo (s)

Fig 3.24.- Historias dc desplazamicntos de azotea, ¢je C, caso A

170




Capitulo 3

Desplazsxiesto (cm)

Desplazamiento (cm)

;A‘L ; ¥ ﬁ

Elistico

© Incléstico

o 4 8 12 16 20 24 28

32 36 40 44 48

Tiempo (3)

Fig 3.25.- Historias de desplazamientos de azotea, eje 1, caso B

ety e A AR |

Eldstico

Inclistico

16 20 24 22 32 36 40 44 48
Tiempo (8)

Fig 3.26.- Historias de desplazamientos de azotea, gje 2, caso B
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Fig 3.27.- Historias de desplazamientos de azotea, cje A, caso B
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Fig 3.28.- Historias dc desplazamicntos de azotea, gje C, caso B

 Inclistico

* Inclaatico
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Elistico
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3.3.2 Relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, A/ hy

Las figs 3.29 a 3.34 presentan las relaciones A, / h, calculadas a partir de los valores
maximos absolutos de los desplazamicntos laterales del anilisis paso a paso elasticos e inelasticos; se
muestran, también, las respuestas A / h, de los andlisis dinamicos modales cspectrales, con cl
ETABS, para fincs comparativos. Se trata de observar qué pasa con cada c¢je, con respecto del
valor permisible de disefio de 0.006.

En los gjes del caso A (sin muros) las relaciones A, / h, del diseiio (ETABS) y las del DRAIN
elastico se encuentran dentro de lo permisible del diseiio; cuando hay comportamicnto inclastico, la
estructura prescnta valores mayorces, lo cual es mas acentuado para el ¢je 2, direccion larga.

Para ¢l caso B, cjes 1 y A (figs 3.30 y 3.32), se nota la influencia de la rigidez dc los muros,
con respecto de los cgjes interiores 2 y C (figs 3.31 y 3.33). El patron de comportamicnto de las
graficas de los ejes 1 y A es diferente a la de los ¢jes 2 y C, debido a la presencia de los muros. Para
los cjes 1 y 2 no hay diferencias entre las respuestas elasticas e inclasticas, mientras que en los ¢jes
A y C (ejes cortos) resulta mayor la respuesta inelastica.

——X-— DRAIN Inc.

I I ——=—— DRAIN Ela.
T,

+
Wi

——*~— ETABS Din.

-
w
PP TV W S S T ST IO G

ol
N4 = x ~——+-— Disciio
N3 - x x
k3! o
: ~ . i
L
NPB
ne 1T 3
CiM

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007 ©.008 0.009 00 0011 0.012
Desplaz. Relativo / Alturs de entreplso

Fig 3.29.- Rclaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, cje 2, caso A
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Desplaz. Relativo / Altura de entreplso

—%— DRAIN Inc.
—<°—— DRAIN Ela.
——e— ETABS Din.

-

Disco

Fig 3.30.- Rclaciones de desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso, ¢je C, caso A

b s
g'“'ﬂ—n—n—n—a—n
N

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005
Desplaz Retativo / Altura de entrepiso

0.006

0.007

0.008

——=#»~— DRAIN Inc,
——<—— DRAIN Ela,
—--@—— ETABS Din.

—+~—— Discilo

Fig 3.31.- Relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, cjc 1, caso B
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Z
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Fig 3.32.- Relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, ¢jc 2, caso B
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Fig 3.33.- Relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, ¢jc A, caso B
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Fig 3.34.- Relaciones de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, eje C, caso B

3.3.3 Historins de coeficientes sismicos

Los coeficicntes sismicos son el cociente de la suma algebraica de las fucrzas cortantes
actuantes en todas las columnas dc planta baja, registradas cn un ticmpo t; , entrc el peso total de la
estructura por arriba de dicho nivel.

Las figs 3.35 a 3.40 comparan las historias de los cocficientes sismicos de los analisis paso a
paso elisticos ¢ inclasticos, de los cjes de interés, casos Ay B.

El cje 2 (caso A) prescnta valores ligeramente mayores de cocficientes sismicos que los del
eje C; en cl gje 2 sc ticnen diferencias mas acentuadas entre ¢l anilisis inclastico y elastico.

Para los cjes del caso B, las diferencias entre cl andlisis clastico ¢ inclastico son casi
despreciables, debido al poco o nulo excursionamiento cn ¢l rango no lineal de cada ¢je estructural,

Los cocficicntes sismicos son muy similares para los gjes largos y cortos.
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Fig 3.35.- Historias de coeficientes sismicos, ¢je 2, caso A
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Fig 3.36.- Historias de cocficicntes sismicos, eje C, caso A
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Fig 3.38.- Historias de coceficientes sismicos, cjc 2, caso B
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Fig 3.40.- Historias de coeficicntes sismicos, ¢je C, caso B
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3.3.4 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de azotea

Las figs 3.41 a 3.52 tienen las relaciones fuerza cortante horizontal que actiian cn la base de
la construccién contra desplazamiento lateral de azotea, tanto para analisis elastico como inclastico.

Para el caso A, gjes 2 y C, las respuestas elisticas (con resistencias muy grandes) muestran
resultados que tienden a concentrarse ¢n una linea recta inclinada, como era de csperarsc; en ¢l ¢je 2
se ticnen valores ligeramente mcnores. Para el anilisis incldstico se nota un incremento importante del
area de histéresis, mayor en ¢l ¢je 2; ¢l ¢je 2 presenta mayor comportamiento ¢n €l rango no lincal,

con respecto en lo que ocurre en el gje C.

Los ejes cortos (A y C) del caso B presentan relaciones fucrza cortante basal contra
desplazamiento de azotea que muestran ligero cxcgrsionamicnto en ¢l rango inclastico,
principalmente ¢n los ejes exteriores. Por lo que respecta a los c¢jes largos (1 y 2), no hay difcrencias
entre el comportamiento elastico e inclastico. El ¢gje 1 con muros ticne mayor variacion y valores mas
grandes de cortante basal con respecto del eje sin muros (cje 2). En los ¢jes interiores (2 y C) los

valores entre los que oscila el cortante basal son mas pequefios que los de los cjes exteriores.

1500

1000

Fueraa cortante basad (1)
-]

-300 ‘M - d
S

-1000 -

=

-1500

-23 -20 -15 -10 -5 [4] s 10 15 20 25 30
Desplazamiento de azotes (cin)

Fig 3.41.- Relaciones fucrza cortante basal contra desplazamicnto en azotea, cic 2 (clastico), caso A
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1s00
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Fuerua cortaate busal ()
(-

=25 -20 -13 -10 -3 o s 10 15 20 25 ao
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Fig 3.42 .- Relacioncs fuerza cortante basal contra desplazamiento en azotea, ¢jc 2 (inclastico),
caso A
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Fig 3.43.- Relaciones fucrza cortante basal contra desplazamicnto en azotea ,¢je C (clastico), caso A
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Fig 3.44.- Rclaciones fucrza cortante basal contra desplazamiento en azotea, ¢je C (inclastico),
caso A '
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Fig 3.45.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamicnto en azotea, ¢je 1 (clastico), caso B
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Fig 3.46.- Rclaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento en azotea, ¢je 1 (inelastico),
caso B
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Fig 3.47.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamicnto en azotea, eje 2 (cldstico), caso B
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Fig 3.48.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento en azotea, ¢je 2 (inclistico),
caso B
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Fig 3.49.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamicnto en azotea, ¢jc A (clastico), caso B
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Fig 3.50.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamicnto en azotea, cje A (inclastico),

caso B
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Fig 3.51.- Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamicento ¢n azotea, gje C (clastico), caso B
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Fig 3.52.- Relacioncs fuerza cortante basal contra desplazamicnto en azotea,gje C (inclastico),
caso B

3.3.5 Historias de elementos mecAnicos en miembros estructurales

Para obscrvar ¢l comportamicnto local de los diferentes micmbros estructurales, se¢ muestran

enscguida algunos rcsultados de vigas, columnas y muros tipo dec cada gje.
3.3.5.1 Vigas

Sca una viga del primer nivel de cada eje, a saber: viga 13 ¢je 2, casos A y B (fig 3.2); viga
10 paracje Ccasos Ay B (fig 3.4 ) viaviga 1l cjes 1 ¥y A, dcl caso B (figs 3.6 y 3.8 ).

Las figs 3.53 a 3.58 comparan las historins dc momentos flexionantes de los analisis
clasticos ¢ inclasticos, contra los valores de los momentos resistentes de diseiio.

Los cjes 2 y C, caso A, son los que presentan mayores ciclos en que se alcanza la resistencia
disponible, sobre todo ¢n la fasc intensa del sismo. Los resultados del andlisis clastico superan, como
cra de esperarse, en varios ciclos a la resistencia disponible, principalmente en el ¢je largo (cje 2).

En las vigas dc los ¢jes del caso B, sc observa claramentce la influencia de los muros; cn cl gje

1 el momento actuante tiende a ser menor que ¢l resistente. En el ¢je 2 ¢l momento actuante alcanza
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al resistente en algunos ciclos, dc manera casi despreciable. En ¢l gje A los momentos actuantes no
licgan a exceder la resistencia de diseifio, situacién que si sucede en varios ciclos en el ¢je C.

Las figs 3.59 a 3.64 ticncn las historias de fuerzas cortantes para las vigas dc interés; en
ningiin instante, casos A y B, la respucsta inelastica alcanza la resistencia disponible. Con este tipo
de comparacionces se demuestra que el modo de falla que rige es por flexion, y no por cortante;
ademas, se tienc suficiente capacidad para que no ocurran fallas fragiles por tensién diagonal. Se

obtienen respuestas mucho mayorcs en los gjes del caso sin muros (caso A), como era de esperarse.
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Fig 3.53.- Historias d¢ momentos flcxionantes cn la viga 13, gje 2, caso A
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Fig 3.54.- Historias de momentos flexionantes en la viga 10, eje C, caso A
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Fig 3.55.- Historias de momentos flexionantesen laviga 1, eje 1, caso B
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Fig 3.56.- Historias dc momentos flexionantes en la viga 13, ejc 2, caso B

188



Capitulo 3
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Fig 3.57.- Historias de momentos flexionantes en la viga 1, eje A, caso B
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Fig 3.58.- Historias dc momentos flexionantes cn la viga 10, cje C, caso B
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Fig 3.60.- Historias de fuerzas cortantes ¢n la viga 10, cje C, caso A
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Fig 3.61.- Historias de fuerzas cortantes en la viga 1, eje 1, caso B
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Fig 3.62.- Historias de fucrzas cortantes en 1a viga 13, ¢je 2, caso B
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Fig 3.63.- Historias de fuerzas cortantes en la viga 1, eje A, caso B
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Fig 3.64.- Historias de fucrzas cortantes en la viga 10, eje C, caso B
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3.3.5.2 Columnas

Las figs 3.65 a 3.72 mucstran resultados de relaciones carga axial-momento flexionante y de
cortante de la columna extrema izquierda, parte inferior, del entrepiso PB - N1. (la columna 4 de los
cies 2 y C, casos A y B, figs 3.3 y 3.5). Los resultados se comparan contra las resistencias
disponibles.

En los gjes 2 y C, caso A, la columna llega a excursionar en €l rango no lineal, cl niumero de
ciclos en que s¢ alcanza la fluencia y se presenta la articulacion plastica se observa en las figuras
correspondicntes. En cl ¢je largo (ejc 2) se ticne mayor influencia del momento flexionante, situacidn
que no sucede en ¢l ¢je C, donde sc presentan mayores cargas axiales, con varios puntos por arriba de
la condicién balanceada.

En los dos ¢jes del caso B no se alcanza la fluencia. En cl eje 2 predominan los efectos por
abajo de la condicion balanccada; cn el ¢je C se presentan algunos ciclos por arriba de dicha
condicién. Gobicrna cl cfecto de la flexién en ¢l comportamicnto de la columna.

Las figs 3.69 a 3.72 prescntan las historias de fuerzas cortantes de la columna de interés
resultado de los analisis elasticos e inclasticos, comparando contra la resistencia de disciio. En todos
los ejes, casos A y B, la columna dispone dc una reserva adecuada de resistencia al cortante, para asi

asegurar la no existencia de una falla fragil, como cra de esperarsc.

~600 =300 -400 -300 -200 -100 o 100 200 300 400 soo0 600
Momento Flexlonante (t - m)

Fig 3.65.- Relaciones carga axial - momento flexionante de la columna 4, cje 2 (inelastico) caso A
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Fig 3.66.- Rclaciones carga axial - momento flexionante de la columna 4, eje C (inclistico), caso A
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L

Fig 3.67.- Relacioncs carga axial - momento flexionante de la columna 4, ¢je 2 (inclastico), caso B
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-600 =500 -400 -300 -200 -100 o 100 200 300
Momento Flextonante (t - m)

Fig 3.68.- Relaciones carga axial - momento flexionante de la columna 4, eje C (inclastico), caso B
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Fig 3.69.- Historias dc fuerza cortante de la columna 4, ¢je 2, caso A
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Fig 3.70.- Historias dc fuerza cortante de la columna 4, eje C, caso A
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Fig 3.71.- Historias de fuerza cortante de la columna 4, eje 2, caso B
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Fig 3.72.- Historias de fucrza cortante de la columna 4, ¢je C, caso B

3.3.5.3 Muros

Las figs 3.73 a 3.76 mucstran las historias dc fas rclaciones P-M y d¢ fucrza cortantc del
muro del entrepiso PB - N1, extremo infcrior de los cjes 1 y A, caso B (figs 3.7 ¥y 3.9), modclado
como columna ancha cn ¢l DRAIN. Sc¢ compara la resistencia disponible correspondicnte.

El ¢je 1 no presenta ninguna flucncia; gobicma el patron de comportamicnto tipo flexion,
con cargas axiales por abajo de la condicion balanceada; ¢n ¢l ¢je A si sc aleanza la fluencia cn
algunos ciclos, siguc dominando la flexién, y siecmpre por abajo de la condicion balanceada.

Las figuras 3.75 y 3.76 presentan las historias de fuerza cortante actuante del muro, a raiz de
los anadlisis ecldstico e inclastico; sc compara contra la resistencia de disciio. El muro, ambos cjes,
dispone de una rescrva adecuada de resistencia al cortante, con lo que de esa forma sc ascgura que no

se presente una falla por tension diagonal.
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Fig 3.73.- Relaciones carga axial - momento flexionante para €l muro 1, gje | (inclastico), caso B
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Fig 3.74.- Relaciones carga axial - momento flexionante para el muro 1, ¢je A (inclastico), caso B
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Fig 3.75.- Historias de fucrza cortante para ¢l muro 1, ¢je 1, caso B
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Fig 3.76.- Historias de fucrza cortante para ¢l muro 1, eje A, caso B

3.3.6 Demandas de ductilidad local desarrollndas en vigas

Es nccesario que los clementos estructurales al articularse tengan suficiente capacidad de
deformacidn, para asi permitir la redistribucion de esfucrzos hacia otras zonas, sin llegar a fallar. Las
figs 3.77 a 3.81 presentan las historias en ¢l ticmpo de las demandas de ductilidad local

desarrolladas, en las vigas antes presentadas. Las demandas de ductilidad local se definicron segin Ia
ecuacion:
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donde:

$p=6,/1, y ¢ =M,/EI

y. = demanda de ductilidad local

$, = Curvatura plastica

0, = Rotacidn plastica

L, = Longitud equivalente de articulacion plastica, igual a un peralte efectivo
6, = Curvatura de fluencia

M, = Momento de fluencia

E = Mddulo de elasticidad del concreto

I = Momento de incrcia de la seccion transversal

En el apéndice, al final del texto, se muestran los calculos correspondicntes de py. maxuma-

En los gjes 2 y C, caso A sc tiecne un comportamiento similar; si a caso con mayores
demandas de ductilida en el ¢je largo (cje 2), de hasta 7.18.

En el gje 1, caso B, no hay comportamiento inclastico: en la viga del eje 2 las demandas son
muy pequeilas, con valores maximos de -1.37. En ¢l cje corto interior se ticnen mayores demandas.

En el ¢je A los valores son ligeramente menores.

8
i
L3
- 5
-3
I fi -
N P NAWA==AN#
= o
i -
ia ¥ Y- \j B 1 VA Y A
A=) U
I - S
-4
-3
Q 5 io 15 20 25 30 335 <0 35 50

Tempo ()

Fig 3.77.- Historias dec demandas locales de ductilidad de la viga 13, cje 2, caso A
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Demanda de ductilidad local

Demands de ductilidad local
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Fig 3.78.- Historias dc demandas locales de ductilidad de la-viga 10, ¢je C, caso A
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Fig 3.79.- Historias dc demandas locales de ductilidad de 1a viga 13, ¢je 2, caso B
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Fig 3.80.- Historias de demandas locales de ductilidad en la viga 1, ¢je A, caso B
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Fig 3.81.- Historias de demandas locales de ductilidad de 1a viga 10, ¢je C. caso B
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3.3.7 Distribucién global de articulaciones plisticas y de demandas miximas de
ductilidad local desarrolladas en vigas, columnas y muros

Las figs 3.82 a 3.87 presentan la distribucion global de articulaciones plasticas de cada eje
de interés, casos A y B, que sc formaron a lo largo de la duracion de la accidén sismica.

En los ejes del caso A, las articulaciones plasticas se forman practicamente en todas las vigas
(excepto en el nivel 15 y algunas dcl 14), y en el extremo inferior de las columnas de planta baja; se
obteniene asi ¢l esperado comportamiento de “columna fuerte - viga débil™, que cs ¢n lo que se basa
el disefio de estructuras ductiles del RDF-93.

Los ejes sin muros ¥ en particular ¢l gje 2 (¢je largo), caso B, presentan rotulas plasticas con
las vigas de los extremos de los niveles 1,2,3 y 6; ninguna columna presenta fluencia; En el cje C (cje
corto) se presentan articulaciones del nivel 1 al 9 en vigas vy pequciias fluencias cn algunas de las
columnas del nivel 4; la tendencia del mecanismo de falla sigue sicndo tipo viga. Por lo que respecta
a los gjes con muros, cl ¢cje 1 mucstra articulaciones plisticas en las vigas desde ¢l nivel 4 hasta el 15,

pero ninguna en muros; cn ¢l gjc A se ticnen articulaciones plasticas en todas las vigas, y cn la parte
inferior de los muros de planta baja.
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Nivel @

@ Rotulas Plasticas

Fig 3.82.- Distribucién global de articulaciones plasticas, eje 2, caso A
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@ Rotulas Plasticas

Fig 3.83.- Distribucidn global de articulaciones plasticas, eje C, caso A
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Fig 3.84. - Distribucion global dc articulaciones plasticas, cje 1, caso B
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® Rotulas Plasticas

Fig 3.85- Distribucion global de articulaciones plasticas, eje 2, caso B
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Fig 3.86.- Distribucion global de articulaciones plasticas, ¢cjec A, caso B
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Fig 3.87.- Distribucion global de articulacioncs plasticas, eje C, caso B
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Las demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, columnas y muros, se
calculan siguiendo el procedimicnto explicado en el cap 1, seccién 1.8. En el apéndice, al final del
texto, se presentan las hojas de calculo con las que fueron obtenidas dichas demandas.

Las figs 3.88 a 3.96 grafican las envolventes de demandas maximas de ductilidad local py
desarrolladas en vigas, columnas y muros. Las vigas de ambos ¢jes, del caso A, ticnen sus demandas
mayores en los niveles inferiores; en columnas sélo se presenta fluencia en el entrepiso PB-N1. En el
eje 1, caso B, las vigas desarrollan demandas de ductilidad, principalmente en los nivcles superiores;
en el eje 2 las demandas son pequeilas y en niveles aislados. En ambos ejes no hay flucncia de
columnas (tampoco de muros cn ¢l ¢je 1). Por lo que respecta a los ejes cortos, en ¢l cje _A las
demandas en vigas tienden a ser similares en todos los niveles. En el eje C, las demandas de
ductilidad local de vigas sc¢ concentran entre los niveles 1 a 10, con valores de hasta 5.7; no hay

flluencia en las columnas.
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Demanda maxima de ductilldad local

Fig 3.88.- Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, ¢jc 2, caso A
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Fig 3.89.- Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en columnas, gje 2, caso A
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Fig 3.90.- Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, ¢je C, caso A
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Fig 3.91.- Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en columnas, ¢je C, caso A
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Fig 3.92.- Decmandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, cjc 1, caso B
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Fig 3.93.- Dcmandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, cje 2, caso B
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Fig 3.94.- Dcmandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, cje A, caso B
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Fig 3.95.- Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en muros, cje A, caso B
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Fig 3.96.- Dcmandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, ¢je C, caso B
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4. COMPARACIONES DE RESPUESTAS, SIN Y CON MUROS DE
CONCRETO

4.1 Introduccién

Los dos edificios estudiados en este trabajo se disciiaron con las normas del RDF-93 y sus
Normas Técnicas Complcmcentarias para Disciio y Construccion de Estructuras de Concreto, y
Normas Técnicas Complementarias para Diseiio por Sismo; postcriormente, fucron revisados con cl
acelerograma SCT, componcnte EW, de los sismos dc 1985, El cdificio caso A es a basc dc marcos
en dos dirccciones, micntras que ¢l dcl caso B cuenta ademis con muros d¢ concrcto cn ambas
direcciones. En los dos casos sc tienen caracteristicas iguales de dimensiones geométricas, matcriales,
grupo B (uso oficinas), zona 111 (compresible); Ia revisiéon de la seguridad sismica sc hizo ante cl
estado limite de servicio, para que ¢l desplazamicnto relativo maximo de entrepiso no cxcedicra del
valor permisible de 0.006 veces la altura de entrepiso; para cl disciio de las cuantias de accro de
refuerzo de los edificios sc utilizoé cl factor dec comportamicnto sismico  Q = 3.

En las etapas dc dimcnsionamicnto y discfio se hizo un analisis sismico dinamico clistico
tridimensional con ¢l programa ETABS. Para dcterminar qué tanto excursionaba cada cstructura en
el rango no lineal, se¢ hicicron analisis sismicos dinamicos paso a paso con ¢l programa DRAIN-2D,
quc es util para calcular las respuestas dinamicas clasticas ¢ ineldsticas en la historia del ticmpo dc
cualquier estructura plana.

Para evaluar las ventajas 6 desventajas que ofrecen los casos A y B, enscguida s¢ hace una

comparacion dec las respucstas clasticas ¢ inclasticas.
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4.2 Anali

is sismicos elasticos

Las siguientes comparaciones son con base en los resultados de la etapa de disciio, que se

apoyé en el ETABS, y en las especificaciones del codigo utilizado.

4.2.1 Dimensiones de secciones transversales

Las tablas 4.1 y 4.2 comparan las dimensioncs de secciones transversales de vigas
principales y secundarias cn ambas direcciones, y de columnas para cada entrepiso, que resultaron en
los edificios decl caso A y B, ante los efectos del sismo y de las cargas gravitacionalces; para cl
dimensionamicnto de trabes y columnas, ¢n ambos casos fue nccesario rcalizar varios tantcos para
poder llegar a cumplir con ¢l valor permisible de disciio de desplazamiento rclativo cntre altura de
entrepiso. Después de satisfacer cl estado limite de servicio, se procedié a revisar ¢l estado limite de
falla (resistencias) con las dimensiones encontradas en la ctapa anterior, y sc¢ procedié a determinar
las respectivas cuantias de acero de refucrzo, revisando para ello, si cra nccesario, cambiar de
dimensiones, ante la posible ocurrencia de dar mayor resistencia, debido a un clemento mecanico
ultimo mayor que lo previsto. En ambas estructuras (casos A y B) se cumplié ¢l cstado limite de falla
sin tener que cambiar las dimensioncs de los clementos estructurales que resultaron después de haber
satisfecho el cstado limite de servicio (desplazamicntos laterales). La tabla 4.3 ticne los cspesores de
muros para el caso B. Las dimensioncs de vigas y de columnas decl caso A resultaron por arriba, lo
cual es légico ya quc cn el caso B sc cucnta con la participaciéon de los muros, y por tanto con mayor
rigidez lateral. Para ¢l caso B sec ticnen densidades de muros de cortante que varian desde 1.85%
hasta poco mis dcl 3%, dependicndo de la altura del edificio. En nuestro medio, principalmente por
razones arquitcctonicas, no ¢s muy usual que se coloquen muros con densidades de dicho orden.

Tabla 4.1. - Comparacion dc dimensiones transversales de vigas principales y secundarias,
cntrc casos Av B

Trabes principales
(cm)
Dircccion CASO A CASO B
X 110 x 50 65 x 35
Y 100 x SO 65 x 35
Trabes secundarias
{cm)
Direccion CASO A CASO B
X 70 x 35 65 x 35
Y 70 x 35 65 x 35
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Tabla 4.2. - Comparaciones d¢ dimensiones transversales de columnas entre casos Ay B

Columnas
(cm)

Entrcpiso CASO A CASO B
15al 12 80 x 80 65 X G5
11 90 x 90 65 X 65
10al8 90 x 90 70 x 70
7 100 x 100 70 x 70

6 ald 100 x 100 75 x 75
3 al SOT 110 x 110 80 x 80

Tabla 4.3. - Espcsores y densidades de muros, caso B

Muros
Entrepiso Esy Densidad
(cm) (“)
15al 1l 20 1.85
10 al 7 25 2.31
6 al 4 30 2.78
3all 35 3.24

Densidad ( % ) = Area muros / Arca planta ( %6 )

4.2.2 Periodos fundamentales de vibraciéon

La tabla 4.4 compara los tres primeros periodos de vibracién de ambos cdificios. casos A y
B, direccioncs X, Y vy O.

En la dircecidn X (dircccion larga) el edificio sin muros presenta un periodo fundamental de
1.385 s, contra 0.98 s dcl cdificio con muros, lo cual indica quc ¢l caso A cn su dircccion larga es
mas flexible que ¢l B.

En la dircecién Y (direccion corta) los periodos del caso A son mayores a los del B, pero con
menos diferencias que lo que ocurre en la dircecién larga; esto ¢s, on la dircecion transversal del
cdificio, ambos casos A (sin muros) y B (con muros) ticnden a scr mas parccidos ¢cn cuanto a su
rigidez lateral.

Con la ayuda de los muros de¢ cortante la rigidez torsionante aumentd considerablemente; los
periodos se redujeron de 1.06 s a 0.59 s, lo cual habla bicn de la bondad de la forma como sc

colocaron dichos muros en ¢l edificio del caso B; con lo anterior sc lograba parte de los objctivos de
cste trabajo.




Tabla 4.4. - Periodos de vibracién paracasos Ay B

Direccién X

Periodo (s) CASO A CASO B
T, 1.38 0.98
T, 047 0.23
Ty 0.27 0.11

Direccién Y

Periodo (s) CASO A CASO B
T, 1.45 1.25
T- 0.48 0.32
T 0.27 0.15

<]

Pcriodo ( 8) CASO A CASO B
Ty 1.06 0.59
Y &3 0.36 0.15
T 0.21 0.07

4.2.3 Desplazamientos horizontales maximos

La fig 4.1 compara los desplazamicntos horizontales maximos del analisis sismico estatico,
casos A y B; la fig 4.2 hacc lo mismo para los desplazamicntos del analisis dinamico modal
espectral. En ambos analisis los resultados ya estan multiplicados por Q = 3. Los dcsplazamientos
estiticos del caso A son mayorcs a los del B, en un 20 por ciento en la direccion Y, y en un 60 por
ciento en la direccidon X. El patron de comportamicnto de la respuesta del caso B indica la presencia

de los muros (viga cn cantiliver). Para cl caso A si s¢ nota un comportamicnto de marco en flexién.

Esto se observa, independientementce del tipo de analisis (estatico o dinamico).

Nivel
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e C-A Est-Y
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3o 3s
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40

45

50

C-A Est-X

Fig 4.1.- Desplazamicntos maximos horizontales, analisis sismico estitico cn ambas dirccciones,

casos Ay B
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Los desplazamientos dinimicos del caso A son mayores en un 25 por ciento a los del B en la
direcciéon Y, y en un 70 por ciento en la direccion X.

En los dos edificios los desplazamientos mayores s¢ presentan en Ja direccion Y (direccion
corta), congruente con lo observado anteriormente en los periodos; para el caso B la diferencia de
desplazamientos cntre la direccidn corta y larga es mayor con respecto de 1la que ocurre en cl caso A,
debido a que en la direccién X (larga) del caso B se ticnen muros de 9 m que rigidizan a la estructura
mucho mas que cn la otra dircccion, donde se ticnen muros de 6 m.

Para c! disciio se utilizaron las respuestas dinamicas; los resultados estiticos solo se

muestran con fines comparativos.

NO " ~—&-—— C-B Din-Y

<> C-B Din-X

z
N
A

~——a—— C-A Din-Y

C-A Din-X

s 10 15 20 25 30 33 40 43 so
Desplazamicnta (cm)

Fig 4.2.- Desplazamientos maximos horizontales, andlisis sismico dinamico modal espectral,
casos Ay B

4.2.4 Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, Ay / h

Las figs 4.3 y 4.4 presentan las comparaciones de A, / h; entre los casos A y B, de los
analisis sismicos estatico y dindmico, respectivamente.

Para los analisis cstiticos, las relaciones A, / h; del caso A tienden a ser mayores que las del
B, situaciéon que sc hace mas scvera cn la direccion X (larga); la rclacion midxima A, / h; del caso A
es en promedio 75 por ciento mas grande la de B. El patron dec comportamicnto con respecto de la

altura dc las grificas para ¢l caso A (trabajo de marcos) cs difcrente al del caso B (muros), siendo
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este Gltimo con tendencia a tener valores similares en los entrepisos superiores, independientemente

del tipo de analisis.

N9
N8
N7
N6
Ns
N4
N3
N2
N1 I———————i
NPB
SOT
M

0.001 0002 0.003 0003 0.005 0.006 0007 G008 0.009 001
Relacl d entre altura de entrepiso

—<—— C-B Eat-Y
— @ C-B Est-X
e C-A Est-Y

o —— C.AEat-X

% Disefio

Fig 4.3.- Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, anilisis sismico estatico,
casos Ay B

Tabla 4.5.- Valores maximos de las rclaciones desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso,
analisis dinamico modal espectral, casos A y B.

Direcciéon CASO A CASO B
b Entrepiso r Entrepiso
X 0.00588 4 0.00321 12
Y 0.00591 0.00477
X 0.00528 8 0.00321 11
Y 0.006 0.00531

La fig 4.4 compara las rclaciones de desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso del
andlisis dinamico, casos A y B. Sc ticnen respuestas mayorcs para ¢l caso A; ¢l caso B presenta
valores mas conservadorcs, con respecto al limite permisible de 0.006.

La tabla 4.5 compara los valorcs maximos dc las relaciones A,; / h, dc! analisis dinamico,
casos A y B; micntras quc para ¢l caso A los valores maximos sc prescentan en los centrepisos 4 y 8,
para el caso B ocurre cn los cntrepisos 11 y 12. En el caso B, los muros ticndcen a ser menos
importantes cn los cntrepisos superiores, cn cuanto a rigidez lateral se refiere; cn cstos ultimos

entrepisos los muros de cortantc empiczan a “‘recargarse” sobre los marcos, cn lugar de ayudarles.
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= C-BDin-Y
— & C-B Din-X
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Relac L 1. entre alturs de entreplso

Fig 4.4.- Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, analisis dindmico modal,
casos Ay B

4.2.5 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 4.5 presenta las fuerzas cortantes de entrepiso del analisis sismico estitico, casos A y
B. Estos cortantes ticnen valores mayores para el caso A. La tabla 4.6 compara sélo los cortantes

basalcs estaticos; en cl caso A sc ticne un cortante basal mayor en 26 por ciento con respecto del

caso B.

z

—<——— C-B Est-Y

———— C.B Est-X

Z
1
it

—=—= C-AEat-Y

Z
o

-—--— C-AEat-X

Z
b4

8
5
& it

500 1000 1500 2000 2500 2000
Fucrza cortante (¢t )

Fig 4.5.- Fucrzas cortantes dc entrepiso, anilisis sismico estitico, casos Ay B
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dinamico. Los cortantes del caso A son mayores a los del B. La tabla 4.7 muestra los valores de las

fuerzas cortantes basales, c¢n el caso A se ticne un cortante basal dinimico mayor en 44 por ciento en

Tabla 4.6.- Fuerzas cortantes basalcs, analisis sismico estitico, casos Ay B

CASO A CASO B

Fuerza
cortante
basatl ( t)

2653.61 2101.70

La fig 4.6 tiene las fucrzas cortantes de entrepiso de los casos A y B, pcro ahora del andlisis

la direccién X y 38 por ciento mas grande en la dircccion Y, comparado contra los del caso B.

Nivel
N1s
Ni4
N13

S NI12

N11

N10o

] 3. &>

] e 1

: T

_ 1

: O,

J pe

o 300 1000 1500 2000 2500

Fuerza curtante (t)

000

——o—— C-B Din-Y
——=O-— C-B Din-X
e~ C-ADin-Y

&= C-A Din-X

Fig 4.6.- Fucrzas cortantes de entrepiso, andlisis dinamico modal espectral, casos Ay B

Tabla 4.7.- Fucrzas cortantcs basales, analisis dinamico, casos Ay B

Cortante Basal
)
Dircecion CASO A CASO B
X 1665.66 1153.89
Y 1622.31 1179.81
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4.2.6 Elementos mecinicos ultimos de vigas y columnas

4.2.6.1 Vigas

Las figs 4.7 a 4.10 prcsentan y comparan los elementos mecanicos ultimos (valores de
diseiio, seleccionados de la combinacion critica de cargas) de cuatro vigas de tres niveles (1, 7 y 15),
casos A y B. Para el caso B, con muros, se trata de las vigas: 6-7, 61-62, 39 y 46 (ver fig 2.10); y
para el caso A, sin muros, son las vigas 31-32, 43-44, 3 y 10 (ver fig 2.9). En gencral, los clementos
mecanicos ultimos dcl cdificio con solo marcos son mucho mayores que los del caso con muros; si a
caso en cl nivel 15 los clementos mecinicos de ambos casos ticnden a ser similares, dominando por
poco margen los del caso A. Lo anterior ocurre para las vigas de ¢jes interiores y exteriores. Sc notan
diferencias importantcs, con valorcs hasta cuatro veces mas grandes cn los resultados de las vigas del
caso A (marcos), precisamente por la gran ayuda de los muros de cortante en el caso B, cuyo trabajo
principal, entre otros, fue de cargar a los marcos, principalmente en los entrepisos inferiores; en los
entrcpisos supcriores tal ayuda va no es tan efectiva, como sc¢ pucde obscrvar a partir de comparar

qué pasa en las vigas del nivel 15, con respecto a los niveles 7 y 1. Lo anterior concucrda con la ya

esperado y explicado anteriormente.

CASO A - sin muros

A AT CASO B - con muros
L Mu~ Mu
—~ M, = Momento flexioante ltimo ( t-m )
Vu Vu Vu Vu Vu = Fucrza cortante Gltima (t)
f
Mu” AMu®
- +
Afus Afud
42.56 42.56 921.64 91.64
186.03 186.03 173.84 173.84 77.86 7788
l I7 4R 3T 4R J
t ] L ]
26.35 20.45 26.35 2433 39.74 24.33 39 9.49 34.12 9.49 3411
-
167.14 167.14 I 154.86 154.86 21.71 21.71
25.95 25.95 74.70 74.70 63.24 63.24
Nivel 1 Nivel 7 Nivel 15

Fig 4.7.- Elcmentos mecanicos ultimos de las vigas 31-32 del caso A y 6-7 dcl caso B,

para los niveles 1, 7y 15
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€3.07 8.07 48.14 4814 34.83 3e.83

1RS N4 1R% 04 IR 48 1R 4R 41 4A 4% 4R
{ ] L 1 | I}
27.13 25.81 27.13 . 26.37 25.66 26.37 25.66 11.09 19.90 11.09
- [ 1
! 150.39 150.39 ! ! 146.64 146.64 L 16.13 16.13
13.07 13.07 13.48 13.43 712 712
Nivel 1 Nivel 7 Nivel 15

Fig 4.8.- Elcmentos mecinicos ultimos de las vigas 43-44 del caso A, y 61-62 del caso B,
paralos niveles 1, 7y 15

17.31 20.20 24.25 “0.94 1s.07 2.33
1 IRO 26 1R1 a0 y L 1R7 ’R 169 I 1 26 40 42 |
1533 9.5 15.41 546 14.12 10.89 14.50 14.95 7.32 892 7.66 14.48
. T 1
! 154.24 152.96 ! I 141.2) 136.11 1 14.07 10.76
0.658 .00 2115 5.56 24.35 348
Nivel 1 Nivel 7 ivel 185

Fig 4.9- Elcmentos mccanicos ltimos de 1a viga 3 del caso A y 39 de! caso B,
para los niveles 1, 7y 15

41.05 41.10 42.51 42.28 29.58 24.61
1 1RO T 179 29 | L 174 07 166 96 1 14421 17(usl
16.03 17.67 1595 1708 15.58 18.00 15.15 17.96 8.51 13.60 817 1255
I I i
141.67 143.25 1 | 129.58 135.46 1 6.0 9.67
278 9.76 10.36 10.55 0.00 o.n0
Nivel 1 Nivel 7 ivel 15

Fig 4.10.- Elcmentos mecanicos Gltimos de la viga 10 del caso A y 46 del caso B,
para losniveles 1, 7y 15
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4.2.6.2 Columnas

En las figs 4.11 a 4.13 se comparan los resultados de tres columnas de los entrcpisos NPB-
N1, N6-N7 y N14-N1S5, casos A y B; sc tienen carga axial, momento flexionante y cortante. Para el
caso B, con muros, son las columnas: 47, 59 y 6 (ver fig 2.8), y para ¢l caso A, sin muros, las
columnas 7, 21 y 19 (ver fig 2.7). En general, los clementos mecanicos tltimos del edificio a base de
solo marcos son mucho mayores que los del caso con muros. Las tendencias de comportamiento, con
respecto del efecto de la altura, con y sin muros son similares a lo ya anotado anteriormente para las
vigas, como era dc esperarse.

Caso A - Sin muros

P Munt, Mum Mo Mo w Caso B - Com muros
u
P Py = Carga axial Gltima (1)
VuM | Vi SuM ., Vum . . . .
um M, n = Momento flexionante Gltimo en ta direccion mayor ( t-m )
Mant. Mo Manr. My My m = Momento flexionante Gltimo en la direccién menor ( t-m )
wvun¢ = Fucrza cortante iltima on Ja direccién mayor (1)
Vum = Fucrza cortante Gltima cn la direccion menor (t)
105.73,35.58 1.47,14.14 134.12,42.48 IP.9719.9 31.99,30.80 35.02.31.29
-1471.6 -104.00 ~47.00
.682.50 110.83,11.77 1.76,-9.12 28457 96.68,-3.11 13.26,-7.61 -27.43 19.68,-17.95 20.17,-13.23
326.53.50.81 6.17,-28.32 122.27, -4.00 21.16.-10.9 20.17,-23.27 27.50,-18.60
Entrepiso Entrepiso Entrcpiso
NPB-N1 N6-N7 N14-N1S
Fig 4.11.- Elecmentos mecdnicos Gltimos de las columnas 7 (caso A) v 47 (caso B) para los
entrepisos NPB-N1, N6-N7 y N14-N15
30.03,-114.57-2.78,22.89 40.99,-126.41 .33,-17.81 32.41,22.68 25.02.23.78
-1015.19 -601.08 ~49.35
-794.28 29.30,-103.48 ¢.86,-19.16  _y04.8; 29.57.-109.07 2.96,-21.9 -40.16 20.02. -5.06 14.44,-3.41
34.23,-280.59 18.34,54.28 37.43,-147.87 4.43,-34.7 20.64,-7.58 19.75,-4.35
Entrepiso Entrepizo Entrepiso
NPB-N1 N6-N7 N14-N1S

Figura 4.12.- Elemecntos mecanicos ultimos de las columnas 21 (casc A) y 59 (casoB) para los
cntrepisos NPB-N1, N6-N7 y N14-N15
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-55.36,41.34 11.90,-6.31 -36.46,47.67 31.37,-5.78 43.86,10.48 -33.58,0.00

-1064.59 -336.80 ~3.92
534,32 -30.87-115.69 9.40,-21.60  _310 53 -32.40,95.11 2.46,-20.04 -38.42 -31.02,-7.19 -19.64,0.00
-260.54, 94.8 67.46,20.82 -77.61,34.68 -27.57.5.53 -38.35,-9.29 -27.31.0.00
iso Entrepiso Entrepiso
NPB-N1 N6-N7

N14-N135

Figura 4.13.- Elementos mccanicos ultimos de las columnas 19 (caso A) y 6 (caso B) para los
entrepisos NPB-N1, N6-N7 y N14-N15

4.3 Comparacion de resultados inelisticos

Los resultados y comparacionces siguientes sc hicicron con base en la ideca de determinar qué
tanto tuvicron que excursionar en ¢l rango inclastico cada una de las estructuras (casos A y B) de
este estudio, y que s¢ disciiaron segin las especificaciones del RDF-93 y sus Normas Técnicas
correspondientes. Para esta parte sc utilizdé el DRAIN-2D.

4.3.1 Desplazamientos horizontales mAximos totales

Las figs 4.14 a 4.21 comparan los desplazamicntos horizontales maximos totales de todos los
ejes analizados paso a paso, comportamicntos clasticos ¢ inclasticos, casos A y B. Sc¢ utilizaran los
resultados de los ejes 2 y C, caso A, para comparar con los dc los cjes 1 y A, caso B; loscje 2y C
son representativos de lo que sucede en la estructura A, direcciones X y Y, respectivamente.

El gje 2, caso A, presenta mucha mayor flexibilidad que los ¢jes 1 y 2 del caso B, debido a la
presencia de los muros quce rigidizan de gran forma a la estructura B; la misma tendencia ocurre al
comparar las respuestas de los ¢jes cortos, pero en menor escala; para fa direccion transversal, caso
B, se cuenta con muros de 6 m de longitud y no de 9 m como se ticne en la dircecidn longitudinal, con
mas rigidez. Las diferencias anteriores resultan mayores cuando las estructuras excursionan en el
comportamicnto inclastico.
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Fig 4.14.- Comparacidn de desplazamientos horizontales miaximos, comportamicnto elastico,
cjes 2 (caso A) y 1 (caso B)

Nive}
N15

z

z

w
R
(kR

e

r4
)
e
N

——O— C-B Ine.

|~ % C-Alnc.
~, 7

~ /x
N1 = > x
NPB | "

o 10 20 3o
Desplazamiento ( cm)

Fig 4.15.- Comparacidn de desplazamicntos horizontales maximos, comportamicnto ineldstico, cjes 2
- (caso A)y I (caso B)
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Fig 4.16.- Comparacion de desplazamicntos horizontales maximos, comportamicnto clastico, cje 2,
casos Ay B
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¥ig 4.17.- Comparacion de desplazamicentos horizontales maximos, comportamicnto inclastico, cjc 2,
casos Ay B
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Fig 4.18.- Comparacién de desplazamientos horizontales maximos, comportamiento elastico,
eje A (caso B) y C (casoA)
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Fig 4.19.- Comparacién de desplazamicntos horizontales maximos, comportamicnto inelastico, cjes A
(caso B) y C (caso A)

229



zz
o=

<o C-B Ela.

— = C-AEla.

Nivel
N1s

4
o

Desplazamlento ( €m )

Fig 4.20.- Comparacién de desplazamientos horizontales maximos, comportamiento clastico,
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Fig 4.21.- Comparacion de desplazamicntos horizontales maximos, comportamicnto
inclastico, cjec C, casos Ay B
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4.3.2 Relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso, Ay / h;

Las figs 4.22 a 4.29 comparan las relaciones desplazamiento relativo cntre altura de
entrepiso de todos los ejes analizados paso a paso, comportamiento elastico ¢ inelastico, casos A y B.
La forma de como se comparan las rcspuestas es similar a lo anteriormente expucsto con basc en los
desplazamientos horizontales maximos.

Con estc tipo de comparaciones s¢ puede corroborar lo que ya se habia visto con los
desplazamientos horizontales maximos, comportamicntos clastico e inclastico; estos, la estructura B
(con muros) es mucho mas rigida, con periodos de vibracion mas lejanos del periodo dominante de la
excitacion SCT utilizado (2 scgundos), vy por tanto ante fucrzas sismicas mas pcqueiias. Notese, sin
embargo, que cn la mayoria de los cjes, caso B, analizados, los niveles superiores ticnden a tener
respuestas mayorcs respecto de lo que ocurre con los ¢jes correspondientes del caso A, ya que cn
estos niveles la participacion de los muros ya no ¢s tan importante. Debido al cfecto de los muros, cl
patrén de comportamicnto de las A, / h,, contra la altura dcl edificio, tiende a permanecer constante,

tipico de estructuras ¢n que dominan los muros dc cortante.

Nivel
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o C-B Elas.

——e— C.AElas.
N6 3

—*— Discilo
N4 T

4+

At

o 0.001 0002 0.003 0003 0.005 0006 0.007 0.008 0.009 0.01
Desplaz. Relutive / Altura de entreplso

001t 0012

Fig 4.22.- Comparacién de rclaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso,
comportamicnto clastico, cjes 1 (caso B) vy 2 (caso A)
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Fig 4.23.- Comparacion de relaciones desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso,
comportamicnto inelastico, gjes 1 (caso B) y 2 (caso A)
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Fig 4.24.- Comparacion de relaciones de desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso,
comportamicnto clistico, ¢jcs 2, casos Ay B
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Fig 4.25.- Comparacién de relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso,
comportamiento inclastico, ejes 2, casos Ay B
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Fig 4.26.- Comparacion de rclaciones desplazamiento relativo entre altura de cntrepiso,
comportamicnto clastico, gjes A (caso B) y C (caso A)
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Fig 4.27.- Comparacion de relaciones desplazamiento relativo entre altura de entrepiso,
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Fig 4.29.- Comparacidn de rclaciones desplazamicnto relativo entre altura de entrepiso,
comportamicnto inclastico, ¢jes C, casos Ay B

4.3.3 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento Iateral de azotea

A continuacion sc hacen varias comparacionges, con cl apoyo de las figuras dcel cap 3.

Al comparar las respucstas clisticas de los cjes largos de los casos A y B (figs 3.41. 3,45y
3.47), el cjc 2 (intcrior) dcl cdificio sin muros prescnta un cortante basal y un dcesplazamiento
horizontal maximo en azotca por arriba de los ¢jes del caso B; el ¢je 1 (externo) con muros, ticne la
mayor rigidcz (inclinacidn), pcro cl ¢jec 2 de la misma estructura B le ocurre lo contrario, Al
comparar las respucstas de los analisis inclasticos (figs 3.42, 3.46 v 3.48), los cjes 1 y 2 (caso B) no
excursionan ¢n ¢l rango no lincal, lo que si ocurre con ¢l ¢je 2 del edificio sin muros. Al comparar los
resultados de los anailisis eldstico contra inclastico, ¢l cjc 2 (caso A) sin muros prescnta grandes
cambios (figs 3.41 y 3.42), quc comprucba que si hubo deformaciones en ¢l rango inclastico; en el
caso con muros, no hay variacién cntre los analisis clastico ¢ inclastico para los ¢jes | v 2 (figs 3.45,
3.46, 3.47y 3.48)

Para los ¢jes C se presenta la misma tendencia de comportamicnto que le ocurre a los c¢jes
largos (figs 3.43, 3.44, 3.51 y 3.52). Hay variaciones con respecto de lo que ocurre con los cjes
largos, al comparar ¢l ¢je exterior de un caso contra el interior del otro; es decir, entre cl ¢je C del

caso A y el gjec A dcl caso B (figs 3.43, 3.44, 3.49 y 3.50), ya que cl ¢je A presenta variaciones mas
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grandes en sus valores de fuerza cortante basal tanto para el analisis elastico como para inelastico. Si
hay variaciéon entre las graficas de los analisis elastico e inelastico del eje A (caso B) lo cual quiere
decir que hubo una incursién mas significativa en el rango inelastico, con respecto de lo que no se
detecto en el eje 1 del mismo edificio con muros; en la otra direccion corta se tiene un muro de 6 m de

longitud, que no trabaja de igual forma que el de 9 m de la direccion larga.

4.3.4 Historias de elementos mecinicos en miembros estructurales

4.3.4.1 Vigas

La viga seleccionada corresponde al primer nivel, extremo izquierdo: viga 13 para el eje 2,
casos Ay B (fig 3.2), 1a vigalO para el gje C, casos Ay B (fig 3.4 ), y viga | para los gjes 1 y A del
caso B (figs 3.6 y3.8).

Al comparar las historias de momentos flexionantes de las vigas de los ejes largos (figs 3.53,
3.55 y 3.56): en el eje 2 (caso A) se presentan los momentos mayores. analisis elastico e inelastico,
con bastantes ciclos en que se alcanza ia fluencia; en el eje 1 (caso B) los valores de los momentos
actuantes son muy pequeiios: y en el eje 2 (caso B) se llega al momento resistente en dos ciclos, y de
manera casi despreciable. Para lo ejes cortos (figs 3.54, 3.57 y 3.58) sucede algo muy parecido a los
ejes de la otra direccion; la unica diferencia, si acaso, consiste en un ligero incremento en los
momentos actuantes del eje interior C, caso B.

Al comparar las historias de fuerzas cortantes de las vigas de los ¢jes de los edificios Ay B
(figs 3.59 a 3.64) es muy notoria la diferencia existente entre los dos casos; aungue en ninguna viga
de dichos egjes el cortante actuante llega a sobrepasar al cortante resistente, es evidente que los valores
de los cortantes actuantes en los ejes del caso con muros son muy inferiores a los del caso sin muros;
en el caso B, los muros se encargan de absorber Ia mayor cantidad de cortante, dejando casi nada a

las vigas y a las columnas.

4.3.4.2 Columnas

La columna extrema izquierda parte inferior del entrepiso NPB-N1, que se selecciond para
observar sus elementos mecanicos en el tiempo, es la columna 4 de los gjes 2 y C, casos A y B (figs
3.3y3.5)
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Capitulo 4

Las columnas de los ¢jes del caso A observan valores mayores y con mas dispersion en  las
relaciones de carga axial -momento flexionante (figs 3.65 a 3.68); lo anterior se nota mas en los
momentos flexionantes. En el gjec 2, caso B, los valores de la relacion P-M son muy pequeiios. En el
caso A, el comportamicnto de la columna ¢s principalmente a flexién con una importante
participacion de la carga axial (obsérvese la inclinacion de las grificas), situacion que no se presenta
tan acentuada en los ejes del caso con muros; en el ¢je interior C hay una cierta inclinacion, pero con
cargas axiales pequceias.

En las historias dc fucrzas cortantes (figs 3.69 a 3.72), como ocurridé ¢n vigas, s¢ obscrva
que en ambos casos las columnas disponen de una adccuada reserva de resistencia al cortante,
asegurandose asi la no existencia de una falla fragil; lo anterior es aiin mas notable en el caso B,
donde los valores dc la fuerza cortante actuante son muy pcquciios, con respecto de los del caso A.
Los muros se encargan de tomar todo ¢l cortante, dejando muy poco a las columnas.

4.3.5 Distribucién demandas maximas de ductilidad local

lobal de rétulas plisticas

Distribucidn de rdtulas pldsticas

= Eje 2, caso A, contra ¢jes 1 y 2 del caso B (figs 3.82, 3.84 v 3.85). En el caso A, sc presentan 102
rétulas, repartidas en las vigas dc casi todos los niveles, exceptuando las del nivel 15 y algunas
del 14; se presentan articulaciones plasticas cn todos los extremos inferiores de las columnas del
entrepiso NI-NPB. En ¢l ¢je 1(caso B) se¢ prescntan solo 17 rétulas en las vigas del nivel 4 al 15,
y no hay rétulas cn columnas 6 muros. Por lo que respecta al eje 2 (caso B), unicamcnie sc ticnen
6 rétulas plasticas cn algunas vigas.

e Eje C, caso A ,contra ¢jes A y C del caso B (figs 3.83, 3.86 v 3.87). En cl caso A, sc presentan 82
rétulas plasticas en vigas, repartidas en los niveles 1 al 14, rotulas cn todos los extremos
inferiores de las columnas del entrepiso N1-NPB. El ¢cjc A, caso B, presenta rotulas plasticas en
las vigas de los 15 niveles, v cn la basc de los dos muros del entrepiso NPB-N1. En ¢l ¢je C se
presentan 47 articulaciones pldsticas ¢n las vigas de los niveles 1 al 10, con fluencia cn dos

columnas.
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Demandas mdximas de ductilidad local en miembros estructurales

Vigas

Eje 2, caso A, contra ejes 1 y 2, caso B. Las demandas miximas de ductilidad local del ¢je 2,
caso A (fig 3.88) presentan valores de hasta 7.5, en los niveles inferiores. El eje 1, caso B (fig
3.92) tiene demandas miximas del orden de 3, con los maximos en lo niveles superiores. Para ¢l
eje 2, caso B (fig 3.93), las demandas son muy pequciias, y sc presentan cn nivcles aislados.

Eje C, caso A, contra gjes A y C, caso B. En ¢l ¢je C, caso A, las demandas maximas de
ductilidad (fig 3.90) alcanzan valores de 5.5 en los nivecles inferiores. Para el gje A, caso B (fig
3.94) se tiencn demandas de 2.8, con el valor mayor en el nivel inferior, y hay una mcjor
reparticion entre todos los niveles. Para el ¢je C, caso B (fig 3.96), se presenta un valor maximo
de 5.7, ligeramente mayor que ¢l caso A, pero con una rcparticion de demandas mas uniforme
entre los niveles NPB a N10.

Columnas

Eje 2, caso A, contra ¢jes 1 v 2, caso B. Para el ¢je 2, caso A (fig 3.89) sélo hay demanda de
ductilidad (de 8.5) en el cntrepiso NPB-N1. En el ¢je 1, caso B no hay fluencias en columnas y en
muros. En el ¢je 2, caso B, tampoco hay flucncias en columnas.

Eje C, caso A, contra ¢cjcs A y C, caso B. Para el gjc C. caso A (fig 3.91) hay demandas de
ductilidad (dc 8.9) en cl entrepiso NPB-N1, y una muy pcquciia cn el entrepiso N3-N4. En ¢l ¢je
A, caso B, hay una pequeiia fluencia en el muro del entrepiso NPB-N1. En ¢l ¢jc C, caso B, no

hay fluencias en columnas.
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5. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1 Conclusiones

Sc analizaron y disciiaron dos estructuras (casos A y B) de 15 nivcles mas sotano, losa de
cimentacion y pilotes de punta, sin ¥ con muros de cortante cn ambas dirccciones. Son estructuras del
grupo B, ubicadas cn la zona compresible del valle de México. La revision del estado limite de
servicio (desplazamicntos laterales) se¢ hizo para que cl desplazamiento horizontal relativo no
excediera el valor permisible de 0.006 wveces la altura de entrepiso. Y. las resistencias se
proporcionaron para ¢l factor de comportamiento sismico Q = 3.
=> El sistcma sismorresistente de la estructura caso A cs a base de marcos cn las dos direcciones.
= El sistcma sismorresistente de la estructura caso B s a base de marcos ¥ muros de cortante de

concreto reforzado, ambas dirccciones.

El discio de los diferentes elementos cstructurales, ambos edificios, se¢ hizo con basc en un
analisis dinamico modal, incluyendo los cfectos de las cargas gravitacionales y los cfectos P-A,
cumpliendo con todas las ecspcecificaciones del RDF-93 v sus Normas Técnicas correspondicentes; cn
esta ctapa del disciio sc llevaron a cabo anilisis estructurales bajo ¢l comportamiento tridimensional,
v no a basc dc marcos planos acoplados por los sistcmas de piso. Dcspués, sc reviso el
comportamicnto sismico inclastico ante ¢l registro de aceleraciones SCT-EW,; la tendencia de

formacién de articulaciones plasticas, ambas estructuras, s¢ presentd principalmente en vigas, y en el
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caso de columnas sélo hubo articulaciones en los extremos inferiores de la planta baja. Esto ¢s, los
dos edificios presentan un comportamiento sismico inclastico que va de acucrdo a la filosofia
“columna fuerte - viga débil”. En gencral, las demandas maximas de ductilidad local en los micmbros
estructurales se encontraron dentro de lo permisible.

Al comparar las respucstas sismicas cntre los cdificios (A y B), se presentaron diferencias

importantes, a saber:

Andlisis S{smico dindmico modal espectral (eldstico). Diserio

e Las dimecnsioncs de los micmbros estructurales, vigas y columnas del caso A resultaron mucho
mayores que las que se obtuvicron en el caso B: el peralte de las vigas del caso A resultd 70 por
ciento por arriba de las del caso B; mientras que cn ¢l caso A se¢ tenian columnas de 110 x 110 em
en planta baja, cn ¢l caso B resultaron de 80 x 80 em. Lo anterior parece congrucnte, debido a la
presencia de los muros de cortante (ambas dirccciones) en ¢l edificio B.

e Los periodos de vibracion del caso sin muros resultaron mayores a los del caso B, ante la mayor
rigidez Jateral que presenta el caso con muros.

® Los desplazamicntos horizontales maximos del caso A, resultado de utilizar ¢l analisis dinamico
modal espectral, son hasta 70 por ciento superiores a los del sistema B en la dircccion larga.

e Las rclaciones desplazamicnto lateral relativo entre altura de entrepiso  del caso A resultaron
mayores. El valor maximo dc cstas relaciones se presentd en ¢l eatrepiso 4 para el caso A, y en el
entrepiso 12 para ¢l otro cdificio: lo anterior indica que. en ¢l caso con muros, ¢stos no trabajan
de igual mancra ¢n los niveles superiores como lo hacen en los inferiores. En ambos casos sc
cumple con cl valor limite permisible para la revision del estado limite de servicio.

- La fucrza cortante basal del caso A, ambas dirccciones, resulté mayor que la del caso B; lo

anterior se debe, ¢n parte, a que la estructura es mas pesada en ¢l caso sin muros.

Andlisis dindmico paso a paso (incldstico). Revisidn

- Los desplazamicntos horizontales maximos totales de todos los ¢jes del caso A (sin muros),
andlisis elasticos (utilizando resistencias muy grandes) ¢ inclisticos (usando fas resistencias del
diseiio), resultaron mavores con respecto del edificio con muros, como c¢ra de esperarsc; la

cstructura A c¢sti mads cercana a la zona del periodo dominante (2 s) de la excitacion SCT.
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Capitulo 5

e Las relaciones desplazamicnto rclativo entre altura de entrepiso de los ejes del edificio sin muros

fueron mayorcs; salvo cen algunos e¢jes, en los niveles superiores, dichas relaciones resultaron
ligeramente supcriores para ¢l caso B, debido a que los muros ya no trabajan igual en estos
niveles, en cuanto a rigidez lateral se refiere (ver fig 1.10). Los valores del cortante basal v de los
desplazamicntos laterales son mayores para cl caso sin muros.

Al revisar las historias de elementos mecanicos de la viga tipo, ambos casos, ;:l momento
flexionante actuante del caso A resulta bastante mayor que ¢l del easo B. 1.o mismo sucede con la
fuerza cortante, pero en ninguno de los dos casos dicha accion sobrepasa cl cortante resistente; las
respuestas del caso A son mucho mayores que las del B, donde se observa el buen trabajo de los
muros, al absorber casi toda Ia fucrza cortante que introduce el sismo.

Al revisar las historias de clementos mecanicos en columnas, los valores de las relaciones carga
axial - momento flexionante del caso A son mas grandes. En las historias de fucrzas cortantes,
ambos casos, las columnas disponen de una adecuada reserva de resistencia al cortante;

cn las
columnas dcl caso B sc presentan valores mucho mienores.

La estructura B ¢s, por mucho, mas rigida. con respecto de la del caso A; cl caso B estuvo mas
lcjos de 1a zona del periodo dominante (2 s) de la excitacion SCT utilizada. Lo anterior sc obscrva
cn las demandas desarrolladas de ductilidad local en los micmbros estructumles; por ¢jemplo: 1a
demanda maxima de ductilidad local en la viga estudiada del ¢je 2, caso A, alcanzé un valor de
7.5 contra un valor menor de 3 ¢n la correspondiente al caso B. Otro ¢jemplo resulta al comparar
la distribucion global de rétulas plasticas: micntras que en cl ¢je 2, caso A, s¢ presentaron 102

rétulas plasticas en vigas, en ¢l ¢je 2, caso B, solo sc presentan 6. Lo anterior fue repctitivo con
los micmbros dc los otros ¢jes.

En genceral, sc observa que al disenar, scpun indica ¢ Reglamento, la tendencia  del
mecanismo de falla de las estructuras cumple con la filosofia de “columna fuerte - viga débil .

El analisis dinimico paso a paso, rcalizado con ¢l programa DRAIN, pecrmite hacer una
modclacion mas representativa del movimicnto real del suclo, al que va a estar sujeto la estructura.
Sin embargo, s¢ debe ser muy cuidadoso al modelar cn dos dimensiones una  estructura
tridimensional, de lo contrario sc podrian cstar obtenicendo resultados falsos.

Al agregar muros de concereto reforzado a una estructura, dsta tendra mayor rigidez lateral, v
menores desplazamicentos horizentales; puede resultar mas facil conscrvar y disciiar ante ¢l limite

permisible de desplazamiento relativo entre altura de entrepiso. Para la estructura B doe este trabajo,
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el cortante basal que se presentd ¢s menor que el de la estructura a base dec marcos, debido a la
influencia de los periodos de vibracion de cada estructura, con respecto del periodo dominante del
movimiento del suclo. Se observa que los muros de los niveles superiores ya no ofrecen el mismo
trabajo que el de los inferiores; en este tipo de estructuras s¢ debera dar vital importancia al diseiio de
los muros inferiores. La gran rigidez que aportan los muros es excelente ante un evento sismico, pero
debe tenerse cuidado en la forma como se va a disipar la cnergia del sismo, cn lo referente a la

ductilidad. Debe disefiarse y detallarse con mucha atencion a dichos muros estructurales.

5.1 Recomendaciones

En construcciones de cierta altura, desplantadas en suclos compresibles (como la zona 111 del
D .F.), en dondc sc busca que la estructura prescnte una adccuada rigidez lateral, ¢l uso de muros

es una solucidon que resuclve v controla este problema.

El sistema dc muros unidos adecuadamente con marcos, proporciona una rigidez alta para mejorar
el control de dafios estructurales en ¢l edificio.

Al usar una estructuracién a basc de muros la estructura puede resultar demasiado rigida, con
posible tendencia a no desarrollar suficiente ductilidad; en cste tipo de cdificios s¢ debe ser muy
cuidadoso ¢n respetar lo que indican las Normas Técnicas Complementarias para estructuras
ductiles, y ademas se debera tener especial interés en ¢l disciio de las uniones de los clementos
estructurales, para asi asegurar la adecuada capacidad dc disipacion de cncrgia. No debe
descuidarse ¢l disefio de la cimentacidn, principalimente on las zonas dondc sc¢ localizan los
elementos estructurales, muros de cortante, debido a su gran rigidez. Debe tenerse cuidado en los
problemas de torsién, ubicando adecuadamente, de Ia mcjor forma simétrica, a dichos clementos.
Es necesario hacer mas cstudios sobre ¢l comportamicnto sismico de estructuras altas regulares €
irrcgularcs en planta y en clevacion que presenten muros, para asi llegar a conclusiones y

recomendaciones mas gencerales, y de uso cn la practica profcsional.
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APENDICE

A continuacién se presentan las hojas.de calculo en donde se obtuvieron las demandas
maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas, colunmnas y muros. Dichas demandas se calculan

con la siguiente expresion (ref 10) :

Hy, =— "= ——"——="—"""%1]
ey by by

donde:

bp =0,/ y by =M, /El

wi. = Demanda de ductilidad local

¢, = Curvatura plastica

0, = Rotacidn plastica

L, = Longitud equivalente de articulacion plastica, igual a un peralte efectivo
8, = Curvatura de fluencia

M, = Momento de fluencia

£ = Modulo de elasticidad del concreto

I = Momento de inercia de la seccidn transversal

Para vigas, columnas y muros se¢ tiene la siguiente nomenclatura:
Ext i
L ]
L] 1
Ext. i Ext. j

Ext j
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