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Capitulo 1. INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES

Los sismos son movimientos vibratorios de la superficie terrestre, causados principalmente por la
liberacién repentina de energia debido a una dislocacion o desplazamiento en la certeza terrestre. Los
sismos de mayor magnitud e importancia son los de origen tecténico, los cuales se generan por el
corrimiento de cierta area de contacto entre las placas litosféricas. La energia de los sismos se libera
principalmente en forma de ondas vibratorias que se propagan a grandes distancias a través de Ia
roca de la corteza. El punto subterraneo en donde se considera que se inicié el movimiento se conoce
como foco o hipocentro, y su proyeccion a la superficie se le conoce como epicentro. =

Se ha observado que la mayoria de los sismos ocurren en las zonas de contacto entre placas
iilosféricas adyacentes, muy pocos vounern en el interior dedeos blogues rigidos de la litosfera. Por otro
lado, aproximadamente el 75% de los sismos suceden en-ias zonas de subduccion en ios bordes

continentales y en los arcos insulares situados en la periferia del Océano Pacifico, zona conocida
como Cinturén Circumpacifico.

En México, la mayoria de los sismos de gran magnitud ocurren por la subduccion ce la placa de
Cocos con la placa de Norteamérica, a pocos kiléinetros de las costas de Chiapas, Oaxaca, Guerrero
y Michoacan.

Los dos parametros mas importantes para designar el tamario y la fuerza de un sismo son la magnitud
y la intensidad. La magnitud es una medida cuantitativa del tamario del evento, relacionada con la
energia sismica liberada durante el proceso de ruptura en 'a falla; es una medida Unica e
independiente del sitio de observacion. La escala de magnitud mas conocida es la de Richter o de
magnitud local, M,. Existen otras escalas basadas en registros de diversos tipos de ondas, siendo las
maés frecuentes la magnitud de ondas superficiales, Mg, y la de ondas de cuerpo. M,. Posteriormente
se desarrollé6 una manera mas directa de medir la energia disipada en un sismo, dencminada
memento sismico, M,,, en donde se considera la rigidez del terreno y el area de ruptura.

Para fines de ingenieria, interesa tanto la magnitud del sismo como sus <*fectos en los sitios en donde
existen o se van a construir las edificaciones. A esta (ltima caracteristica se le llama intensidad. En
general la intensidad decrece conforme nos alejamos de la zona epicentral. La escala de intensidad

mas utilizada es la de Mercalli modificada, la cual va del grado | al Xll y depende de la medida
subjetiva de cada observador, segun el sitio.
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Los aparatos para medir la intensidad sismica de mayor importancia son los acelerografos, los cuales
proporcionan la variacion de las aceleraciones con el tiempo en el sitio en donde estan colocados,
mediante registros o acelerogramas.

El movimiento en la superficie del terreno en un sitio dado puede diferir radicalmente del que se tiene
en la roca base, debido a alteraciones en las ondas ocasionadas principalmente por efectos
geologicos, topograficos y de rigidez del subsuelo. A estas alteraciones se les conoce como efectos
locales, y en los ultimos afos han conducido a la microzonoficacion sismica de las areas de
asentamientos humanos. La presencia de estratos de suelo blando altera significativamente las
caracteristicas de las ondas sismicas; se filtran ondas de periodo corto y se amplifican las de periodo
largo y, en general, la intensidad sismica va a aumentar en este tipo de terrenos, teniéndose asi
mayores dafios que en terrenos con suelos firmes.

Un lugar en donde los efectos de sitio son extraordinariamente importantes es el Valle de México, ya
que a pesar de gque se encuentra en una zona de peligro sismico moderado (zona B, segun la
regionalizacion de la Republica Mexicana hecha por CFE), las condiciones geologicas particulares de
esta zona producen una ampiificacion de las ondas sismicas en toda la region debido a los estratos de
arcilla compresible que existen en las zonas correspondientes a los antiguos lagos.

El movimiento sismico del suelo se va a transmitir a los edificios generando fuerzas de inercia en las
masas de la estructura, poniendo en peligro su seguridad. Las fuerzas que se van a inducir en el
sistema no son funcién unicamente de la intensidad del movimiento del terreno, sino que dependen
también de las propiedades de la estructura. Los movimientos del suelo son amplificados en forma
importante por la vibracion de la estructura, de manera que las aceleraciones que se presentan en la
misma pueden liegar a ser varias veces superiores a las del terreno. El grado de amplificacion
depende del amortiguamiento propio de la estructura y de la relacion entre su periodo natural de
vibracién v el pericdo dominante del movimiento del suelo en el sitio de interés.

Para sismos moderados, la estructura, normalmente, se va a mantener dentro de su intervalo de
comportamiento elastico iineal; sin embargo, conforme la intensidad de la excitacién aplicada al
edificio aumente, se van a generar cambios en las propiedades dinamicas del mismo, las cuales van a
ailerar su respuesia; ei compuriaiiento’ dejs de ser lineal, la rigidez tiende a- disminuir y el
amortiguamiento a aumentar. La magnitud de estas modificaciones va a danender en gran medida del
tipo de sistema estructural asi como de los materiales utilizados.

Existen una gran cantidad de materiales estructurales, con diversas propiedades fisicas y mecanicas.
El concreto reforzado es uno de los mas utilizados, ya que aprovecha de forma eficiente las
caracteristicas de buena resistencia a compresion, resistencia al fuego y moldeabilidad del concreto,
junto con las de alta resistencia en tensién y ductilidad del acero. Manejando de manera adecuada la
posicion y la cuantia de refuerzo, se puede lograr un comportamiento’ notablemente ductil en
elementos sujetos a flexion. Sin embargo, el comportamiento puede ser fragil si el elemento esta
regido por otros mecanismos de falla, como cortante, torsion, adherencia, entre otros.

En las dltimas décadas se han presentado importantes avances en la tecnologia del concreto, junte
con la elaboracion de nuevos materiales estructurales. Mediante el uso de ciertos agregados y
aditivos, se han lcgrado obtener concretos con mayores resistencias y mejores caracteristicas
mecanicas a cortc y largo plazo. La elaboracion de este tipo de concretos requiere de agregados de
muy buena calidad, del uso de aditivos especiales y de un extremo cuidado en el proceso de
fabricacion, lo que ocasiona un incremento en su costo. Sin embarge, las ventajas al utilizar concretos
de alta resistencia usualmente equilibran el incremento en el costo del material. En general, las
principales ventajas son las siguientes:

* Disminucion en las dimensiones de los elementos estructurales, obteniéndose asi un incremento en

el espacio y una reduccién en el volumen producido de concreto.

« Reduccién en el peso propio o carga muerta, lo que ocasiona una reduccién en las dimensiones de
la cimentacion,




1.Introduccion

 Disminucion en el tiempo de construcciéon y area de cimbra, debido a la rapida ganancia de
resistencia.

* Mejor comportamiento a largo plazo ante cargas estaticas y dinamicas.

» Menor contraccion y flujo plastico.

» Mayor resistencia ante agentes quimicos y climaticos.

En este trabajo se analizan las principales caracteristicas en el disefio sismorresistente de estructuras
con concretos de alta resistencia; también se hace una comparacion de éstas con el mismo grupo de
estructuras, pero disefiadas con concretos convencionales, con el fin de conocer algunas de las

ventajas y desventajas del comportamiento estructural de edificios disefiados con concretos de alta
resistencia.

1.2 ALCANCE Y OBJETIVOS

Se determina y compara el comportamiento sismico en el dominio del tiempo, elastice e inelastico, de
edificios a base de marcos de concreto reforzado de 3, 9, 17 y 25 niveles, disefiados con el RDF-93
con concretos de resistencia normal y con el RDF-04 con concretos de alta resistencia. Los disefios se
realizardn cumpliendo los estados limite de servicio (ias relaciones desplazamiento lateral relativo
entre altura de entrepiso no exceden 0.012), y de falla (resistencias proporcionadas para satisfacer los
requerimientos del factor de comportamiento sismico Q = 3), cumpliendo con las Normas Técnicas
Complementarias (NTC) correspondientes a ambos reglamentos. Las estructuras se disefiaran para
las condiciones sismicas del suelo tipo compresible (zona Il! para el RDF-93, y zona lil, para el RDF-
04) de la ciudad de México.

Se van a emplear dos tipos ce analisis en cada estructura:

Anadlisis dindmico modal espectral considerando el comportamiento eléstico y tridimensional de la
estructura. Para este analisis se utiliza el programa ETABS; con los resuitados obtenidos se
realizara el diseio de los elementos estructurales, mediante el postprocesador de disefio
CONKER. En la etapa de disefio se hace la comparacion de ios resultados de periodos de
vibracion, desplazamientos laterales maximos, relacicnes dosplazamientc lateral relativo entre
altura de entrepiso, fuerzas cortantes de entrepiso, asi como de elementos mecanicos de disefio y
de los armados resultantes.

Analisis dinamico paso a paso en el dominio del tiempo para las estructuras ya disefiadas. Se
analiza tanto la etapa de comportamiento elastico como inelastico. Para realizar estos analisis se
empleara el acelerograma SCT-EW del sismo del 19 de septiembre de 1985, representativo de
sueio compresible y de la zona mas dafada. Se calculan y comparan las demandas maximas de
ductilidad local de las vigas y columnas, asi como de ductilidad global, y las tendencias de los
mecanismos de falla que se lleguen a desarrollar.

Se icaliza una comparacion de los disefios y las respuestas del analisis de las estructuras disefiadas
con concretos de resistencia normal y con concretos de alta resistencia. Se comparan las respuestas
de los comportamientos elastico e inelastico: desplazamientos laterales maximos y deformaciones
angulares de entreniso, fuerzas cortantes de entrepiso y elementos mecanicos ultimos, relaciones
fuerzas cortante basal — desplazamiento lateral de azotea, coeficientes sismicos, distribucion de
articulaciones plasticas, demandas maximas de ductilidad local y global, etc.

Finalmente,-se presentan conclusiones y recomendaciones a seguir en el disefio practico de este tipo
de estructuras sin y con concretos de alta resistencia.
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Capitulo 2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

2.1 INTRODUCCION

El disefio estructurai abarca las diversas actividades que desarrolla el proyectista para determinar la
forma, dimensiones y caracteristicas de una estructura, es decir, de aquella parte de una construccién

que tiene como funcion absorber las solicitaciones que se presentan durante las disiintas etapas de su
existencia.

El disefo sismorresistente de estructuras difiere del que se realiza para el efecto de otras acciones,
tales como viento u oleaje, en donde se pretende que el comportamiento de la estructura permanezca
dentro de su intervalo elastico-lineal y sin dafio, aun para los maximos valores que puedan alcanzar
las fuerzas actuantes. En el disefio sismico se reconoce que no es econémicamente viable disenar las
edilicaciones para que s& mamwga.h:;r fu de su componiamisnto lineal anto obsiome de-gisefio, por-
lo que resulta necesario buscar ur”equilibrio entre la inversion realizada-en la seguridad de la
estructura con la probabilidad del dafio que pueda ocurrir ante un determinado sismo. A grandes
rasgos el diseno sismico de una estructura implica las siguientes fases:

a) La seleccion de un sistema estructural adecuado

b) El analisis sismico (modelos analiticos representativos)
c) El dimensionamiento de las secciones

d) Detallado de la estructura

Con el fin de dividir las distintas etapas de comportamiento en una estructura se han planteado los
siguientes estados limite:

a) Estado limite de servicio, para el cual no se deben exceder limites tclerables de deformaciones,
vibraciones y agrietamientos que ocasionen incomodidad a los ocupantes, interferencia con el
funcicnamiento de equipos e instalaciones, ni dafios en elementos no estructurales.

b) Estado limite de integridad estructural, para el cual se puede presentar dafio no estructural y
darfio estructural menor, como agrietamiento en estructuras de concreto, pero no se alcanza la
capacidad de carga de los elementos estructurales.

c) Estado limite de supervivencia, para el cual puede haber dafio estructural significativo, y hasta
en ocasiones mas alla de lo econémicamente reparable, pero se mantiene la estabilidad general
de la estructura y se evita el colapso.

Con base en los estados limite de comportamiento, se establecen los siguientes objetivos de disefio
sismico:




2. Criterios de analisis y disefo

a) Evitar que se exceda el estado limite de servicio para sismos de intensidad moderada que
pueden presentarse varias veces en la vida util de la estructura. ‘

b) Que el estado limite de integridad estructural no se exceda para sismos severos que tienen una
posibilidad significativa de presentarse en la vida util de la estructura.

c) El estado limite de supervivencia no debe excederse, ni para sismos extraordinarios que tengan
una muy pequena probabilidad de ocurrencia.

Para cumplir estrictamente con los objetivos de disefio sismico deberian realizarse tres diferentes
analisis, uno para cada etapa; sin embargo, esta secuencia de andlisis resulta muy laboriosa y sélo se
emplea para el disefio de estructuras de excepcional importancia. Los reglamentos de diseno de
edificios tratan de cumplir con los objetivos establecidos, mediante una sola etapa de analisis. El
procedimiento adoptado por la mayoria de los cédigos actuales consiste esencialmente en un disefio
elastico con fuerzas reducidas. Se acepta que parte de la energia introducida en la estructura por el
sismo, se disipe por deformaciones inelasticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de
resistir las estructuras son menores gue las que se introducirian si su comportamiento fuese elastico-
lineal.

El Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal especifica un espectro de disefio de
referencia para el disefio de estructuras que no pueden tener deformaciones inelasticas significativas,
pero permite que dichas fuerzas se reduzcan por el factor de comportamiento sismico Q, que depende
de! tipo de estructura en funcion de su capacidad de disipacion de energia por histéresis o de su
ductilidad. Con cstas fuerzas reducidas se analiza un modelo lineal de la estructura y se revisa que no
se rebasen los estades limite de resistencia de sus seccionas.

Para cumplir con el objetivo de evitar dafios no estructurales ante sismos moderados, el reglamento
requiere que se mantengan los desplazamientos laterales del edificio dentro de limites admisibles. El
proceso de disefo no incluye una revision explicita de 1a seguridad ante ei colapsc (estado limite de
supervivencia); solc se supone que ai obedecer ciertos recuisitos de ductilidad, la estructura dispondra
de capacidad de disipacion inelastica de energia suficiente para evitar el colapso.

2.2 METUDUS UE ANALISIS SISMIiCC DE ACUERDC AL RDF-92 e g

Existen diversos procedimientos para estimar las solicitaciones que el sismo de disefio produce en la
estructura. Los métodos aceptados por las NTC- Sismo del RDF-93 son:

* Metodo simplificado
e Analisis estatico
* Analisis dinamico

Las estructuras se analizaran bajo la accion de dos componentes horizontales crtogonales no
simultaneos c=l movimiento del terreno: las deformaciones y fuerzas internas que resuiten se
combinaran entre si tomando, en cada direccién en que se analice la estructura, el 100% de los
efectos de la componente que actla en esa direccion y el 30% de los efectos de la componente que
actua perpendicularmente a ella, con los signos que resuiten mas desfavorables.

2.2.1 Método simplificado de analisis

Este método se aplica a edificios con altura menor a 13 m, en los cuales, al menos el 75% de las
cargas verticales en cada nivel estan soportadas por muros ligados entre si mediante losas
monoliticas u otro sistema de piso resistente. Dichos muros deberan presentar una distribucion en
planta sensiblemente simétrica con respecto a dos ejes ortogonales. La relacién entre longitud y

ancho de la planta no excedera de 2.0 y la relacion entre la altura y la dimension minima de la base no
excedera de 1.5.
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No se requieren calculos de desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo.
Unicamente se debera verificar que en cada entrepiso la suma de las resistencias al corte de los
muros de carga, en cada direccion, sea cuando menos igual a la fuerza cortante total actuante.

2.2.2 Método estatico de analisis

El método se basa en la determinacion de la fuerza lateral total (cortante basal) a partir de la fuerza de
inercia que se induce en un sistema equivalente de un grado de libertad, para después-distribuirla en
fuerzas concentradas a diferentes alturas de la estructura, suponiendo que ésta vibra esencialmente
en su primer modo natural.

Las fuerzas sismicas que se aplican a cada nivel se determinan con la siguiente expresion:

B = c W, Wih;
Q °ITwh

donde:

c Coeficiente sismico

Q  Factor de comportamizanto sismico
Wo  Peso total de la estructura

Wi Peso del nivel i

hi  Altura del nivel i, desde el desplante

Las fuerzas Fi se aplican a una serie de masas concentradas en cada piso a nivel de losa, como se
aprecia en la fig 2.1.

El RDF-93 permite el uso de este método en el anaiisis de estructuras regulares con altura menor a
60m; en las NTC-Sismo del RDF-04 se limita la altura a otros valores y se especifica que su uso
dependers do ia importancia de la estructura. Debe evitarse su empleo en estructuras de geometria

irregular en planta o elevacion, o con diz.!:ibuciones no uniformes de masds y Migideces.

Para fines de disefio, el momento torsionante se tomara por lo menos igual a la fuerza sismica de piso
multiplicada por la excentricidad que para cada marco o muro resulte mas desfavorable de las
siguientes:

1.5e,+0.b 6 e 0.1

donde b es la dimension de la planta que se considera, medida perpendicularmente a la accion
sismica.

La excentricidad tedrica calculada para cada piso, “es", se tomara como la distancia entre el centro de
torsion del nivel correspondiente y el centro de masa de dicho nivel.

2.2.3 Métodos dinamicos de analisis

En los métodos dinamicos se idealiza la estructura a base de un sistema de masas y rescrtes. Si se
emplean métodos automatizados de anélisis, la modelacion puede ser muy refinada, de lo contrario
debe recurrirse a un modelo muy simplista.

=~ ‘
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Se acepta el uso de dos métodos de analisis dinamico:

« Analisis modal con espectros de disefic
* Analisis paso a paso de la respuesta en la historia del tiempo ante un determinado sismo

Estos métodos se deben emplear en los casos en los que no se cumplan las condiciones requendas
por el método estatico.

En el andlisis moda! espectral se acepta que la estructura se analice sin tornar en cuenta los efectos
dinamicos de torsion, es decir, considerando de forma independiente la vibracién de traslacion en dos
direcciones ortogonales, y superponiendo el efecto de las excentricidades, las cuales deben
determinarse independientemente con el procedimiento indicado para el método estatico.

El analisis dinamico paso a paso es otro método dinamico que se emplea para el analisis de
estructuras muy importantes; con este tipo de analisis se hace la integracion directa de las ecuaciones

del movimiento, para una excitaciéon correspondiente a un acelerograma represeniativo del sismo de
diseno.

2.3 ANALISIS DINAMICO MODAL ESPECTRAL

En edificios cuya estructuracion es tipica, es aceptable suponer que las masas se encuentran

concentradas en cada uno de los pisos y que la rigidez lateral de cada entrepiso se represente
mediante la rigidez de un resorte.

Al considerar el sistema ce tres grados de libertad de ia fig 2.2, cuyos apoyos tienen un movimiento ug
y Cuyas masas my,Im; v m; tienen desplazamientos uy, U, yus, respectivamente, se obtiene la ecuacion
de equilibrio dinamico:;

donde:

F = MUy, = Vector de fuerzas de inercia
F, = Cu = Vector de fuerzas del amortiguamiento viscoso
F. = Ku= Vector de fuerzas elasticas en los elementos

U = Vector de aceleraciones totales, igual a Uy, = Uy + U
Entonces, la ecuacion de equilibrio resulta:

Mu + Cu +Ku = -Mu,
Si ahora se considera que no hay amortiguamiento ni movimiento del terrenc, la estructura va a vibrar
libremente adoptando una configuracion deformada denominada forma modal. Existen tantos modos
de vibracion como grad.z de libertad tenga el sistema. Luego de realizar las simplificaciones
correspondientes a la ecuacién anterior, se llega a la siguiente ecuacidn caracteristica, cuya solucién
(valores caracteristicos) son las frecuencias naturales del sistema que corresponden a cada modo
natura! de vibracion (uno por cada masa concentrada que compone al sistema);

K-wM=0
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En donde K y M son, respectivamente, las matrices de rigidez y de masa de la estructura; » es la
frecuencia natural de vibracién, para cada modo.

Conocidos los N valores de o se pueden determinar los N valores de a; que corresponden a cada
frecuencia natural y que determinan la forma modal correspondiente. Los modos de vibrar de un
sistema de tres grados de libertad se muestran en la fig 2.3.

El primer modo de vibracion o modo fundamental tendra el periodo mas largo (menor frecuencia), y no
presentara puntos de inflexion. En los modos superiores, el periodo ira disminuyendo si.lcesiv'amente.
El analisis modal aprovecha las propiedades de los modos de vibracion, es decir, su ortogeonalidad con
respecto de las matrices de masa y rigideces y la posibilidad de representar cualquier configuracion
desplazada como una combinacion lineal, para reducir el problema de resolver un sistema acoplado
de n ecuaciones diferenciales al de n ecuaciones diferenciales desacopladas. Entonces, en un
instante dado, los desplazamientos de las masas de un sistema de varios grados de libertad pueden

expresarse como la suma de los desplazamientos debidos a ia participacion de cada uno de los
modos naturales, esto es:

N
ui = 214’Inyin (t)

donde y, () es el desplazamiento del nivel i del modo n en el instante t; ¢,, es el factor de

participacion del modo n en el movimiento del nivel i. La mayoria de la energia del sismo se absorbe
por oscilaciones en los primeros modos de vibracién.

Por otro lado, mediante estudios probabilisticas se ha demostrado que una estimacion de la respuesta
total del sistema puede calcuiarse como:

S=yx8?
donde S, es la respuesta méaxima del sistema de cada modo de vibracién.

Una de las ventajas del analisis modal es que sdlo es necesario determinar las rcspuestasAdebid_as a
los modos de vibracion :on periodo mayor o igual @ un cieila ampiiiid; por Sjempic, i dus BT 0-Clama
dicha amplitud es de 0.4 segundos, pero, se deben considerar por lo menos los tres primeros modos
de traslacién en cada direccion de analisis.

2.3.1 Coeficientes sismicos y espectros de disefo

De acuerdo con las NTC-Sismo del RDF-93, el Distrito Federal se divide en treés zonas sismicas segun
el tipo de suelo, cuyas especificaciones se muestran en la tabla 2.1.

El indice mas importante de la accion sismica que emplea el RDF-93, tanto para el andlisis estatico
como dinamico, se denomina coeficiente sismico “c™; es una cantidad adimensional que deine la
fuerza cortante horizontal "V" que actia en la base de un edificio como una fraccion del peso total del
mismo, “W", a saber:

El coeficiente sismico va a depender del riesgo sismico, del tipo de suelo y de la importancia de 13
construccién. La ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, "a”", expresada como
fraccion de la gravedad, esta dada por:
a=(1+3T/T,k/4: si T<T,

a=e: si T,<T<T,
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a=qc; si T>T, q:{Tb:"T}'

donde “T" es el periodo natural de vibracién de interés, en segundos; “Ta" y “T," son los periodos del
espectro de diseno, “c” es el coeficiente sismico; y “r" es un exponente que depende de la zona en la
que se ubica la construccion, (fig 2.5). Los valores de T, Ty, C y r para las zonas definidas
anteriormente se presentan en la tabla 2.2,

Los espectros que propone el RDF-93, para construcciones del grupo B se muestraﬁ en la fig 2.4.
Estos espectros corresponden a un comportamiento eiastico de la estructura {q=1}; sin embargo, e{l
RDF-93 permite la reduccion de las ordenadas espectrales a partii del factor “Q", del cual se hablara
posteriormente.

2.3.2 Revision del cortante basal dinamico

El RDF-93 espacifica que si la fuerza cortante basal "V," del anélisis dinamico modal espectral es
menor ague 0.8aWo/Q’, se deberan incrementar todas las fuerzas de disefio y desplazamientos
laterales correspondientes en una proporcion tal que *V," iguale a dicho valor. Donde “Wo" es el peso
total de la estructura, “a" es la ordenada espectral correspondiente al periodo de vi'or_acmn en la
direccion del analisis, y “Q™ es un factor que depende del factor de comportamiento sismico “Q" y de

las condiciones de regularidad.

2.4 INTEGRACION PASO A PASO

Las NTC-Sismo incluyen ei calculo paso a paso de respuestas a sismos esgecificos como uno d_e I?s
métodos aceptables de analisis sismico dinamico. Se acepta que para representar el sismo_ de qlseno
se utilicen acelerogramas de eventos resles o de movimientos simulados, o una combmam_ﬁn de
estos, siempre y cuando se tengan como minimo cuairo movimientcs represeniativos, independientes
entre si, cuyas intensidades sean compatibles con los demas criterios del Reglamento y que se
tengan e ceenia & compaiamiante ne linsal de Iz estructura v las incertldu;nbres.que hays en
cuanto a sus parametros. )

El analisis dinamico paso a paso consiste en resolver numéricamente las ecuaciones de equilibiio
dinamico ante la accién de una excitacién correspondiente a un acelerograma representativo del
sismo de disefio.

Para un tiempo t + At la ecuacion de equilibrio dinamico para un sistema de un grado de libertad es:
mAU(t) + c(bAu(t) + k(t)Au(t} = Ap(t)
donde, tanto ia rigidez como el amortiguamiern.o son funciones no lineales del tiempo.

Existen varios procedimientos para evaluar la integracién numérica de la ecuacién anterior. Un
procedimiento consiste en hacer la suposicién de que la aczleracién varia linealmente durante cada
incremento del tiermpo, y que las propiedades estructurales del sistema son constantes en dicho
intervalo. Conocido el valor de Av(t), es posible calcular Av(t) y AV(t), y asi establecer las

condiciones iniciales para el siguiente increment~ de tiempo. El proceso se repite sucesivamente
hasta el dltimo incremento de tiempo en el que se discretizd la accion sismica. El procedimiento se
puede extender a sistemas de varios grados de libertad, para lo cual se recomienda el uso de una
computadora.
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2.5 RELACIONES DESPLAZAMIENTO LATERAL RELATIVO ENTRE ALTURA DE ENTREPISO,
Acilh; ’

Un objetivo fundamental del diseiio sismorresistente es el de evitar el daio no estructural ocasionado
por temblores moderados, que pueden presentarse varias veces durante la vida Utl de la
construccion. Para esto, los codigos limitan los desplazamientos laterales de la estructura. El indice
mas importante para la determinacion de la magnitud de los posibles danos de los elementos no
estructurales es la distorsion de entrepiso, v, es decir, el desplazamiento relativo entre dos’niveles
sucesivos, A, dividido entre la altura de entrepiso, hi : i '

La reduccion en el coeficiente sismico por comportamiento inelastico es valida para determinar las
fuerzas para las que hay que disenar la estructura; sin embargo, las deformaciones que se
presentaran en ésta seran Q veces mayores que las obtenidas con el andlisis elastico bajo las fuerzas
reducidas. Esto es, al compararlas contra las defermaciones admisibles, !as relaciones calculadas A,
deberan multiplicarse por Q.

Con el objetivo evitar el dano estructural y no estructural, ante un sismo de menor intensidad que el

sismo de disefio (condiciones de servicio), es necesario limitar las distersicnes de entrepiso a un cierto
valor permisible.

El RDF-93 especifica que para poder emplear los mismos resultados del analisis ante el sismo de
disefio, las distorsiones admisibles se deben multiplicar por un factor del orden de tres con respecto
de las que se requiere controlar. De esta manera, la distorsion maxima permisible es de 0.006 cuando
los elementos no estructurales estan ligados a la estructura, y de 0.012 cuando no haya elementos
fragiles gue puedan ser danados por el movimiento de la estructura o cuanco éstos estén desligados
de la misma. Estas deformaciones son del orden de tres veces mayores gue las que son suficientes
para iniciar dafios en los elementos ne estructurales. Por tanto, eso implica que solo se pretende
eviiar dou'n no estruaiural pera sismoe del orden de un tercio de ia intensidad del sismo de disefio.

2.6 REQUISITOS DE LCS FACTORES DE CCMPORTAMIENTO SiSMICO “Q”

La mayor parte de los materiales y sistemas estructurales tienen un comportamiento que puede
considerarse lineal hasta un cierto nivel de solicitacion, sin embargo, posteriormente el
comportamierito se vuelve no lineal y la estructura puede presentar deformaciones vanas veces
superiores a la que corresponde al comienzo de ia etapa no lineal o a aquella para la que se alcanza
la carga maxima.

El sistema »o lineal mas estudiado es el elastoplastico, (fig 2.6), en el cual el comportamiento es lineal
hasta la carga maxima vy, posteriormente, la capacidad de carga se mantiene constante hasta una
deforrnacion p veces la de fluencia, después de lo cual ocurre el colapso. Este tipo de comportamiento

es muy deseable debido 2 que ayuda a disipar gran parte de la energia que el sismo transfiere a la
estructura.

La capacidad necesaria para que un sistema estructural elastoplastico resista un determinado sismo
es aproximadame.te p veces la capacidad requerida por el sistema Unicamente elastico. Entonces, si
un sistema elastoplastico es capaz de desarrollar una ductilidad . durante un sismo, éste podra
disefarse para resistir una carga lateral obtenida a partir de la ordenada espectral de un sistema
elastico, con el mismo periodo y amortiguamiento, reducida u veces. Esto es valido en estructuras
con periodos fundameniales mayores o del orden que el periodo dominante del movimiento del
terreno. Para estructuras con periodos menores, la reduccién de las ordenadas espectrales sera
menos significativa; seguin el RDF-93 debera adoptarse un factor de reduccion que varie linealmente
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entre 1/uy 1. Con base en lo anterior se pueden obtener espectros elastoplasticos de disenc para
distintos niveles de ductilidad.

El factor de ductilidad " 1 ” se define por la relacion:

donde A,y A, son las deformaciones ultima y de fluencia, respectivamente.

Sin embargo, la réduccién que se puede admitir en las fuerzas laterales en edificios reales, en los
cuales se puede presentar deterioro por resistencia y degradacién de rigidez de los elementos
estructurales, es inferior a la que se acepta para un sistema elastoplastico perfecto. Esto se debe a
que en estos casos la cantidad de energia que se puede disipar en los ciclos de histéresis es mucho
menor que cuando el comportamiento es elastoplastico perfecto.

Segln el RDF-83, las fuerzas laterales obtenidas del método estatico y del andlisis modal espectrai,
se pueden reducir dividiéndolas entre el factor Q°, que depende del factor de comportamiento sismico,
Q. que refleja la capacidad del sistema estructural para deformarse inelasticamente ante fuerzas
laterales alternantes sin perder su resistencia. De acuerdo a las NTC-Sismo, Q" se determina como:

=0 si se desconoce T o si éste @s mayor o igual que T,

Q=1+ [I](Q ~1); siTesmenorque T,.
o) 5

Donde "T" es el pericdo fundamental de vibracién de |2 estructura si se emplea el métodoe estatico o el
periodo del modo que se considere cuando se utilice el analisis modal espectral. l.as estruciuras que
na cumnlan con las condiciones de regularidad Q' se multiplicara por 0.8. Las deformaciones se
calcularan multipliczndo por Q ias obtenidas medianie as iuéizas sismicas reducidas.

El valor de Q seleccionado va a depender del sistema estructurai que proporciona la resistencia ante
las fuerzas laterales y de ios detalies dei dimensionamiento que se adopten. De acuerdo al RDF, el

factor de comportamiento sismico Q, puede temar valeres de 1 a 4, segun se especifica en la tabla
2.4,

Las condiciones de regularidad que una estructura deberia cumplir, segun las NTC-Sisme, son:

1. Planta sensiblemente simétrica en masas y elementos resistentes con respecto a dos ejes
ortogonales )

2. Larelacién entre la altura y la aimensién menor de la base debe ser menor de 2.5.

3. La relacién entre el largo el ancho de la planta debe ser menor de 2.5.

4. En planta no debe haber entrantes o salientes cuya dimension exceda el 20% de la
dimension de la planta medida paralelamentc a la direccién en que se considere la entrante
o saliente.

5. Cada nivel tiene un sistema de techo o piso rigido y resistente

6. No deben existir aberturas en los sistemas de techo o piso cuya dimension exceda del 20%
de la dimensién en planta medida paralelamente a la dimension que se considere la
abertura. Ademas, las areas huecas no deben ucasionar asimetrias significativas ni diferir en
posicion de un piso a otro, y el area total de dichas aberturas no debe exceder, en ningun
nivel, del 20% del area total de la planta.

7. El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse en el disefio sismico,
no dekte ser mayor que el del piso inmediato inferior, ni menor que el 70% de dicho peso,
excepto en el ditimo nivel.
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8. El area de cada nivel no debe exceder el 4rea del piso inmediato inferior, ni debe ser menor
que el 70% de la misma, excepto para el ultimo nivel. El area esta delimitada por los panos
exteriores de los elementos resistentes. :

9. Todas las columnas deben estar restringidas en todos los pisos en dos direcciones
ortogonales por diafragmas horizontales y por trabes o losas planas. ‘
10.La rigidez al corte de ningun entrepiso debe exceder en mas dei 100% a la del entrepiso

inmediato inferior.

11.En ningln entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente,”e,”, debera ser

mayor del 10% de la dimension en planta de ese entrepiso medida paralelamente a la
excentricidad.

2.7 EFECTOSP - A

Existen dos tipos de comportamiento no lineal en las estructuras, la no linealidad geométrica y la no
linealidad del material. La primera se presenta cuando no se cumple la hipotesis de que las
deformaciones son pequefas, por lo que algunas de las condiciones de equilibrio deben plantearse
con base en la configuracién desplazada.

Los efectos P-A o efectos de segundo orden, se originan cuando, ante la accién de fuerzas laterales
en sistemas con baja rigidez, se presentan desplazamientos horizontales considerables, A, (fig 2.7).
Debido a la presencia de estos desplazamientos, las cargas gravitacionales van a producir momentos
adicionales en las bases de las columnas, cuyo valor es:

M =Vh+ WA

En términos de la rigidez lateral k, este momento es igual a kAh ; por lo tanto, despejando Vh queda:
W
Vh = kAh - WA =kh| 1- —
[ kh

de donde: V= [k - %JA =k(1-8)a

Al parametro 6 = RV: se conoce como coeficiente de estabilidad.

Se aprecia que el efecto neto de la carga axial es reducir ia rigidez lateral en un monto W/h, o en una
fraccion igual a 6. El término W/h se conoce como rigidez geomeétrica, y refleja la parte no lineal de!
problema porque depende de la carga axial. Es posible que la rigidez se anule completamente cuando
la carga axial alcanza el valor critico kh, produciéndose de esta manera inestabilidad en el sistema.

Los principales efectos que se presentan en las estructuras debido a los efectos P-Ascn los
siguientes:

* - Menor disipacion de energia.
* Aumento en el periodo de vibracién debido a una reduccion en la rigidez lateral.
+ Una mayor demanda de ductilidad, incrementandose asi los niveles de deformacién inelastica.

2.8 GEMANDAS DE DUCTILIDAD LOCAL Y GLOBAL

La ductilidad de una seccién transversal se representa con la relacion de la curvatura tltima y la de

, il = o d : . ¢
fluencia de la seccion sujeta a un momento flexionante, es decir: Hy = &‘—“— ;
Y
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La ductilidad de un elemento estructural se expresa como la relacion del desplazamiento de colapso y

A
el de fiuencia, a saber: p, = -A.“ . El desplazamiento de colapso, “A ", es la suma de una parte
y
elastica y de una deformacion plastica: A, = Av “3.,‘ Entonces, la ductilidad del elemento queda

representada por:

El valor de la deformacion plastica se puede aproximar mediante el producto de la roiacion de la
articulacion plastica, "9, poria longitud “1, " de la viga:

(}.p = Bplv

La rotacién plastica se puede determinar aplicando el método de area — momento al diagrama de
curvaturas del elemento, (fig 2.8),

" Ip " es la iongitud equivalente supuesta de la articulacién plastica.

En la mayor parte de los elementos de una estruciura expuesta a los cfectos sismicos, para iograr un

cierto factor de ductilidad en el elementn, se requiere un factor de ductilidad significativamente mayor
a nivel de la seccioén transversal.

El facter de ductilidad giobal o de conjunto de la estructura se define como la relacién entre el
desnlazamiento lateral maximo de solapso v el de=plazamiento cuando se tiene la primera fluencia en
alguna seccién de los elementcs que componen 12 estruciura. =n términus generaies, para obtene:
cierto factor de ductilidad globai de la estructura, se requiere desarrollar ductilidades iocales en las
secciones criticas varias veces superiores a dicho valor. Esto va a variar dependiendo del mecanismo
de falla que se presente en |a estructura.

2.8.1 Longitud equivalente de articulacién plastica, I,

Una articulacién plastica es una zona que supone que se presenta el comportamiento inelastico de un
elemento estructural, luego de que fluye el acero de rcfuerzo. Por lo general, las articulaciones se van

a formar en ios tramos de los elementos estructurales en donde se presenten los momentos
flexionantes maximos. )

Existen varias expresiones para evaluar la longitud de plastificacion de una articulacion. Estas han
sido obtenidas, en su mayoria, de manera ampirica a partir de pruebas experimentales. Algunas de
las expresiones mas utilizadas se muestran a continuacion:

« Corley (1966): ‘
) =0.5d+0.32/d g. , encm

donde: "Z" es el claro de cortante y “d" es el peralte efectivo de la seccion transversal, ambos en cm.
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Esta expresion se obtuvo a partir de pruebas en vigas prismaticas de concreto reforzado para distintas

cuantias de refuerzo longitudinal, con estribos separados cada d/2, sujetas a cargas monoténicamente
crecientes.

« Mattock (1967):
I, =0.5d+0.05z, encm

Esta expresion es una variaciéon de la expresion de Coriey. -

* Priestley y Park (1987):
I, =0.08L+6d,, encm

“L" es el claro del elemento y * d,” es el diametro de las barras de refuerzo longitudinal (el menor),
ambos en cm.

« Paulay y Priestley (1990):

" {v " es el esfuerzo de fluencia del refuerzo transversal, en kgicmz.

Los valores de |, que se obtienen de las expresiones anteriores son del orden de 0.5h (mitad de!
peralte totai de la seccion), para elementos con dimensiones y armados tipicos. Debido a esto, para
este estudio se propone una expresion mas simplisia que proporciona resultados conservadores:

l, =0.5d

Es importante resaltar la diferencia entre las longitudes plasticas I que se definieron anteriormente
con las regiones de los elementos, en ids LuaiGs s& espera un Cull:pditamivnta incldstico, v donde <a
debera proporcionar un detallado especial para asegurar un comportamicnto ductil, asi como una
suficiente capacidad de rotacion plastica.

2.8.2 Mecanismos de falia . p——

Un aspecto de gran importancia consiste en estudiar el comportamiento de la estructura en la etapa
no lineal y relacionarlo con la respuesta local de las secciones transversales y elementos que la
componen,

El mecanismo de deformacion que presente la estructura en la etapa inelastica, dependera del o y
numero de secciones que sobrepasen la etapa lineal de su comportamiento. Mientras mayor sea ei
numero de secciones que participen en la deformacion no lineal, y mientras mayor sea su capacidad
de rotacion plastica, mayor seréa la deformacion y por lo tanto la ductilidad del sistema en conjunto.

El mecanismo que se presente en una estructura también dependera de las resistencias relativas de
las secciones transversales para cada posible modo de falia. Esto es, en la etapa de disefo :e
pueden elegir los miembros que fluyan primero, con el objetivo de proporcionar a la estructura el
mecanismo de deformacion inelastica mas deseable, (fig 2.9).

Para que la estructura desarrolle la maxima ductilidad posible, es conveniente que en los mecanismos
de falla dominen los efectos por flexion, principalmente en vigas, tal que la resistencia de estus
miembros sea menor que la de las columnas, asegurando asi que su fluencia ocurra primero. A estc
tipo de mecanismo se le conoce como de “columna fuerte — viga débil".
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2. Criterios de analisis y diseno

Cuando se presenta el mecanismo de “columna fuerte — viga deébil", las articulaciones plasticas se
presentan en las vigas de todos los niveles y en el extremos inferior de las columnas de la planta baja,
hasta llegar al colapso. Esto implica que los efectos inelasticos se distribuyan en varios elementos de
la estructura y de esta forma se alcance una ductilidad global significativamente alta. Por otro i{;i‘do, en
los mecanismos de falla de entrepiso con columnas débiles habra una con;entracuoq_ de
deformaciones plasticas en un numero reducido de elementos, tal que para alcanzar cierta ductilidad
global se tendrian que producir rotaciones plasticas muy grandes a nivel local, imposibles de
garantizar desde el punto de vista de disefio. Por esto, deben evitarse los mecanismos de columna
debil y los mecanismos de falla distintos a los de flexién (por corte, flexocompresion, adherencia, etc),
ya que se pueden presentar fallas fragiles debido a que el deterioro en la resistencia de los elementos
es mayor, sobre todo cuando se presentan cargas ciclicas.

Para que los elementos puedan desarrollar la defarmacion inelastica (ductilidad local) requerida por el
mecanismo de falla global, sera necesario proporcionar un detallado adecuado, confinando el nicleo
de concreto con suficiente refuerzo transversal.

2.9 REQUISITOS PARA EL DISENO DE ESTRUCTURAS DUCTILES SEGUN EL RDF-93

Los objetivos antes expuestos no se logran simplemente disefiando la estructura para que sea capaz
de resistir un conjunto de fuerzas laterales, aunque esto es parte esencial del proceso. Debe
propoicionarse a la estructura la habilidad de disipar la energia introducida por el movimiento del
terreno, dc la manera mas eficiente. En caso de sismos severos, es aceptabie que buena parte de
esta disipacion de energia se realice con deformaciones inelasticas que implican dafo, siempre que
no se alcancen condiciones cercanas al colapso.

Ei cumplimiento de los objetivos principales del disefio sismoterrestre, en términos muy simplistas,
implica que la estructura posea una rigidez adecuada para limitar sus desplazamientos laterales y
para proporcicnarle caracteristicas dinamicas que eviten amplificaciones excesivas de la vibracion;
que cuente con resistencia a carga latera! suficiente para absorber las fuerzas de inercia inducidas por
la vibracion: v. que tenga aita capacidad de disipacién de energia mediante deformaciones inelasticas,
lo que se logra proparcionandole ductilidad. WRSSHISRT 2 e e o .g
A continuacion se presentan las principales especificaciones de 'as NTC-Sismo para el disefio y
detallado de estructuras de concreto que deben satisfacer los requisitos para rnarcos dictiles cuando
el diseio se hace para obligar a que se desarrollen ductilidades altas.

2.9.1 Requisitos generales
Los requisitos para marcos ductiles s+ aplican a:

- Estructuras a base de marcos disenadas con Q=4.

- Estructuras disefiadas con Q=4 formadas con marcos y muros de concreto reforza_c!o que
cumpien con la seccion 4.5.2 o con marcos y n=ntravientos que cumplen con la seccién 4.6,
en las que la fuerza cortante resistida por los marcos sea por lo menos el 50% de la total.

- Estructuras disefiadas ccn Q=3, fo,mados por marcos y muros o contravientos que cumplen
con las secciones 4.5.2 ¢ 4.6, en que Ia fuerza cortante resistida por los marcos sea menor
que el 50% de la total.

Estos requisitos también se aplican a la cimentacion.

El factor Q debe cumplir con las especificaciones de las NTC-Sismo.




2. Criterios de analisis y disefic

Ningiin marco, con o sin muros, se disefiara para resistir una fuerza cortante menor que el 25% de la
que le corresponderia si trabajara aislado de! resto de la estructura.

La resistencia del concreto debe ser f, > 200 kg:‘cm

Las barras de refuerzo seran corrugadas con f, < 4200 kg!cm Ademas, el esfuerzo de fluencia real
no debera sobrepasar el nominal en mas de 1300 kg!cm y su resistencia real no debera ser menor
que 1.25 veces el esfuerzo real de fluencia.

Las disposiciones de la seccién 4.5.2 del RDF-93 se aplican a muros cuya principa_I _funcién es fesif.stir
fuerzas horizontales en su plano, sin cargas verticales de consideracion. Los requisitos de la seccion

4.6 se aplican a diafragmas, como sistemas de piso o techo y diagonales a compresion de sistemas
que transmiten fuerzas sismicas.

2.9.2 Miembros a flexién

Estos requisitos se aplican a vigas y columnas con cargas axiales pequefias:

Af

8= 10

« Requisitos geométricos

El claro libre L > 4d; d es el peralte efectivo de la seccién

- Larelacion N =%
b

- En sistemas de viga y losa monclitica. para evitar el pandeo iatera! de las vigas, ia relacidn
entre la separacion de apoyos vy el ancho de la viga debe ser < 30
<

- Elancho de las vigas b> 25 cm, perc no mayor que el ancho de la columna

- Eleje de la viga no debe separarse horizentalmente del eje de la columna méas de 1/10 de la
dimensién transversal de la columna normal a la viga; estoes e < 1/10 b,

« Refuerzo longitudinal

En toda la longitud se dispondra de refuerzo, tanto en el lecho superior comno en el inferior. El area
minima para ambos lechos es:

0.7/f.
smin = f]_" bd, y constara de por lo menos 2 barras del # 4.
y

El area maxima a tension serd Agmac= 0.75A4a L

Mg .

Los momentos resistentes a la tiexion en los extremos deben cumplir: M; > . ¥, en cualquier

seccion intermedia: Mg, Mg 2&4_"‘_3", donde Mg,s, €S € momento resistente maximo en los
4

extremos.
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2. Crilerios de analisis y diseno

Se permitiran traslapes en las barras para flexion soélo si en la longitud de traslape se suministra
refuerzo transversal de confinamiento (helicoidal o estribos) que cumpla con la siguiente separacion:

0.25d
<
{mcm

No se permitiran traslapes en los siguientes casos: = =

- Dentro de los nudos
- A una distancia de dos veces el peralte del miembro medida desde el pafio del nudo
- Enaquellas zonas en donde el analisis indiqua la formacién de una articulacion plastica

Se permiten paquetes de dos barras y uniones soldadas o con dispositivos mecanicos que cumplan
con los requisitos correspondientes a las uniones de barras (seccion 3.9 del RDF-93), siempre que:

- En toda la seccion de union cuando mucho se unan barras alternadas
- Las uniones de barras adyacentes no disten entre si mencs de 60 cm en direccion
longitudinal

* Refuerzo transversal para confinamiento
Se suministraran estribos, al menos del # 2.5 en ias siguientes zonas:

- En cada extremo del miembro a lo largo de una distancia de dos peraltes medida a partir del
pafio del nudo. En estas zonas las barras longitudinales deben cumplir con los requisitos
para refuerzo transversal de columnas (seccion 4.2.3)

- En la porcion del elemento que se halle a dos peraltes (2h) de toda posibie articulacién
plastica

La separacién do oo cstribos wera

0.25d

Bdb.k.‘ng
24d b.estribo
30cm

El primer estribo se colocara a no mas de 5 cm de la cara del miembro de apoyo. Los estribos deben
ser cerrados de una pieza y deben rematar en una esquina con dobleces de 135° seguidos de tramos
rectos de no menos de 10 diametros del estribo. Los remates del estribo deben alternarse de uno a
uno y cumplir con los requisitos correspondientes a los dobleces del refuerzo (seccién 3.8). Ademas,
en cada esquing del estribo debe quedar por lo menos una barra longitudinal. Fuera de las zonas
definidas anteriormente, la separacion maxima de estribos no excedera 0.5d ni la requerida por fuerza
cortante, (fig 2.10).

+ Requisitos para fuerza cortante

Los elementos que trabajen a flexion se dimensionaran de manera que no se presente la falla por
cortante antes de que puedan formarse las articulaciones plasticas en sus extremos; Fp=0.8. Para
esto:

- La fuerza cortante de disefio, "V,", se determina del equilibrioc del miembro entre caras de
apayos

- Se supondra que en los extremos acttian momentos del mismo sentido valuados con las
propiadades reales de resistencia del elemento, sin factores de reduccion

18



2. Criterios de anaiisis y discio

- El esfuerzo de fluencia a tension en el acero de refuerzo debera considerarse mayor o igual
que 1.25f,

- Ao largo del miembro actuaran las cargas correspondientes multiplicadas por su factor de
carga

Comc opcion, se permitira dimensionar los elementos con base en la fuerza cortante actuante de
disefio obtenida del analisis estructural; para esta opcion Fg=0.6, en lugar de 0.8.

En zonas donde la V, causada por el sismo sea igual o mayor que la mitad de la fuerza cortante de
disefio calculada segun lo anterior, se despreciara la contribucion del concreto al determinar el
refuerzo transversal. En el refuerzo para fuerza cortante puede incluirse el refuerzo de confinamiento.

2.9.3 Miembros a flexocompresion

Agq f
Los requisitos de esta seccion se aplican a miembros con: P, > —— 10

¢ Requisitos Geométricos

- Dimensién transversal menor > 30 cm

. At

9
0.5f,
- Dim. trans. menor / dim. trans. mayor >0.4
- Altura libre / dim. trans. menor <15

« Resistencia minima a flexion

La resistencia a flexion de las columnas en un nudo debe satisfacer:

.

M, > 155 M,

donde $M, es la suma de momentos resistentes de disefio de las columnas que llegan a ese nudo,
con factor de resistencia igual a une, referidas al centro del nudo, y ZM, es la suma de momentos

resistentes de diseio de las vigas que llegan al nudo, con factor de resistencia igual a uno, referidas al
centro del nudo.

Las sumas anteriores deben realizarse de modo que los momentos de las columnas se opongan a los
de las vigas, en ambos sentidos del sismo. Al calcular P, (carga axial de disefio), para la cual se value
el momento resistente en una columna, M., la fraccién de dicha carga debida al sismo se tomara igual
al doble de la calculada, cuando &sta conduzca a un momento resistente mayor, y la columna se
dimensionara cen dicho incremento usando un factor de resistencia Fr=0.8.

Como opcién, se permitira dimensionar las columnas con los momentos y fuerzas axiales de disefio
obtenidas del analisis estructural elastico si se usa Fr=0.6. Para este caso, no sera necesario que se
cumpla con la condicién anterior

+ Refuerzo longitudinal

La cuantia del refuerzo longitudinal debe ser: 0.01< p <0.04

Solo se permiten paquetes de dos barras, y los traslapes de barras longitudinzles se podran realizar
en la parte central del elemento (deberan cumplirse los requisitos para uniones de barras). Se
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permiten uniones soldadas o con dispositivos mecanicos que cumplan con los requisitos
correspondientes, siempre que:

- En toda la seccion de unién cuando mucho se unan barras alternadas

- Las uniones de barras adyacentes no disten entre si menos de 60 cm en direccion
longitudinal

El refuerzo longitudinal debera cumplir con los requisitos para el disefic de columnas (seecion 4.2) que
no se vean modificadas por este inciso.

s Refuerzo transversal

. i u 2
Se deberan cumplir los requisitos para columnas y para fuerza cortante, ademas f, <4200 kg/cm”. El
refuerzo transversal minimo que debera suministrarse en cada direccion de analisis es el siguiente:

- En columnas circulares (zunchadas):

- En columnas rectangulares:

(A
0.3[—g = 1] fo sh,
3 AC fY :
fo
0.12-%sh,
f
y

A >
g 2

Aq es el area transversal de la seccion bruta de la columna; A; es el area transversal del nticleo hasta

el extremo exterior del estribo; s es |la separacion del refuerzo y ti es la dimensién del nacleo normal
al refuerzo de area Aq,.

Los estribos deberan ser de una pieza, cerrados, sencillos o sobrepuestos y minimo del # 3. Estos
podran complementarse con grapas del mismo diametro, en donde cada extremo debe abrazor a una

barra longitudinal de la periferia con un doblez a 135° seguido por un tramo recto de al menos iez
diametres de la grapa.

La separacion del refuerzo transversal debe cumplir lo siguiente:

dim .transmenor / 4
10cm

Ei refuerzo minimo citado anteriormente se debera suministrar en ambos extremos (longitud
confinada, |) de la columna en una longitud mayor o igual que:
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= B 2, Criterios de andlisis y diseno

dim .transmayor
le >¢H/6
60cm

En la parte inferior de las columnas de planta baja, el refuerzo debe llegar hasta media altura de la
columna y debe continuar dentro de la cimentacion al menos una distancia 1gual ala Iongllud de
desarrollo en compresion de la barra mas gruesa.

* Requisitos para fuerza cortante

Los elementos a flexocompresion se dimensionaran de manera que no fallen por fuerza cortante antes
de que se formen las articulaciones plasticas en las vigas; para ello, la fuerza cortante de disefio se
obtendra del equilibrio del elemento en su altura libre suponiendo en cada extremo un momento igual
a la mitad de 1.5ZM,. En el extremo inferior de las columnas de planta baja se usara el Mg de diseno
de la columna obtenido con la carga axial de disefo que conduzca al mayor Mg. Y, en el extremo
superior de las columnas del tltimo entrepiso se usara 1.52M,. Si se dimensionan las columnas con
los momentos y fuerzas cortantes actuantes (ltimas provenientes del analisis estructural
(procedimiento optativo), se usara un Fg=0.5, en lugar de Fg=0.8.

Si la fuerza cortante de disefio causada por el sismo es igual o mayor que la mitad de la fuerza
cortante calculada con lo mencionado anteriormente, se despreciara la contribucion del concreto. Los
estribcs tienen las mismas caracteristicas que para flexion.

2.9.4 Uniones viga - columna

* Requisitos generales

Una union viga - columna es aquella parte de la columna, comprendida en el peraite de ias vigas gue
llegan a ella, en donde se debe cumplir con lo siguiente:

- En el dimensionamiento por fuerza cortante se usara un esfuerzo de tensién en las barras
longitudinales de las vigas que llegan al nudo igual a 1.25f,

- El refuerzo longitudinal de las vigas que ilegan a la unién debe pasar por dentro dei nicleo
de la columna

- Enlos planos estructurales deben incluirse dibujos a escala del refuerzo en las uniones
+ Refuerzo transversal.
Debera suministrarse el refuerzo transversal minimo especificado para miembros a flexocompresion.
Si el nudo esta confinado por cuatro trabes que llegan a él, y el ancho de cada una es al menos igual
a 0.75 el ancho respectivo de la columna puede usarse la mitad de dicho refuerzo transversal minimo.

* Resistencia a fuerza cortante

Se admitird revisar la resistencia del nudo a fuerza cortante en cada direccion principal de forma
independiente. La fuerza cortante se calculara en un plano horizontal a media altura del nudo. La
resistencia de diseno a fuerza cortante se tomara como:

- En nudos confinados (como se indica en el inciso anterior):

Vu = 5 5Fg \/f_ beh
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2. Critenios de analisis y disefic

En nudos no confinados:
Vu = 4.5F \/f. bh

“be" es el ancho efectivo del nudo y *h" es la dimension transversal de la columna en direccion de la
fuerza; el ancho “b," se tomara igual al promedio del ancho de la o las vigas consideradas y la
dimension transversal de la columna normal a la fuerza, pero ne mayor que el ancho de las otras vigas
mas h, (fig 2.11).

¢ Anclaje de refuerzo

Cualquier barra de refuerzo longitudinal de las vigas Gue termine en un nudo debe prologarse hasta la
cara lejana del nucleo de la columna y rematarse con un doblez a 90°, seguido de un tramo recto
mayor o igual a 12 diametros. La seccion critica para revisar el anclaje de estas barras sera en el
extremo del nuclec de la columna.

Se debe cumplir los requisitos correspondientes al anclaje de barras, donde sera suficiente usar el
90% de la longitud de desarrollo ahi determinada. Los diametros de las barras de vigas y columnas
que pasen a través de un nudo deben cumplir con lo siguiente:

"o 50, Y520
dbvigas dboo{

heo €5 2 dimensién transversal de la columna en la direccion de las barras de Ia viga considerada.

5 i P hv' as
Si en ia celumna superior del nudo se cumple que - Y. > 0.3, entonces: —°

A_f. do,
También, es suficiente esta reiacion cuando en ia estructura los muros de concreto reforzado resisten

mids Jdei 50% de la funrra lotora! tatal

=16

2.10 PRINCIPALES CAMB!IOS REAL!IZADOS EN LAS NTC-SISMO Y LOS REQUISITOS PARA
MARCOS DUCTILES EN EL RDF-04 CON RESPECTO DEL RDF-93

Se mencionan a continuacién los principales cambios que se realizaron en las NTC-Sismo y en las

NTC-Concreto del nuevo reglamento, RDF-04. Se mencionan .Gnicamente las modificaciones

realizadas con respecto del RDF-93, omitiendo aquellas partes en las. que no hubo cambios
significativos.

2.10.1 Cambios realizados en las NTC-Sismo
« Bloque de esfuerzos del concreto en compresién
La distribucion de esfuerzos de compresion en el concreto, cuando se alcanza la resistencia de la

seccion, es uniforme con un valor f." igual a G.85f.* hasta una prefundidad de la zona de compresion
igual a g;c, (fig 2.12), tal que

B,=0.85 si f. < 280 kgicm?

£ 3
By=1.05—- 1.;%_0 si f,> 280 kg/cm®
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2. Criterios de analisis y diseno

¢ es la profundidad del eje neutro medida desde la fibra extrema en compresion.

« Area de refuerzo requerida para la falla balanceada a flexién de secciones rectangulares sin acero
a compresion

¢ sooop,
® 71, f, +6000

= Zonificacion sismica

De acuerdo al RDF-04, el Distrito Federal se divide en tres zonas segun las caracteristicas del suelo;
la zona compresible se divide en cuatro subzonas (I 111 ,1I1_,Ill,), segin se indica en la fig 2.13.

» Espectros de disefio sismico

La ordenada del espectro de disefio, "a", expresada como fraccion de la aceleraciéon de la gravedad,
toma los siguientes valores:

a:au+(c—au)—-T-; si T<T,
Ta
a=c ; 8l LE£V2T,

a=qc, si T>T,

donde g= (T:‘Tb)"

Los parametros que intervienen en estas expresiones se muestran en la tabla 2.3.
+ Condiciones de regularidad

Se conservan las once condiciones de regularidad para una estructura, sin empargo, se reaiizalon
algunos cambios en las condiciones 7, 8 y 10, a saber;

7) El peso de cada nivel, incluyendo la carga viva que debe considerarse para disefio sismico, no
debe ser mayor que el 110% del correspondiente al piso inmediato inferior, ni menor que el 70% de
dicho peso, excepto para el dltimo nivel.

8) Ninguin piso debe tener un area mayor que el 110% de la del piso inmediato inferior ni menor que el
70% de ésta. Se exime de este requisito al Uitimo piso de la construcciéon. Ademas, el area de ningun
entrepiso debe exceder en mas del 50% a la menor de los pisos inferiorcs.

10) Ni la rigidez ni la resistencia al corte de ningtn entrepiso deben diferir en mas del 50% de la dei
entrepiso inmediato inferior, excepto el tltimo nivel.

Ademds, se especifica que una estructura se considerara irregular si no satisface uno o nzas de los
requisitos de regularidad, y se considerara fuertemente irregular si se cumple alguna de ias siguientes
condicicnes:

1) La excentricidad torsional calculada estaticamente, es, excede en algun entrepiso del 20% de
la dimension en planta de ese entrepiso, medida paralelamente a la excentricidad
mencionada.

2) La rigidez o la resistencia al corte de algun entrepiso exceden en mas del 100% de la del
entrepiso inmediato inferior.
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2 Criterios de analisis y disefio

La correccion por irregularidad se realizara muliiplicando el factor Q" por 0.9 cuando no se cumpl«? con
uno de las once condiciones de regularidad, por 0.8 cuando no se cumplan dos o mas de dichos
requisitos, y por 0.7 cuando la estructura sea fuertemente irregular. En ningin caso Q" se tomara
mMenor que uno.

+ Tipos de analisis sismico
Anélisis simplificado g 3

Con el objetivo de aclarar algunos requisitos de este método, se incluyen las siguientes
especificaciones:

Para que la distribuciéon de muros pueda considerarse sensiblemente simétrica se debera cumplir en
aus direcciones ortogonales que la excentricidad torsional, caiculada estaticamente, “es", no exceda
del 10% de la dimensién en planta, b, medida paralelamente a dicha excentricidad. El valor de e
podra estimarse como el cociente del valor absoluto de la suma algebraica del momento de las areas
efectivas de los muros, con respecto del centro de cortante del entrepiso, entre el area total de los
muros orientados en la direccién del analisis. El area efectiva es el producto del area bruta de la
seccion transversal del muro y del factor “Fag” que esta dado por:

Fpe =1

a2 si H/L<1.33

L)
FAE:[1'33ﬁ] vost HIL 132

donde H es la altura de entrepiso y L Ia longitud del muro.

Andlisis estatico

Se podra utilizar este método para ei analisis de estructuras regulares con ura altura menor a 30
meiros, y para-esirucirds hiegaiaies con aitura monor o 20 metres. Para adificios uhicadns on |a

zona |, los limites anteriores se ampliaran a 40 y 30 metros, respectivamente.

También, se realizaron algunas modificaciones en ia parte de este capitulo referente a la reduccién de
las fuerzas cortantes, para el caso en donde el periodo de la estructura es mayor que T, , como se

menciona a continuacién:
Se podran adoptar fuerzas cortantes menores que las calculadas con la ecuacion:

c Wh,
Fl. = - WO ‘—:‘—I
Q' °TWh,

siempre que se tome en cuenta el valor aproximado del periodo fundamental de vibracién de la
estructura.

Si T es mayor que T, cada una de las fuerzas laterales se tomara igua! a:

R = Wi(k1hi +k2hf]§

24



2. Crilerios ¢e analisis y disefo

para estas expresiones, el valor de a no se tomara menor que a,.

En lo referente a los efectos de torsion, se especifica que en estructuras con Q igual a 3 6 4, en
ningun entrepiso la excentricidad torsional calculada estaticamente debera exceder de 0.2b, y que

ningin elemento estructiral tendra una resistencia menor que la necesaria para resistir la fuerza
cortante directa.

Anélisis dindmico modal espectral =

Se debe incluir el efecto de los modos naturales de vibracion cuando los grados de libertad estén
acoplados; esto es, si se reconoce explicitamente el acoplamiento entre los grados de libertad de
traslacién horizontal y de rotacion con respecto de un eje vertical, se debera incluir el efecto de los
modos naturales, que ordenados de manera decreciente en cuanto a los periodos de vibracion, sean
necesarios para que la suma de los pesos efectivos en cada direccion de analisis sea mayor o igual al
90% del peso total de la estructura. Los pesos modaies efectivos, *W,,", se determinaran como:

_ (o waf
e e )

{d:j es el vector de amplitudes del i-ésimo modo natural de vibrar de la estructura; (W] es ia miatriz de

pesos; y, {J} un vector formado por “unos” en las posiciones correspondientes a los grados de libertad
de traslacion en la direccion de analisis y “ceros” en ias otras posiciones.

El efecto de la torsion accidental se tendra en cuenta trasladando transversalmente + 0.1b las fuerzas

sismicas resultantes para cada direccion de analisis, considerando el mismo signo en todos los
niveles.

* Apéndice A

Para el diseno sismico de estructuras ubicadas en ias zonas il y ili s& pesniiia lensr 20 quonin
explicitamente los efectos de sitio y fa interacciéon suelo — estructura. Cuarido asi se proceda, se
aplicaran al cuerpo principal de las NTC-Sismo las disposiciones del Apéndice A. El Apéndice A de las
NTC-Sismo del RDF-04 presenta varios cambios con respecto del Apéndice A del RDF-93,
principaimente en cuanto al criterio general de disefio; lo anterior influye en ia determinaciéon de
espectros de disefo, en la revision de los desplazamientos laterales, y en los efectos de interaccion
suelo — estructura que se incluyen en los analisis estatico y dinamico modal.

2.10.2 Cambios realizaavus en los requisitos para marcos ductiles

+ Requisitos generales

Se debera usar concreto clase 1, con una resistencia especificada, f.", mayor o igual que 250 kg/cm".
¢ Miembros a flexocompresion

Resistencia minima a flexioén

En marcos en donde se utilice Q=4, al dimensionar por flexocompresion, la fuerza axial debida al
sismo se tomara igual a 1.7 veces la calculada, cuando esto conduzca a un momento flexionante

resistente menor. El factor de resistencia se tomara igual a 0.8, excepto cuando se utilice el
procedimiento optativo simplificado.
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Refuerzo transversal

En columnas de nucleo rectangular, el area total de refuerzo transversal en cada direccion de analisis
no sera menor que:

(A ' ‘.
Agh = 0-3‘ - —11 fe sh.. nique 0.09 -° sh,
\‘AC fv fsr

Los extremos de las grapas y estribos deben abrazar a una barra longitudinal con un doblez de 135°
seguido de un tramo recto de a! menos seis diametros pero no menor que ocho centimetres. La
separacion del refuerzo transversal debe ser:

bmin /4
§ < ¢6dp0ng

(10cm*

donde b, €s la menor dimensidn transversal del elemento.

“ Si la distancia entre barras iongitudinales no soportadas lateralmente es menor o igual que 20 cm,
podran tomarse 15 cm en lugar de 10cm, (fig 2.14).

Requisitos por fuerza cortante

Los elementos a flexocompresion se dirensionaran de manera que no fallen por corte antes de que
se lleguen a formar las articulaciones plasticas en sus extremos; la fuerza cortante de disefio se
calculara del equilibrio del elemento en su altura libre, suponiendo que en sus extremos actian los
momentos recistentes de la seccion transversal, obtenidos con un facter de resisiencia unitario y a
partir de la carga axial mas desfavorable. En inarcos con Q-=4, ia fraccion de la carga axizl de diseno
causada por el sismo se incrementara un 70% cuando esto dé lugar a un momento resistenie mayor.

¢ Uniones viga — columna
Requisitos generales

Si la losa esta colada monoliticamente con las vigas, se considerara que el refuerzo de la losa
trabajando a tension alojado en un ancho efectivo contribuye ‘a aumentar la demanda dz fuerza
cortante. En secciones “T", el ancho efectivo del patin a tensién a cada lado del alma sera al menos
ocho veces el espesor del patin; en secciones "L", el ancho efectivo sera al menos seis veces el
espesor del patin, (fia 2.15).

Refuerzo transversal vertic>!

Cuando el signo de los momentos flexionantes de disefio se invierta a causa del sismo. se debera
suministrar refuerzo transversal vertical a lo largo del peralte del nudo en uniones de vigas con
columnas discontinuas. La cuantia y separacion de este refuerzo deben cumplir con lo especificado
para el refuerzo transversal en columnas.

Se aceptara el uso de estribos ‘>hiertos en forma de “U" invertida y sin dobleces, siempre que la
longitud de desarrolio cumpla con los requisitos correspondientes, medida a partir del eje del refuerzo
longitudinal adyacente a la cara libre del nudo.

Resistencia a fuerza cortante

Un nudo se considerara confinado si:
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- Ancho de vigas > 0.75 veces el ancho de columna
- Peralte de viga > 0.75 veces el peralte de la viga mas peraltada que llega al nudo.

La resistencia de disefo a fuerza cortante de nudos con columnas continuas se tomara igual a:

- Nudos confinados en sus cuatro caras verticales:

5.5F |/f. b.h -

- Nudos confinados en ires caras o en caras verticales opuestas:

4.5y /T, beh

- Otros casos:

3.5Fq . beh

En nudos con columnas discontinuas, la resistencia sera 0.75 veces la obtenida con las expresiones
anteriores. El ancho efectivo “b,” sera el menor de los siguientes valores:

1i2(b, +b)
b, £¢b, +h
b

en donde el ancho de la viga b, = 112(bﬂ + bvz). sib,#b,,.

« llIninnes viga — columna con articulaciones plasticas aieiadas de la cara de la columna

-

Requisitos generales

Se aceptara disefiar y detallar las vigas, columnas y su union de modo que ias articulaciones plasticas
por flexion de las vigas se formen al menos a una distancia igual a un peralte efectivo de la viga. El
claro de cortante de las vigas debera ser al menos tres veces el peralte efectivo, (fig 2.16).

Refuerzo longitudinal de las vigas

Se deberan revisar dos secciones: la seccion 1 corresponde a la cara de la columna y la seccion 2 a
un peralte efectivo de la viga. Se revisara que la resistencia a flexion de la seccion 1, con factor de
resistencia unitario, sea al menos 1.3 veces el momento de disefio obtenido del analisis estructural.

En adicién al refuerzo longitudinal principal, Ia seccién 1 se reforzard con al menos cuatro barras
longitudinales dispuestas en dos lechos intermedios, continuas a través del nudo. Ei area total del
acero intermedio no serd mayor que 0.35 veces el area del acero principal a tension. Las barras
intermedias deberan tener una longitud de desarrollo que cumpla con los requisitos correspondientes,
y en ningin caso menor que 1.5 veces el peralte efectivo de la seccion. Ademas, deberan ser del
menor diametro posible.

L]

La resistencia a flexién de la seccion 2, calculada con factor de reduccion de resistencia unitario,
debera ser igual al momento de disefio determinado en el analisis estructural para esa secciin
transversal. Para calcular dicha resistencia no se consideraran las barras intermedias.
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Resistencia minima a flexion de columnas
La resistencia a flexion de las columnas en el nudo deberan satisfacer la ecuacion:

M, 2155 M,

El término M, debera considerar los momentos flexionantes que actian en las caras de la columna
cuando se han desarrollado simultdneamente !as articulaciones plasticas en la seccién 2 de las vigas.
Los momentos asociados a la formacién de articulaciones plasticas en la seccion 2, M,, se valuaran
con las propiedades de la seccion transversal, sin factores de reduccién de resistencia y con un
esfuerzo de tension en el acero al menos igual a 1.25f,. La demanda de momento flexionante en la
cara de la columna, M,, debida a la formacion de la articulacion plastica en la seccion 2, se podra
valuar como:

M, * My

! Maz

donde Ma; ¥ Msz son los momentos flexionantes de disefio en las secciones™ y 2, respectivamente,
obtenidos del analisis estructural.

Uniones viga — columna

Si la losa esta colada monoliticamente con las vigas, se considerara que el refuerzo a tension de la

losa contribuye a aumentar la demanda de fuerza cortante. Fl ancho efectivo del patin a tension se
podra valuar como:

M M
8t —22  en secciones "T" o
al ‘al

, en secciones "L"

Las fuerzes giednterviznen 2n 2l dimensionamiento por fuerza cortante se determinaran suponiendo
que el esfuerzo de tension de las barras e las vigas es 1.Ufy. Si las barras de las vigas s coniinias
a iraves dei nudo, su didmetro debe cumplir con;

Moot /A yiga 216

2.11 REQUISITOS PARA CONCRETOS DE ALTA RESISTENCIA DE ACUERDO A LAS NTC-
CONCRETO DEL RDF-04 Y AL ACI-363

De acuerdo a las NTC-Corrreto del RDF-04, se ertiende por concreto de alta resistencia aquel que
tiene una resistencia a la cornpresion f.” igual o mayor que 400 kg/cm® (40 MPa). Para disefiar, se
usara el valor nominal f.*, determinado por:

f, = 08f,

-

2.11.1 Empleo de concretos de aita resistencia

Algunas de las propiedades mec>nicas del concreto de alta resistencia son significativamente
diferentes que las agel concreto normal. Debidc a esto, han surgido aigunas dudas de los
procedimientos de disefio estructural vigentes para concretos convencionales sobre si son también
aplicables a concretos de alta resistencia. En los casos con informacion insuficiente, se han
establecido limites arbitrarios en los parametros de disefio. Por ejemplo, la version de 1989 del ACI
estableci6 el limite de 70 MPa (700 kg/cm?®) para el esfuerzo a compresion. En las nuevas NTC-
Concreto se permite el uso de concretos de aita resistencia con valores de f.” hasta de 700 kgfr‘m
excepto en los siguientes casos:
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* En estructuras disenadas con un factor de ductilidad Q igual a 4

* En miembros sujetos a flexocompresion que formen parte de marcos que resistan mas del 50% de
las acciones sismicas y cuya carga axial de disefio, P,, sea mayor que 0.2Pgo, donde Pgo es la
carga axial resistente de disefio.

En estos casos solamente se podran utilizar concretos con valores de f.' hasta de 550 I<g.~*cm2 (55
MPa).

2.11.2 Composicidon de los concretos de alta resistencia

Existen varios tipos de agregados que pueden incrementar la resistencia del concreto, entre los mas
comunes se encuentran los siguientes:

+ Reductores de agua (superfluidificantes)
¢ Cenizas de altos hornos (fly ash)

+ Microsilica (silica fume)

« Polimeros y resinas

Es de gran importancia una seleccién apropiada de los tipos de agregados y cementantes que se van
a utilizar en la mezcla, para lograr un mejor desempefio en el concreto. Los concretos de alta
resistencia requieren de un alto contenido de materiales cementantes, es decir, una baja relacion
agual/cementante. La finura de los materiales tendra un efecto importante en la resistencia y en la
manejabilidad de la mezcla.

Las caracteristicas de los agregados seran de gran importancia en el comportamiento del concreto, ya
que estos constituyen gran parte del materiai. Entre mayor sea la resistencia requerida en ei concretoé
menor debera ser el tamafo del agregado grueso. Por ejemplo, para concretos de hasta 620 kg/cm
{62 MPa), conviene utilizar un tamafo maximo de agregado de 3/4 “ (19 mm), y para una resistencia
mayor se recomienda usar un tamafio maximo de 1/2 “ o de preferencia de 3/8 °.

Por otro lado, el moduio de fifira dei agregads fine debe encontrarse on el range d2 2.5 - 3 2; valores
mas bajos ocasionarian una inencr trabajabilidad y una mayor demanda de agua. Las mezclas de alta
resistencia presentan altos contenidos de cementantes, los cuales requieren de una gran cantidad de
agua. Esto podria ccasionar una disminucién en la resistencia, por lo que es necesario utilizar aditivos
reductores de agua; dichos aditivos ayudan a reducir la demanda de agua hasta en un 40% e
incrementar el revenimiento de 5 a 10cm, dependiendo de la dosis aplicada en la mezcla.

2.11.3 Propiedades mecanicas

A continuacion se presentan algunas de las propiedades mecanricas de mayor importancia de los
concretos de alta resistencia, a saber: esfuerzo a compresion f.’, esfuerzo a tension, médulo de
elasticidad y algunos factores asociados a los cambios volumétricos, tales como el “creep” y la
contraccion; en cada caso es necesario conocer el comportamienio a corto y a largo plazo. Con fines
comparativos, se incluyen algunas de las expresiones propuestas por el ACI-318-02 (Concreto) y el
ACI-363 (Concreto de alta resistencia).

« Modulo de elasticidad

El médulo de elasticidad del concreto va a cambiar dependiendo de los materiales utilizados. El

incremento en la resistencia a compresion del concreto provoca un incremento en su modulo de
elasticidad.
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De acuerdo con el ACI-318, para concretos con densidades en el rango de 1440-2320 kg!m“y' una
resistencia a compresion f.” de hasta 420 kg!cmzl el médulo de elasticidad, basado en el médulo
secante a 0.45 f;', se puede obtener con la siguiente expresion:

E, =0.0143w.”./f, . en MPa

w, es el peso volumétrico del concreto en Ib/ft*; y f.” es la resistencia a ccmpresion en MPa.

Luego de que la resistencia a compresion alcanza los 420 kgfcm el valor de E; va a aumentar con
menor rapidez, por lo que en concretos con f.” entre 420 y 830 kg.fcm el ACI-363 propone la siguiente
expresion;

E. =3320.f, +6900., en MPa

Para concretos con f." mayores de 830 kg/cm’ se recomienda obtener el médulo de elasticidad E. a
partir de la curva de esfuerzo-deformacion de los cilindros de prueba.

En las NTC-Concreto del RDF-04 se propone la siguiente expresién para obtener el modulo de
elasticidad:

: ; =
E. =77004f, +163000, enkglem® 6 E, = 24004f, +16300, en MPa

Algunas curvas esfuerzo a compresion - deformacién unitaria para distintos valores de f." se muestran
en la fig 2.17.

* Moddulo de ruptura y resistencia a tension

De acuerdo al ACI-3€3, el modulo de iuptura, f, y la resistencia a tensién se pueden cbtener.
respectivamente, con las siguientes expresiones:

f, =0700f, y f, =059f, , enMPa

De acuerdo a las NTC-Concreto, debido a falta de informacion experimental, la resistencia media a
tension de concretos de aita resistencia, correspondiente a ensayes de cilindros de 150x300 mm
cargados diametralmente, se supondra igual a:

f, =1.75,/f. . enkglcm’ f, = 0.55\[f; . en MPa
y el modulo de ruptura igual a:
f, =2.5|f, . enkgem’ f, =0.8)f. , enMPa
En concretos de alta resistencia la contraccion por secado final, €. seraigual a 0.0006.

» Coeficiente para deflexiones a largo plazo

Segun las NTC-Concreto. el coeficiente de deformacion axial diferida, definido como By S,

sera igual a 2.0; 3, y &, son las deformaciones final e inmediata, respectivamente. Las deflexiones
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diferidas se pueden calcular multiplicando la flecha elastica inmediata para la carga sostenida
considerada, por el factor:

1.6
1+ 50p°

donde p’ es la cuantia de acero a compresion.

Para el ACI-318, el numerador del factor anterior, en lugar de ser 1.6, toma los siguientes valores: 2,
1.4, 1.2 y 1.0, para una duracién en las cargas de 5 afos, 12 meses, 6 meses y 3 meses,
respectivamente.

2.11.4 Principales propiedades fisicas
Los principales parametros a considerar en el concreto de alta resistencia son los siguientes:
« Trabajabilidad

Cualquier mezcla de concreto de alta resistencia requiere de aditivos reductores de agua, ya que las
relaciones agua/cementante son muy bajas (0.20 - 0.30), lo que ocasiona, a su vez, que la
manejabilidad del concreto sea relativamente buena.

» Permeabilidad

La permeabilidad en concretos de alta resistencia es relativamente baja debido a que éste contiene
materiales con altos contenidos de finos, tales como las cenizas de altos hornos o la microsilica, los
cuales reducen en gran medida ia porosidad o cantidad de vacios en el material. Esta caracteristica
proporciona a su vez una alta resistencia al congelamiento y deshielo en estructuras sujetas a climas

extremos. Los concretos con microsilica han presentado una mayer resistericia y durabilidad ante la
presendaa de guimicos que los concretos convenciornales

« Cambios volumétricos

Los cambios volumetricos en el concreto afectan su comrortamiento y durabilidad a largo plazo;
dichos cambios volumétricos son provocados principalmente por la contraccion del material y la
fluencia del material ante cargas permanentes o “creep”. La contracciéon del concreto se presenta
durante las primeras horas después de haber sido colocado en la cimbra, debido a la pérdida de agua
por evaporacion y a la absorcion de agua por parte del material de la cimbra. La contraccion en
concretos de alta resisterncia es similar a la del concreto normal, sin embrago, las deformaciones a
largo plazo o “creep" se reducen considerablemente, debido & las caracteristicas que presentan
algunos de los cementantes que sc.incluyen en la mezcla asi como al uso de una menor cantidad de
agua, como se observa en la fig 2.18. La microsilica ha resultado ser el material mas eficiente contra
este tipo de efectos.

Ademas de las ventajas en las propiedades fisicas, los concretos de alta resistencia presentan una
mayor durabilidad en su vida Util que los concretos convencionales.

2.11.5 Consideraciones de disefio
« Diseno de miembros a flexion y carga axial

Debido a la falta de conocimiento e investigacion sobre algunos temas referentes al comportamiento
del concreto de alta resistencia, se aplican sin distincion muchos de los procedimientos de disefo
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utilizados para el concreto convencional, y en la mayor parte de los casos se han obtenido buenos
resultados.

El valor de la deformacion unitaria maxima en el concreto, €., = 0.003, adoptada en el disefio con
concretos convencionales, también ha resultado adecuada, aunque menos conservadora, para
concretos de alta resistencia. La deformacién unitaria cuando se alcanza el esfuerzo ma)umo ao, es
menor para concretos de alta resistencia.

El ACI-318 y las NTC-Concreto del RDF-04 proponen el uso del bloque rectangular equivalente de
esfuerzos (seccion 2.13.2); su aplicacién en miembros de concreto de alta resistencia sujetos a ﬂexii_’an
y flexocompresién ha sido cuestionada, ya que en los reglamentos no se especifica un limite superior
de f." a partir del cual dicho bloque sea invalido. La fig 2.19 muestra la diferencia "6 “, en porcentaje,
de la resistencia obtenida de 93 ensayes en columnas sujetas a cargas excéntricas con respecto de la
resistencia especificada por el ACI-318; para f.” elevados los resultados obtenidos a partir de las
especificaciones del ACI no son adecuados.

Para el diseno de elementos a flexién se ha aceptado el uso del bloque rectangular equivalente, a
pesar de que la curva esfuerzo — deformaciéon en los concretos de alta resistencia presenta un
comportamiento sensiblemente distinto; esto se puede justificar ya que los codigos generalmente
obligan que los elementos sean subreforzados, lo que implica tener un eje neutro a poca profundidad
y zonas a compresion muy pequefas; el comportamiento es gobernado por el refuerzo a tension y la
forma que adquiere el bloque de esfuerzos es de poca importancia. Sin embargo, en elementos
sujetos a flexocompresion la profundidad del eje neutro es mayor, en particular cuando la carga axial
es aita, y la capacidad a flexion del elemento depende sensiblemente de la forma que adquiere el
bloque. De acuerdo a los resultados obtenidos en pruebas de laboratorio, el bloque equivalente
proporciona resultados aceptables en la resistencia si f." es menor a 550 kg.-'cm (55 MPa); para
resistencias mayores a este valor seria recomendable hacer un ajuste en el bleque.

Con base en esto, se han propuesto modificaciones al bioque rectangular de esfuerzos, algunas de
las cuales se mencionan a continuacién:

a) Bing et al sugieren el uso de el bloque rectangular con un esfuerzo promecio a, ., y una
profundidad B,c, donde:

oy =0.85 si f. <55 MPa
oy = 0.85-0.004f, ~55)20.75 si f, >55 MPa

b) Azizinamini et al concluyeron que para columnas de concreto de alta resistencia con f;'270
MPa, es mas apropiado utilizar un bloque triangular de esfuerzos para calcular su capacidad a flexion,
debido al comportamiento lineal hasta la carga maxima que presentan este tipo de concretos.
Posteriormente, a partir del equilibrio de fuerzas, se obtuvo un bloque rectangular equivalente, donde:

ay =0.85- 0.00?3(f,; = 69]2 060 si f, >7C MPa
EII - 0A67

c) Mac Gregor et al sugieren el uso del bloque rectangular, donde:

ay =0.85-0.00125f, 20725 si  f. <130 MPa
B, = 0.95 - 0.0025f_ > 0.70
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d) El codigo canadiense propone el uso de las ecuaciones de la curva esfuerzo-deformacion del

concreto con un esfuerzo maximo de 0.9 f.. De manera alternativa, se propone el uso de un bioque
rectangular, donde:

oy =0.85-0.0015f, 067 si 20<f, <80 MPa; f, <55 MPa para disefio sismico
B, = 0.97 —0.0025f, > 0.67

e) E! ACI-318-02 conserva el blogue rectangular, haciendo una modificacion en el esfuerzo
promedio, a saber:

467

>070 si f,>55 MPa

Eif valor de 3 permanece sin cambios. La fig 2.20 compara el uso del bloque de esfuerzos con el valor

de a4 propuesto para f. mayores de 55 MPa, contra el valor de 0.85 utilizado en concretos de
resistencia normal, de acuerdo a varios ensayes en columnas.

* Ductilidad en columnas

ILos concretcs de aita resistencia presentan un comportamiento esencialmente elastico — lineal hasta
la carga maxima, y posteriormente una rapida degradacion de resistencia hasta la falla, a diferencia de
los concretes convencionales, en donde la curva esfuerzo — deformacion es esencialmente parabdlica
y la aegradacién de resistencia, a partir de la carga maxima, se desarrolla de forma mas gradual.

La ductilidad en el concreto va a disminuir conforme se incremente el valor de f.’, debido a que el
microagrietamiento interno es cada vez menor; en concretos normales, el microagrieiamiento
inestable comienza a desarrollarse ante un esfuerzo cercano a 0.75 f.’, a diferencia de los concretos
de alta resistencia, en los que comienza aproximadamiente en 0.90 f.". La falla ocurre debidc a la
fractura del agregado en planos paralelos a la aplicacion del esfuerzo.

A pesar de que los concretos de alta resistencia alcanzan su resistencia maxima a comp: &sién a una
deformacion ligeramente superior que la del concreto convencional, lz deformacion titima es menor, a
menos de que se proporcione un confinamiento adecuado. La presencia de refuerzo transversal
aumenta la resistencia y ductilidad de una columna de concreto de alta resistencia, aunque en menor
magnitud que las de concreto normal, debido a que las deformaciones laterales tienden a ser
considerablemente menores, ocasionando que el confinamiento sea menos efectivo. EI ACI-363
recomienda que la cuantia de refuerzo transversal en columnas ps no sea menor que el 3.1%, con el
fin de que el elemento estructural presente una ductilidad adecuada y las expresiones de disefic sean
suficientemente conservadoras, (fig 2.21).

De acuerdo a ensayes realizados en columnas de concreto de alta resistencia, cuando f.” < 55 MPa los
elementos pueden desarrollar un comportamiento ductil, incluso bajo cargas axiales elevadas,; en
columnas con f."> 55 MPa sujetas a cargas axiales bajas (aproximadamente de 0.2Pgp), diseiiadas
con los reaguisitos para columnas de concreto normal, presentan una ductilidad aceptable, sin
embargo, si la carga axial se incrementa se requieren maycres cantidades de refuerzo transversal que
las especificadas por ios codigos. Si la carga axial supera el valor de 0.40Pgo , es decir, el 40% de !a
capacidad a compresion pura de la columna, se recomienda el uso de acero de alta resistencia para &l
refuerzo transversal, con el objetivo de evitar el congestionamieto de refuerzo en los nudos de la
estructura.

De acuerdo a las expresiones propuestas en las NTC-Concreto y en el ACI, el nivel de confinamiento
es directamente proporcional a la resistencia del concreto y no considera el nivel de carga axial en el
elemento, por lo que en miembros estructurales con f." alto se tiene un alto porcentaje de acerc
transversal y como consecuencia con probables problemas constructivos. Las expresiones son las
mismas que para concretos normaies, sin establecer un limite en la cuantia de refuerzo transversal.




2. Criterios de @ndlisis y disefio

De acuerdo a los resultados obtenidos de diversas pruebas en columnas de concreto de alta
resistencia, sujetas a distintos niveles de confinamiento y carga axial (Xiao et al), se pueden alcanzar
niveles considerables de ductilidad ante una distorsion en el elemento estructural cercana al 4%,
disenadas para que el refuerzo transversal desarrolle una presion de confinamiento de f, = 0.06f". Si
se esperan grandes deformaciones inelasticas o altos niveles de carga axial, superiores a 0.33 f'Aq
(columnas de los niveles infericres), se recomienda que el acero transversal proporcione una presion
de confinamiento de f;= 6.09f,". La separacion del refuerzo transversal no debe exceder de 5. Una
presion menor que f,= 0.06f." es inadmisible. -

De acuerdo a Ghosh y a pruebas realizadas por el ITG4, se recomienda el uso de refuerzo

transversal con un f, = 825 MPa, para evitar los congestionamientos de refuerzo y proporcionar el
confinamiento requerido. La cuantia de refuerzo no debe ser menor que la siguiente:

f[A 1P
Pe 2 0,35--9[__“ _1]__:;. L

fy | Aen Jke Agfe
A
donde: % 1> 0.3, -—Fi"—_- >0.2, k= %h—c <1.0 y Pe = eﬁ‘
Ach Aqfe Jshy hes

A, es el area bruta del elemento, Ay, el area del nicleo medida desde la parte exterior del estribo, P,
la carga axial factorizada, h. la dimensién del niicleo perpendicular al refuerzo transversai medida
desde el centru del estribo, k un pardmetro de refuerzo transversai (1.0 para columnas circulares) y hyq
la separacién norizontal maxima de estribos o grapas perpendiculares a he.

* Resistencia a corte en vigas

El ACI-318-95 restringe el valor de ch a 0.9 MPa, debido a que ia contribucién dei concrate a la
resistencia al cortante de un elemento estructural no sera mayor una vez que la resistencia a
compresion dei concreto supete i0s 6Y MPa; GICRo vaior pucdc ver $1ayor Sn vigas e nonorglc de alta
resistencia. Debido a lo anterior, el ACI-318-02 propone la siguiente expresion para obter<r el area
minima de refuerzo transversal en vigas:

_ '\_“.c bws

V bys
Y16 f

>0.33—, en MPa
¥y fy

Mac Gregor propone que para vigas con f." > 69 MPa, el valor de \ffc se limite a 0.69 MPa, a menos
que el refuerzo transversal minimo proporcionado sea mayor que:

A min = - _f.‘-? sgb‘_“_'s <150 &"_s_ , en psi
min = 5000 | 1, f,

«  Longitud de desarrollo

El ACI restringe el valor de jfc a 0.69 MPa, debido a que la longitud de desarrollo no va a disminuir

mas a partir de que f." supere los 69 MPa. Sin embargo, estudios recientes han demostrado que se
pueden obtener valores mayores que 0.69 MPa si hay un buen confinamiento en la unién o en la zona
de traslape. Las expresiones de disefio de los codigos actuales pueden dar resultados no-
conservadores cuando f." > 69 MPa. Dos alternativas son: aumentar la longitud de desarrollo o
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incrementar la cuantia de refuerzo transversal; otra alternativa, propuesta por Azizinamini consiste en
fijar el area minima de refuerzo transversal en la zona de uniones y traslapes:

¢
A, =05nA,|-—¢
* = "{15000)
2.11.6 Costos

Ademas de las ventajas mecanicas que pueden proporcionar los concretos de alta resistencia,
también se pueden obtener algunos beneficios econémicos en la construccion de una estructura. A
pesar de que el costo del concreto se incrementa conforme aumenta su resistencia, el costo total de la
estructura sera mernor, debido a que el aumento en la resistencia del concreto ocasiona una
importante reduccion, tanto en las dimensiones de los elementos estructurales, como en las cuantias
de refuerzo. Esta reduccién en el costo de los elementos se aprecia, para el caso de las columnas, en
la fig 2.22.
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2. Criterios de andlisis y disefio

Tabla 2.1 Zonas sismicas en que se divide el Distrito Federal, RDF-93

— e ——————

Zona ; Descripcion

Roca o suelo firme, en donde es frecuente la presencia de
oquedades y cavernas. -

Estratos arenosos y limoarcillosos intercalados con capas de
arcilla lacustre.

Los depodsitos profundos se encuentran a 20 m de
profundidad o menos.

Il Transicion

Depositos de arcilla altamente compresible, separados por
capas arenosas de limo y arcilla, y cubiertos por suelos
il Lacustre aluviales y rellenos artificiales. Los depésitos profundos son
superiores a los 20 m. Segun las NTC-Sismo del RDF-04 se
divide en Ill,, lil,, Hl.y llly, de acuerdo al periodo dominante
del movimiento del sueln en el sitio de interés.

Tabla 2.2 Parametros de ios espectros de disefo, segun e! RDF-93

Zona T, s] sl | ¢ |
L[ 02 ] os | 1 0.16
[ TeE in - 25 | 032 |
1 0.6 39 1 | 040 !

* Coeficientes sismicos para estructuras del grupo B; para esiructuras
del grupo A se incrementaran en un 50%

Tabla 2.3 Parametros de los espectros de disefo, segtn el RDF-04

Zona | o aga | T, Ty r |
I 016 | 004 | 02 1.35 1.0

Il 0.32 0.08 02 | 1.35 1.33 ‘
i, 040 0.10 0.53 1.8 2

Iy 045 | 0.11 0.85 3.0 2 J
Il 0.40 0.10 1.25 42 2 |
Ilg 0.30 0.10 0.85 42 2 i

* Coeficientes sismicos para estructuras del grupo B; para estructuras
del grupo A se incrementaran en un 50%
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Tabla 2.4 Requisitos para los distintos factores de comportamiento sismico

Q Requisitos de disefio y tipo de estructura

4 | a) La resistencia es suministrada por marcos no contraventeados de acero o concreto
reforzado, o bien por marcos contraventeados o con muros de concreto reforzado o de placa
de acero, en los que en cada entrepiso los marcos son capaces de resistir, sin muros ni
contravientos, cuando menos el 50% de la fuerza sismica total de la estructura.

VRmarcos 2 O'SVRlctal

b) Si hay muros de mamposteria que contribuyan a resistir las fuerzas laterales, éstos se
deben considerar en el analisis, pero su contribucién a la resistencia de fuerzas laterales
solo se tomara si son de piezas macizas, y los marcos, sean o no contraventeados, y los
muros de concreto reforzado o de placa de acero, deberan ser capaces de resistir al menos
el 80% de las fuerzas laterales totales, sin los muros de mamposteria.

c) El minimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la accion de disefio no
debe diferir en mas del 35% del promedio de dichos cocientes para todcs los entrepisos.

d) Los marcos y muros de concreto deben satisfacer los requisitos para marcos ductiies.

3 | Se deberan satisfacer las condiciones b y d del inciso anterior, y en cualquier entrepiso dejan de
satisfacerse las condiciones @ y c, del incise anterior, pero la resistencia en todos los entrepiscs
es suministrada por columnas cen losas planas, por marcos, por muros, por combinaciones de
estos o por diafragmas de madera que satisfagan los requerimientcs que especifican ias normas
correspondientes.

2 | a) La resistencia a fuerzas laterales es suminist-&da por columnas con losas pianas, poi
marcos o muros que cumplan con los requisitos generales de disefio, o por muros de
mamposteria de piezas macizas confinadas por castillos, dalas, columnas o trabes de
concreto reforzado o de acero.

b) La resistencia es suministrada por elementos de concreto prefabricado o presforzado, con
las excepciones que marcan las normas correspondientes.

1.6 | La resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los entrepisos por muros de
mamposteria de piezas huecas, confinados o con refuerzo interior, o por ia cons b1r~ai:|6n de
dichos muros con marcos de acero o concreto reforzado.

1

La resistencia a fuerzas laterales es suministrada al menos parcialmente por elementos o
materiales diferentes a los mencionados en los puntos anteriores.
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Fig 2.1 Distribucion de fuerzas estaticas con la altura
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Fig 2.2 Representacion de un edificio por un sistema de varios grados de libertad
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Primer modo Segundo modo Tercer modo
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Fig 2.3 Modos de vibracion para un sistema de tres grados de libertad
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Fig 2.4 Espectros de disefo sismico para el RDF-93
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Fig 2.5 Zonificacion sismica del Distrito Federal, segun el RDF-93
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Fig 2.6 Curva de comportamiento elastoplastico

M=V*h + WA

w

AT

Fig 2.7 Efectos P-A en un sistema de un grado de libertad
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¢) Diagrama
de curvaturas

Fig 2.8 Disiribucion de curvaturas elasticas y piasticas en una viga en voiadizo
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Fig 2.9 Mecanismos de falla
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Zonas de confinamiento
(posibles articulaciones plasticas)
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Fig 2.10 Detallado para elementos a flexion
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Fig 2.11 Dimensiones de una unidn viga — columna
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Fig 2.12 Cambios en el bloque de esfuerzos
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Fig 2.13 Zonificacion sismica del Distrito Federal, segtin el RDF-04
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Fig 2.14 Detallado para elementos a flexocompresion, segtn el RDF-04
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Fig 2.15 Refuerzo transversal vertical para uniones viga — columna
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Esfuerzo de compresién (psi)
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Experimental
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Fig 2.17 Curvas esfuerzo - deformacion para concretos con distintas resistencias
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Fig 2.18 Variacion del “creep” con la relacion agua/cementante
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Fig 2.19 Diferencias entre la resistencia obtenida en ensayes efectuados a 93 colurnnas por
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Fig 2.20 Valores de a4 obtenidos de ensayes en columnas
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2. Criterios de analisis y disefo
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deformacion relativa £+/€qn

Fig 2.21 Curvas esfuerzo — deformacién para distintos niveies de confinamiento
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Fig 2.22 Relacion del costo de una colurnna de concreto reforzado contra la resistencia del concreto,
para un edificio de 15 niveles
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Capitulo 3. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENOS

3.1 DESCRIPCION DE LAS ESTRUCTURAS

En este trabajo se determina y compara la respuesta sismica elastica e inelastica de cuatro edificios
tipo oficina (3, 9, 17 y 25 niveles), estruciurados a base de marcos de concreto reforzado, para dos
casos diferentes, a saber;

» Caso A (concreto normal) Se utiliza un concreto con resisiencie a la compresion de f.=250
kgicm El disefio se realiza con el RDF-93 y sus NTC.

o L-aSO 8 (COI"ICI’EIO de aita I'ESISIEIICIEJ Se uiiiiza un concreto con resisiencia a ia con 2 @sion de

f. =700 kg/cm®. El disefio se realiza con el RDF-04 y sus NTC.

3.2 CONSIDERACIONES GENERALES

Los edificios se encuentran desplantados en zona compresible de la ciudad de México: corresponde a
la zona Ill, segun el RDF-93, y a la zona lll,, de acuerdo al RDF-04. Los edificios son construcciones
del grupo B, para uso de oficinas.

Su disefo se hiz> satisfaciendo los estados limite de servicio y de falla de ambos cédigos; los
desplazamientos relativos de enirepiso no deben exceder 0.012 veces la altura de entrepiso, y las
resistencias se proporcionaron para un factor de comportamiento sismico de Q=3, cumpliendo los
requisitos generales que fijan las NTC-Concreto, asi como los del capitulo de marcos ductiles.

Las propiedades de los'materiales del casc A son:;

- Concreto clase 1, con resistencia a la compresion de f =250 kg/cm?, médulo de elasticidad de

E:=14000 \J'f (221 359 kg/cm?), peso volumétrico de y=2400 kg/cm” y v=0.2

~ Acero de refuerzo con esfuerzo de fluencia f,=4200 kg/cm®
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3. Calculo de respueslas elasticas y disenos

Para el caso B, las propiedades de los materiales son:

- Concreto clase 1, con resistencia a la compresion de f. =700 kg/cm®, médulo de elasticidad de

E=7700/f. + 163000 ( 366723 kglcm?), peso voluméirico de y=2400 kg/cm”® y v=0.2

- Acero de refuerzo con esfuerzo de fluencia f,=4200 kg,’c:m2
El sistema de piso es tipo y esta formado por losas macizas de 10 cm de espesor, coladas
monoliticamente con las vigas.

Las cargas verticales por unidad de superficie (cargas muertas y cargas vivas) de los sistemas de piso
que se utilizaron para todos los edificios se muestran en la tabla 3.1; estos valeres se obtuvicron de
acuerdo al RDF-93 (no hubo cambios para el RDF-04) y con base en consideraciones practicis {Greas
tributarias rectangulares). La masa en cada nive! estad unifermemente distribuida, por lo gue los
centros de masa coinciden siempre con los centros geométricos en planta.

Las dimensiones definitivas de trabes y columnas de los casos A y B se proporcionaron satisfaciendo
los estados limite de servicio y de falla; fue necesario realizar andlisis sismicos dinamicos del tipo
modal espectral, considerando ademés la influencia de las cargas gravitacionales y los efectos de
segundo orden (P-A).

3.2.1 Modelo de 3 niveles

Es un edificio de 3 niveles cimentado sobre zapatas corridas. La planta del edificio es rectangular (fig
3.1), con cinco claros de 8 m en la direccidon longitudinal (X) y un claro de 8 m en la direccion
transversal (Y). En el nivel de azotea (N-3), direccién transversal, existen dos volados: uno de 2.5 my
otro de 1.5 m, y en la direccion longitudinal hay un volado de 1.5 m en cada lado; en los otros dos
niveles (N-2 y N-1) sélo existe el volado de 2.5 m.

Tiene trabes secundarias en la direccion longitudinal colocadas en los tercics del claro, inc:.i/endo el
volado de 2.5 m. La altura del edificio, a partir del nivel PB (nivel de terreno natural) y hasta el nivel 3
(azotea), es de 11.25 m; ias alturas de entrepiso son. 4.25 m de PB a N-1, y de 3.5 m para los dos
entrepisos restantes (fig 3.2).

El edificio no cumple las condiciones de regularidad definidas en las NTC-Sismo, debido a que ia
relacion largo a ancho de ia base es de 5, valor que excede el maximo aceptable de 2.5; con esto la
estructura se clasifica como irregular, lo que significa que Q'=0.8*Q =0.8"3 =2.4.

Las secciones transversales de columnas y trabes se muestran en la tabla 3.2; las columngs son de
seccion cuadrada y conservan sus dimensiones en toda la altura, y las trabes son de seccion
rectangular y sus dimensiones difieren para cada direccion.

La tabla 3.2 presenta los pesos totales por nivel para ambos casos; cada uno de estos valores se
calculé sumando los pesos correspondientes a las cargas gravitacionales de cada sistema de piso
(cargas vivas y muertas), incluyendc el peso propio de los elementos estructurales.

3.2.2 Modelo de 9 niveles

Se trata de un edificio de 9 niveles mas cajon de cimentacion con pilotes de friccion; tiene un sétano
para estacionamiento y un entrepiso de la reticula de contratrabes. En todo el perimetro del edificio
hay un muro de contencién de concreto reforzado de 50 cm de espesor, del nivel PB al nivel de
cimentacion. En los ejes interiores, para formar el cajon de cimentacion, del nivel sétano al de
cimentacion hay contratrabes en ambas direcciones.
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La planta del edificio es rectangular; en la direccion longitudinal (X) tiene tres claros de 8 m, y en la
direccion transversal (Y) hay cuatro claros de 8 m (fig 3.3); las trabes secundarias estan a la mitad de
los claros en ambas direcciones. La altura del edificio es de 35.5 m, medida a partir del nivel PB (nivel
de terreno natural) y hasta el nivel N-9 (azotea). En PB se tiene una doble altura de entrepiso, con
respecto de los entrepisos superiores (fig 3.4). Las alturas de cada entrepiso son: 3 m de CIM al SOT,
3.75 mdel SOT a PB, 7.5 m de PB al N-1 y 3.5 m en los entrepisos superiores.

El edificio cumple con las condiciones de regularidad requeridas en las NTC-Sismo, por lo que no sera
necesario modificar el valor de Q'; es decir, Q'=Q=3.

La tabla 3.4 presenta las secciones transversales de los elementos estructurales (trabes y columnas)
después de haber satisfecho los estados limite de servicio y de falla de los dos codigos utilizados; las
columnas son de seccion cuadrada y las trabes son de seccion rectangular, y ambas varian su
tamanc con la altura.

La tabla 3.5 muestra los pesos totales por nivel de los casos A y B; en este modelo, ademas de ias
columnas y trabes se incluye el peso propio de las contratrabes y muros de cimentacion.

3.2.3 Modelo de 17 niveles

Se trata de un edificio de 17 niveles mas un cajon de cimentacion con pilotes de punta; se tiene un
sotano para estacionamiento. Del nivel PB al nivel de cimentacidn, en toda la periferia, se tiene el
muro de contencion de concreto reforzado. Y en los ejes interiores, del nivel sétano al de cimentacion,
hay contratrabes en ambas direcciones para formar el cajon de cimentacion.

En planta el edificio es cuadrado con tres claros de 8 m en ambas direcciones X y Y (fig 3.5); las
trabes secundarias estan a la mitad de los ciaros en ambas direcciones. La altura a partir del nivel PB
(nivel de terreno natural) y hasta el nivel 17 (azotea) es de 60.45 m. Las alturas de entrepiso son: 3 m
de CiM al SOT, 3.75 m del SOT a P8, 4.45 m de PB al N-1 y 3.5 m en los entrepisos restantes (fig
3.6).
:

La estructura cumple con las condiciones de regularidad que 2stablecen las NTC-Sismo, por lo que no
sera necesario modificar el valor de Q; es decir, Q'=Q=3.

Las columnas son de seccion cuadrada y las trabes de seccion rectangular; ambas cambian su

tamano con la altura. La tabla 3.6 muestra las dimensiones de |las-secciones transversales de trabes y
columnas.

La tabla 3.7 presenta los pesos totales por nivel de los casos A y B; para este modelo, ademas de las
columnas y trabes se incluye el peso propio de las contratrabes y muros de cimentacion.

3.2.4 Modelo de 25 niveles

Se trata de un edificio de 25 niveles mas un cajon de cimentacion con pilotes de punta; se incluye,
también, un sdtano para estacionamiento. Este edificio es de caracteristicas muy similares al edificio
de 17NIV. Cuenta también con un muro de contencidn en la periferia y contratrabes en los ejes
interiores.

La planta del edificio es igual a la del modeloc de 17NIV, con 3 claros de 8 m en ambas direcciones (fig
3.5). La altura del edificio, a partir del nivel PB (nivel de terreno natural) y hasta el nivel 25 (azctea), es
de 88.45 m. Las alturas de entrepiso son similares a las del modelo de 17NIV (fig 3.7).
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Al revisar las condiciones de regularidad, segun las NTC-Sismo, la relacion altura a dimension menor
de la base del edificio es de 3.68, mayor que el valor maximo aceptable de 2.5; por tanto, la estructura
se clasifica como irregular, lo que implica que se redujo el valor de Q'=0.8Q =0.8(3) =2.4.

La tabla 3.8 muestra las dimensiones de las secciones transversales de trabes y columnas despues
de satisfacer los estados limite de servicio y de falla de los dos cédigos utilizados. Las columnas son
de seccion cuadrada y las trabes de seccion rectangular;, ambos tipos de elementos estructurales
varian su tamafo con la altura. Y

Los pesos totales por nivel se presentan en la tabla 3.9, casos A y B; al igual que para el mode!o de
17 niveles, para este modelo, ademas de las columnas y trabes se incluye el peso propio de las
contratrabes y muros de cimentacion.

3.3 ANALISIS SISMICOS ELASTICOS Y DISENOS DE LOS ARMADOS DE REFUERZO

Para determinar las dimensiones y disefios de los miembros estruciurales de los edificios de los casos
Ay B, se realizaron andlisis sismicos eiasticos tridimensionales, utilizando el método dinamico modal
especiral, de acuerdo con los requisitos que establecen el RDF-93 y el RGF-04; se incluyen los
efectos de las cargas gravitacicnales y los de segundo orden (P-A). Para el modelo de 9 niveles se
tomaron en cuenta los efectos cde interaccion suelo-estructura, debido a que su cimentacion tiene
pilotes de friccion. En los modelos de 17 y 25 niveles no se incluyeron dichos efectos ya que estan
cimentados con pilotes de punta; en estos dos edificios se asumio que los efectos de interaccién son
menores y para los objetivos de este trabaio es posible despreciarlos.

El analisis estructural se hizo con el programa ETABS, con modeics tridimensionales para cada una
de las estructuras (figs 3.8 a 3.11).

Para inciuir los efectos de ias accioncs accidentales ocasicnadas por el sismo se utilizo el espectro de
diseno para zona !ll, cerrespondiente ai RDF-93, para el casc A, y el espectro de diseiio para zona ll,
correspondiente al RDF-04. para e! caso B: ambos esvectros fueron reducidos por el factor de
comportamiento sismico Q' (fig. 3.12).

Para la combinacion de las respuestas raaximas modales se utilizé el método de superposicién modal
CGC {Complete Quadratic Combination), que considera la posibilidad de que se acoplen los modos.
Por otra parte, el porcentaje de amortiguamiento critico que se consider6 fue del 5 por ciento, valor
comun para estructuras de marcos de concreto reforzado. '

Para cumplir el estado limite de servicio se resiringieron los desplazamientos laterales relativos al
nivel permisible de 0.012 veces la altura del entrepiso, considerandc que los elementos no
estructurales estan desligados de la estructura principal. Esto es:

A £ 0.012
hi
donde:

A — Desplazamiento lateral relativo de entrepiso
h, — Altura de entrepiso

Posteriormente se llevé a cabo la revision del estado limite de falla (resistencias), tomando en cuenta
la combinacion de cargas mas desfavorable, ya afectadas por los correspondientes factores de cargs;
para los efectos sismicos se consideré un facter de comportamiento sismico Q=3.
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3. Calculo de respueslas eldsticas y disefos

Para satisfacer ambos estados limite de disefio, se hicieron varios tanteos, cambiando las
dimensiones de los diferentes elementos estructurales, hasta obtener sus dimensiones definitivas. En
algunos casos rigio el estado limite de falla, debido a que se excedian las cuantias maximas de acero
en alguncs de los elementos estructurales (requeridas para marcos ductiles), por lo que fue necesario
aumentar sus dimensiones.

Ademas, como lo sefalan las NTC-Sismo, se verificd que el cortante basal obtenido del analisis
dindmico no fuera menor que el siguiente valor:

0.8aW,
QI
donde:
a — Ordenada del espectro de disefo
W, — Peso total de la estructura en la base
Q' - Factor de comportamiento sismico reducido

A continuacién se presentan las respuestas sismicas elasticas de disefio obtenidas del analisis
dinamico modal espectral de cada uno de los modelos tridimensionales estudiados: caso A (concreto
normal) y caso B (concreto de alta resistencia). Para los modelos de 17 y 25 niveles se presentan
Unicamente los resultados en la direccién “X", puesto que por simetria los resultados de la direccion
“Y" son practicamente iguales.

3.3.1 Modelo de 3 niveles (casos Ay B)

3.3.1.1 Periodos de vibracién

La tabla 3.10 muestra los tres primeros periodos de vibracion en ca#s direccion del modelc 3NIV,
casos A v B. A pesar de gue las dimensicnes de los elementos estructurales del caso B son menores,
dicha estructura residta mas rigida; el médulo de elasticidad de este caso es mayor que el de la
estructura dei caso A. La fig 3.13 presenta en planta las deformadas de los modos fundamentales, las
cuales son muy parecidas para ambos casos.

3.3.1.2 Desplazamientos horizontales maximos totales

Las figs 3.14 a 3.17 tienen los desplazamientos horizontales maximos totales resultantes del analisis
dinamico modal espectral, sismo actuando en las direcciones “X" y “Y", obtenidas después de haber
revisado los estados limite de servicio y de falla. En ios casos B se compara la res;.uesta con los
espectros de disefio del RDF-83 y RDF-04.

Para este edificio, en ambos casos, predomind el estado limite de falla; esto es, fue necesario
aumentar las dimensicnes de algunos elementos estructurales resultantes de la revision por
condiciones de servicio, lo que ocasiono que los desplazamientos disminuyeran.

Los desplazamientos resultaron muy similares para ambos casos y en las dos direcciones,
ligeramente mayores los del caso A (concreto normal). En el casc B los desplazamientos fueron
mayores cuando se utilizé el espectro de disefo del RDF-04. Los resultados de estas figuras ya estan
afectados por Q=3, debido a que en el analisis dinamico modal se utilizé el espectro reducido.
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3.3.1.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, A/h;

Las figs 3.18 a 3.21 presentan las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso
(Ag/hi), sismo actuando en las direcciones “X" y “Y". Los resultados ya estan multiplicados por el factor
de comportamiento sismico Q=3. Durante el disefio se limitd la distorsién angu!ar maxima al nivel
permisible de ypem < 0.012. .

Los valores del caso B resultan ligeramente menores que los del caso A, en particular n la direccién
“X", debido a que la estructura es mas rigida.

En ambos casos, las respuestas son menores al limite admisible de 0.012, ya que, como se menciond
anteriormente, predominé el estado limite de falla (resistencias).

3.3.1.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las figs 3.22 y 3.23 muestran las distribucion en elevacién de las fuerzas cortantes dinamicas de
entrepiso, sismo actuando en las direcciones “X" y “Y”", respectivamente. Las fuerzas cortantes son

muy parecidas en ambas direcciones, ligeramente mayores para el caso B, debido a que la estructura
tiene mayor rigidez.

3.3.2 Modelo 9NIV (casos Ay B)

3.3.2.1 Periodos de vibracién

La tabla 3.11 tiene los periodos de los ‘res primeros modos de vibracién de cada direccion, ambos
casos. La estructura dei casc A resulté ligeramente inas flexible. Los valores son menores al del
oeriodo dominante del movimiento dei terrenc en esa zona {T,=2s). La fig 3.24 presenta en planta las
deformadas de los modos fundamentales de vibracion; en los modos de vibrar predominan los efectos _
Ae traglanian dehidn a la simatriz de 12 astrichira avistents gn ambas direcciones.

Cabe recordar que el edificio de 9 niveles es el tnico de este estudio que incluye los efgclos de la
interaccién suelo-estructura, debido a los pilotes de friccién considerados en la cimentacion y al tipo
de suelo en que se ubica dicho edificio.

3.3.2.2 Desplazamientos horizontales maximos totales

Las figs 3.25 a 3.28 muestran los desplazamientos horizontales maximos totales resultantes del
analisis dinamico modal espectral, sismo actuando en las direccones X" y “Y"; al igual que para el
modelo de 3 niveles, para fines de comparacion, se presentan las re_nuestas resultantes después de
revisar el estado limite de servicio, y tamibién las que cumplieron con el estado limite de falla. Los
resultados ya estan multiplicados por Q=3.

Los desplazamientos resultan muy similares para los casos A y B, siendo ligeramente mayores para el
caso B, a pesar de que para este caso la estructura es mas rigida. Esto se debe a que el espectro de
diseno del RDF-04 tiene un mayor coeficiente sismico, lo que ocasiona un incremento en las fuerzas
de disefio.

o

El desplazamiento del nivel N1 con respecto del nivel de PB resulté considerablemente mayor, debido
a la doble altura existente en este entrepiso.
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3.3.2.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Aq/h;

Las figs 3.29 y 3.30 presentan las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso
(As/hy), sismo actuando en la direccion “X", casos A y B. Los resultados ya estan multiplicados por el
factor de comportamiento sisimico Q=3. Durante el disefio se limitd la distorsién angular maxima al
nivel permisible de yperm < 0.012. Los valores resuitan muy similares en direccion “Y".

Al igual que para el modelo de 3 niveles, predomin6 el estado limite de falla (resistencias); las
distorsiones de entrepiso para el edificio de 9 niveles, después de revisar el estado limite de falla, son
muy similares a las obtenidas para el estado limite de servicio. La maxima distorsién se presenta para
el caso A en el entrepiso N5-N6, y para el caso B en el entrepiso N4-N5.

3.3.2.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

Las figs 3.31 y 3.32 muestran las distribuciones en elevacion de las fuerzas cortantes de entrepiso,
casos A y B, sismo actuando en la direccién X. Después de hacer la revision del estado de servicio, la
estructura del caso B presenta menores fuerzas cotantes que la del caso A. Sin embargo, en la
estructura definitiva (revisién del estado limite de falla), las respuestas son practicamente iguales. En
este tipo de respuesta se observa que el primer modo de vibracion domina en la respuesta global.

3.3.3 Modelo 17NIV (casos Ay B)

3.3.3.1 Periodos de vibracion

La tabla 3.12 tiene lcs valores de ios periodos de los tres primeros modos de vibracion para cada
direccion (X,Y,6), casos Ay B. El periodo fundamental en las direcciones X y Y del edificio del caso A
es muy similar al periodo dominante del terreno. La fig 3.33 muestra en planta las deformadas de los
modos fundamentales de vibracion; iio hay efectos de torsién en los primeros modos, debido a la
simetria y regularidad en planta del edfficio.

La estructura del caso B es un poco mas rigia que la del caso A, con un periodo fundamental de
vibracién menor en ambas direcciones.

3.3.3.2 Desplazamientos horizontales maximos totales

La fig 3.34 muestra los desplazamientos horizontales maximos por nivel del analisis dindmico modal
de los casos A y B, sismo actuando en la direccidén X. Para este edificio predominé el estado limite de
servicio, por lo que no fue necesario hacer cambios en las dimensiones de los elementos estructurales
después de revisar el estado limite de falla. Al no haber incluido los efectos de interaccion suelo-

estructura, los desplazamientos del cajon de cimentacién resultaron muy pequefios con respecto del
modelo de 9 niveles.

Los desplazamientos de la estructura para el caso A resultaron menores que los del caso B con F{DF;
04, y practicamente iguales que los del caso B con RDF-93. Esto se debe a que, como se menciono
anteriormente, el espectro de disefio del RDF-04 tiene un mayor coeficiente sismico.

3.3.3.3 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Aq/h;

La fig 3.35 presenta las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del edifir;'.lo.
casos A y B, analisis dinamico modal espectral, sismo en la direccion X; los resultados ya estan
multiplicados por Q=3. La estructura del caso B y RDF-04 presenta mayores distorsiones, teniendo su
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3 Calculo de respueslas elaslicas y disefios

maximo valor en el entrepiso N9-N10; la del caso A presenta la maxima distorsion en el entrepiso
N10-N11. Se observa que la estructura del caso B se encuentra al limite del valor permisible de 0.G12.

3.3.3.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 3.36 muestra las fuerzas cortantes de entrepiso en elevacion, sisme en la direccion X, cascs Ay
B. El caso A presenta fuerzas cortantes menores, con respecto del caso B y RDF-04, y-practicamente
iguales que las del caso B con RDF-93. El tipo de distribucion, independientemente del caso, es tipica
de un primer modo de vibrar.

3.3.4 Modelo 25NIV (casos Ay B)

3.3.4.1 Periodos de vibracion

La tabla 3.13 tiene los periodos de los tres primeros modos de vibracion de cada direccion, casos Ay
B. El periodo fundamental de la estructura del caso A resulté mayor que para el caso B, y muy
cercano al periodo dominante del terreno. Al igual que en todos los casos anteriores, la estructura del
caso B presenté una mayor rigidez lateral.

La fig 3.37 presenta las deformadas en planta de los modos fundamentales de vibrar, en general,
predominan los efectos de trasiacién, debido a la simetria y regularidad de la estructura.

3.3.4.2 Despiazamientos horizontales maximos totales

La fig 3.38 muestra en elevacion los desplazamientos horizontales maximos totales por niyei. sismo en
la direccién X, casos Ay B; los valores ya estan multiplicados por el factor de comportamiento sismico
Q=3. El edificio presenta en ambos casos (A y B) un comportamiento de marco de flexion.

Para este modeilo, i: diferencia de ios dos anieriores, i0s desplazainientos dei casc A resuiiarci muy
similares a los del caso B con RDF-04, y mayores que los dei caso B con RDF-93. Esto se debe a que
la rigidez lateral de la estructura del caso B fue relativamente mayor a la del caso A.

3.3.4.3 Reiaciones desplazamiento lateral relativo entre aitura de entrepiso, Aq/h;

La fig 3.39 presenta las relaciones maximas Ay/h;, casos A y 8, sismo actuando en la direccion X. El
edificio del caso B y RDF-04 presenta mayores deformaciones angulares que el del caso A, con su

maximo valor en el entrepiso N17-N18; el valor maximo para el caso A se presentd en el entrepiso
N13-N14.

3.3.4.4 Fuerzas cortantes de entrepiso

La fig 3.40 muestra la distribucion en elevacién de las fuerzas cortantes de entrepiso resultantes del
analisis dinamico modal, sismo actuando en la direccién X, casos A y B. Como era de esperarse, el
caso B con RDF-04 presenta mayores fuerzas cortantes, debido a que la estructura es mas rigida y
fue disenada para un coeficiente sismico mayor.

3.4 DISENO DE CUANTIAS DE REFUERZO

El disefio del acero de refuerzo de los elementos estructurales (vigas y columnas) se hizo a partir de
los elementos mecanicos (ltimos del analisis estructural (cargas verticales y sismo), ante la
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combinacion de cargas mas desfavorable, de acuerdo al RDF-93 para el caso A, y al RDF-04 para el
caso B, con sus NTC correspondientes.

El diseno de los elementos de concreto reforzado se hizo cumpliendo con los requisitos generales y
los del capitulo de marcos ductiles de las NTC-Concreto, debido a que se utilizé Q=3.

3.41 Caso A _

Se utiliz6 el RDF-93 y sus NTC-Concreto. En el caso de vigas se utilizé el post-procesador para
disefio de estructuras de ccncreto CONKER (ACI-95), del programa ETABS; posteriormente, se
realizaron algunos disefios manualmente, encontrandose soélo pequefas diferencias entre ambos
resultados, debido a que ambos cédigos son muy similares para el disefio de vigas de marcos

ductiles. Los disefios incluyen los factores de carga Fc y de reduccion de resistencia Fg del
reglamento.

El disefio del refuerzo longitudinal en columnas se hizo con base en los diagramas de interaccion de
las Ayudas de Disefo para Estructuras de Concreto del RDF-93, tomando en cuenta los factores de
carga F¢ y de reduccion de resistencia Fr. En la mayoria de las columnas, en particular las de los
edificios de 17 y 25 niveles, rigié la cuantia minima de refuerzo longitudinal.

Al calcular el refuerzo transversal de las columnas, la separacion del refuerzo transversal que rigié fue
la requerida por el cédigo para garantizar el confinamiento del nacleo de concreto; con base en estos
resultados, se propuso el nimero de estribos y grapas necesarias para tener una separacion maxima
de 10 cm, y de esta forma evitar el congestionamiento de refuerzo.

Durante el disefio de las estructuras de los casos A y B se reviso que todos los marcos resistieran una
fuerza cortante horizontal de al menos el 25 por ciento de la que le corresponderia si irabajara aislado
del resto de la estructura. Al veriiicar esta condicién, se obtuvieron sélo minimas diferencias con
respecto del disefo originai, debido a ia simetiia y regularidad de las estructuras.

3.4.2 Caso B H

Se utilizo el RDF-04 y sus NTC-Cencreto, donde se incluye una seccidn para el usc de concretos de
alta resislencia (mayores de 400 kg/cm?). Una de las principales modificaciones que se realizaron con
respecto del RDF-93, fue el cambio en el bloque equivalente de esfuerzos de compresién en
elementos sujetos a flexion o flexocompresion (cap 2).

Para el diseno de vigas esta modificacion ocasiono variaciones muy pequeiias con respecto del RDF-
93, esto es, para fines practicos se utilizaron los valores proporcionados por el CONKER.

Para el disefo de column>s no hubo cambios significativos para f. hasta de 300 kgr’cmz. Para f;
mayores se presentaron variaciones imporiantes, en particular, a partir de que la columna alcanza la
carga axial balanceada, como se muestra en los diagramas de interaccién de las figs 3.41 y 3.42; para
este caso no se utilizaron los diagramas de interacciéon del reglamento disefiados con el RDF-93. En

su lugar se utilizé un.programa que proporciona diagramas de interaccion biaxiales de acuerdo al
RDF-04 (DID-04).

* El uso de concretos de alta resisicneia (f, >400 kg/cm?) en columnas de concreto reforzado mejora en
gran medida su capacidad a carga axial, por lo que ante acciones en donde predominan cargas
elevadas de compresion su comportamiento es muy adecuado; sin embargo, ante cargas de menor
magnitud o incluso tensiones su uso resulta muy poco eficiente, ya que la resistencia cs
proporcionada principalmente por el acero de refuerzo, (fig 3.43).
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Lo anterior puede ocasionar cambios significativos en el disefio de una columna, asi como en la
eieccién de los elementos mecénicos de disefio; una tercia de acciones ultimas de disefio con una
carga axial baja o de tensién podria conducir a mayores cuantias de refuerzo longitudinal que una con
carga axial elevada.

Las NTC-Concreto proponen un Fy de 0.6 en el disefio a flexocompresion cuando se utilicen los
elementos mecanicos del analisis estructural, y un F; de 0.9 en el disefo a flexotension (cap 2); esto
es, el cambio de un estado a otro se puede dar de manera brusca. Con el fin de evitar esto, se
propuso un segundo disefio similar al del ACI, en donde el F tenga una variacién lineal de 0.6 a 0.9, a
partir de la carga balanceada (fig 3.44); este segundo disefio se empleara UGnicamente para las
columnas del eje A (exterior) del edificio de 17 niveles, para fines comparativos.

La fig 3.45 muestra los diagramas de interaccion de las columnas extremas del eje A (exterior),
entrepiso PB-N1, modelo de 17 niveles, casos A y B. Se sefialan las dos combinaciones de carga que
rigieron en el disefio de ambas columnas; la combinacién 9, con una carga axial de compresion
elevada, para el caso A, y la combinacion 6 con carga axial de tension, caso B. La columna del caso A
resulta con un armado de 16#12+12#10 \2??cm ), v la del caso B de 12#12+20#10 (295 cm )

La fig 3.46 muestra los diagramas de interaccion de las columnas extremas del eje A, entrepiso PB-
N1, modelo de 25 niveles, casos A y B. También en este caso rigié la combinacién 9 para el disefio
del caso A, y la combinacion 6 para el caso B; Si este ultimo caso se disefia con la combinacién 9,
despreciando ias combinaciones con cargas axiales de tension, se hubiera requerido la cuantia
minima de acero de refuerzo longitudinal, es decir, 24#10 (190 cm ] Este valor es muy inferior al
armado real requerido de la columna de 60#12 (684 cm )

En columnas rigieron frecuentemente las tercias de disefio con cargas axiales bajas o inclusive de
tensién, sobre todo en los ejes exteriores de los edificios mas altos. En los ejes interiores, las cargas
axiales son elevadas y de compresion, por lo que en la mavoria de estos casos rigieron ias cuantias
minimas de refuerzc. Por esta razdn, en los casos B se presentaron mayores armados de columnas
en los ejes exteriores gue en ios interiores.

En lo que refiere al refuerzo transversai, ia separacion dei refuerzo iransversai Gué ngio fue ia
requerida para garantizar el cenfinamiento del nucleo de concreto.

Los elementos de concreto reforzado tendran una mayor iesistencia a fuerza cortante conforme se
Incremente el valor de f°'c, como se aprecia en las siguientes expresiones del RDF-04:

Ver = Frbd(0.2 + 20p . si py <0.015

)
Ver = 0.5Fgbdy/f, si p, 20.015
donde f; =0.8f,

Sin embargo, como se menciond anteriormente, la cuantia de refuerzo transversal queda regida por
efectos del confinaimiento; en columnas ésta aumentara conforme se incremente la resistencia en el
concreto, como se aprecia en las siguientes expresiones del RDF-04 (cap 2), en donde la separacion
maxima del refuerzo va a disminuir conforme se incremente la resistencia f. :

Agp fy A fy

e e A Ie) GBS

0_3(;‘9?{ P - 0.0%h g,
| /A

ats A ? Gy a P 2
Al utilizar un f. =700 kg/cm® en los edificios del caso B |a cuantia requerida de refuerzo transversal va a
ser mayaor.
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Cabe senalar que para el caso B no fue posible limitar la separacién maxima a 10 cm, como se hi;o
en el caso A, ya que el numero de estribos por seccidn transversal fue insuficiente para ello; lo anterior
se debi6é a que las secciones transversales resuitaron menores y con un menor numero de varillas
longitudinales, entre otras limitaciones, haciendo imposible la co!ocamon de un mayor numero de
ramas o el uso de un diametro mayor.

Las figs 3.47 a 3.62 muestran los elementos mecanicos ultimos de los*dos ejes de estudio de cada
edificio, casos Ay B: un eje exterior y uno interior. Son los ejes A y 3 para el modelo 3NIV; ejes Ay C
para el modelo SNIV; y ejes A y B para los modelos 17NIV y 25NIV] Estos elementos mecanicos
Gitimos se obtuvieron de los analisis sismicos tridimensionales realizados con el ETABS vy
corresponden a la combinaciéon de cargas mas desfavorable.

Las figs 3.63 a 3.79 presentan los armados resultantes de los extremos de los elementos estructurales
(vigas y columnas) de los ejes en estudio citados anteriormente; en las figs 3.80 y 3.83 se comparan

las secciones transversales y tipos de armados de las columnas de esquina y vigas de los ejes en
estudio del nivel N1.
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Tabla 3.1 Cargas verticaies tipo de sistema de piso, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y B)

i CARGA MUERTA CARGA VIVA

NIVEL 3 2

[ kg/m®] [ kg/m“]
Azotea 572 70

Entrepiso tipo 591 180 .

Planta Baja 639 250
Sétano 661 250
Cimentacién 740 200

Tabla 3.2 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 3NIV (casos Ay B)

CASO A CASO B
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas *
[em) [cm] fcm] [cm]

Long. 25x 55 Long. 25 x 50

N-3 Trans. 30 x 60 55 x 55 Trans. 30 x 55 50 x 50
Long. 25x 55 r Long. 25x 50

N-2 Trans. 30 x 65 95 x 55 Trans. 30 x 55 50 x 50
Long. 25 x 55 Long. 25 x 50

N-1 Trans. 30x65| 55%X55 | Trans. 30x55 50 x 50

* Las cuatro columnas de esquina del caso B, son de 55 x 55 cm

Tabla 3.3 Pesos totales por nivel, modelo 3NIV (casos Ay B)

AREA PESO TOTAL |1]
NIVEL (] CASO A CASO B
N3 516 449.20 430.75
N-2 420 453.40 432.36
K 420 456.66 43525
1359.26 1298.36
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3. Calculo de respueslas elasticas y disefios

Tabla 3.4 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 9NIV (casos Ay B)

CASO A CASOB
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas
[cm] [em] [cm ] [cm]
N-9 30 x 60 65 x 65 25 x 55 50 x 50
N-8 30 x 60 65 x 65 25 x 55 50 x 50
N-7 30x 70 H%75 25 x 65 60x60 | _ )
N-6 30x70 75 x75 25 x 65 60 x 60
N-5 30x 70 75x75 25 x 65 60 x 60
N-4 30 x 85 85 x 85 30x75 65 x 65
N-3 30 x 85 85 x 85 30x75 65 x 65
N-2 35x 95 100 x 100 35x 85 80 x 80
N-1 35x 95 100 x 100 35x 85 80 x 80
eje ext. t=50 eje ext. t=40
PB | % ot 3505 | 100X 100 oloint 35x85 | 80 X80
SOT Y CIM | eje ext. t=50 eje ext. =40
eje int. t=30 100 x 100 e}e int. t=20 S0 a0

t = Espesor del muro de contencién y ancho de contratrabes en el cajon de cimentacion

Tabla 3.5 Pesos totales por nivel, modeio 9NIV (casos A y B)

5 AREA PESO TOTAL [t}
WIVEL [m®) CASC A CASO B
N-9 768 718.63 648.38
N-2 768 | 85319 768.45
N-7 768 882.50 790.43
N-6 768 894.56 799.67
N-5 768 89456 799.67
N-4 768 934.79 838.50
N-3 768 7 948.23 . 843.75
N-2 768 1017.67 898.34
N-1 768 1136.98 978.05
PB 768 1396.22 127412
SOT 768 1545.07 1264.13
CIM 7A8 1225.34 1027.20

: 12448.04 10930.70
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Tabla 3.6 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 17NIV (casos A y B)

3. Calculo de respuestas elasticas y disefos

CASO A CASOB
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas
fem] [em] [cm | [em]_
N-17 30x 70 70x 70 30 x 65 65 x 65
N-16 30x 70 70x 70 30 x 65 65 x 65
N-15 30x70 70x 70 30 x 65 65 x 65
N-14 30x70 70x 70 30 x 65 65 x 65
N-13 30 x 85 85 x 85 30 x 75 75x75
N-12 30x85 85x 85 30x75 75x75
N-11 30 x 85 85 x 85 30x75 75x75
N-10 30 x 85 85 x 85 30x75 75x75
N-9 35 x 90 100 x 100 30 x 80 80 x 80
N-8 35x 90 100 x 100 30 x 80 80 x 80
N-7 35x 80 100 x 100 30 x 80 80 x 80
N-6 35 x 95 110x 110 30 x 85 90 x 90
N-5 35x95 110x 110 30 x 85 90 x 90
N-4 35 x 95 110x 110 30 x 85 90 x 90
N-3 40 x 95 120 x 120 35x85 100 x 100
N-2 40 x 95 120 x 120 35x 85 100 x 100
N-1 40 x 95 120 x 120 35 x85 100 x 100
eje ext. t=60 eje ext. t=50
PB | ieint doxg5| 120%120 |20 las | 100X 100
SOTY |ejeext. =60 eje ext. =50
CM  lcloint toap | 120120 ceint 30 | 100% Ll

t = Espesor del muro de contencion y ancho de contratrabes en el cajén de cimentacién

Tabla 3.7 Pesos totales por nivel, modele 17NIV (casos Ay B)

AREA PESO TOTAL |[t]
L NvE. (m?] CASO A CASO B
L N-17 576 561.70 523.94
N-16 576 668.93 626.64 |
N-15 576 668.93 626.64 |
N-14 576 668.93 626.64
N-13 576 705.29 647.45
N-12 576 720.91 656.86
N-11 576 720.91 656.86
N-10 576 720.91 656.86
N-9 576 767.21 667.64
N-8 576 785.86 672.84
N-7 576 785.86 672.34
N-6 576 808.03 689.02
N-5 576 822.14 700.44
N-4 576 822.14 700.44
N-3 576 859.49 728.88
N-2 576 874.94 741.65
N-1 576 201.21 759.89
PB 576 1147.74 1048.66
SOT 576 1447.49 1215.94
CIM 576 1101.31 944,64
| 16559.92 14564.75




Tabla 3.8 Secciones transversales de trabes y columnas, modelo 25NIV (casos Ay B)

3. Calculo de respueslas eldsticas y disenos

| CASO A CASO B
NIVEL Vigas Columnas Vigas Columnas
[cm ] [cm] [cm] [em]
N-25 45 x 85 90 x 90 40 x 70 80 x 80
N-24 45 x 85 90 x 90 40 x 70 80 x 80
N-23 45 x 85 90 x 90 40 x 70 80x80 |
N-22 45 x 85 90 x 90 40x 70 80 x 80
N-21 45 x 85 90 x 90 40 x 70 80 x 80
N-20 50 x 95 105 x 105 45 x 80 95 x 95
N-1S 50 x 95 105 x 105 45 x 80 95 x 95
N-18 50 x 95 105 x 105 45 x 80 95 x 95
N-17 50 x 95 105 x 105 45 x 80 95 x 95
N-16 50 x 100 120 x 120 45 x 90 110 x 110
N-15 50 x 100 120 x 120 45 x 90 110 x 110
N-14 50 x 100 120 x 120 45 x 90 110 x 110
N-13 50 x 100 120 x 120 45 x 90 110 x 110
N-12 50 x 105 130 x 130 45 x 95 115 x 115
N-11 50 x 105 130 x 130 45 x 95 115 x 115
N-10 50 x 105 130 x 130 45 x 95 115 x 115
N-9 50 x 105 130 x 130 45 x 95 115 x 115
N-8 55 x 110 140 x 140 50 x 100 125 x 125
N-7 55 x 110 140 x 140 50 x 100 125 x 125
N6 | 55x110 140 x 140 50 x 100 125 x 125
N-5 55x 110 140 x 140 50 x 100 125x 125
N-4 55 x 115 150 x 150 50 x 105 130 x 130
N-3 55 x 115 150 x 150 50 x 105 130x 130
N-2 55 15 150 x 150 50 x 105 130 x 130
N-1 55x 115 150 x 150 50 x 105 130 x 130
eje ext. =7C Y, eje exi. i-60
e e{e int 55x115 | 199X 150 | Goint soxt0s | 130 130
SOT Y CIM | eie ext. t=70 eje ext. t=60
sioint 250 | 150X150 |Gioing tqn | . 130%130

t = Espesor del muro de contencion y ancho de contratrabes en el cajon de cimentacion
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3. Célculo de respuestas elasticas y diseios

Tabla 3.9 Pesos totales por nivel, modelo 25NIV (casos Ay B)

AREA PESO TOTAL [1]
ki (m’) CASO A CASO B
N-25 576 662.69 572.12
N-24 576 791.42 689.43
N-23 576 79142 689.43
N-22 576 791.42 689.43
N-21 576 791.42 689.43
N-20 576 853.70 737.14
N-19 576 873.36 754.78
N-18 576 873.36 754.78
N-17 576 873.36 754.78
N-16 576 907 56 790.22
N-15 576 930.24 810.88
N-14 576 930.24 810.88
N-13 576 930.24 810.88
N-12 576 958.56 826.15
N-11 576 975.36 833.71
N-10 576 975.36 833.71
N-9 576 975.36 833.71
N-8 576 1030.37 875.57
N-7 576 1048.51 891.70
N-6 576 1048.51 831.70
N-5 576 1048.51 891.70
N-4 576 1080.67 908.47
N-3 576 1100.16 917.04
N-2 576 1100.16 917.04
N-1 576 1141.20 947.87
PB 57€ 1378.64 1283.15
SOT 576 1595.66 1348.56
CIM 575 1147.97 948.38
27603.45 23738.67

Tabla 3.10 Periodos de vibracion, modelo 3NIV (casos A y"B)

i PERIODO DE VIBRACION [s] |
DIRECCION | MODO CASOA CASOB
X 1 0.80 0.70
2 0.22 0.20
3 0.10 0.09
Y 1 0.80 0.74
2 0.23 0.20
3 0.11 0.09
0 1 0.69 0.63
2 0.18 0.17
3 0.0¢ 0.07
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3. Calculo de respuestas eldsticas y disenos

Tabla 3.11 Periodos de vibracion, modelo 9NIV (casos Ay B)

PERIODO DE VIBRACION [s]
DIRECCION | MODO CASO A CASOB
1 1.49 1.44
X 2 0.58 0.57
3 0.35 0.34
1 1.45 1.41
Y 2 0.57 0.56
3 0.35 0.33
1 1.07 1.09
8 2 0.41 0.43
3 0.27 0.27

Tabla 3.12 Periodos de vibracion, modelo 17NIV (casos A y B)

: PERIODO DE VIBRACION [s]
DIRECCION | MODO STIor R

1 1.91 1.84

X 2 0.73 0.67
3 0.42 0.39

= 1.91 1.84

% 2 0.73 0.67
3 0.42 0.39

1 1.38 1.42

e 2 0.55 0.53
3 0.32 0.32

Tabla 3.13 Periodos de vibracion, modelo 25NIV (casos A v B)

: PERICDO DE VIBRACION [s]
DIRECCION | MODO CASO A CASOB
1 2.10 1.88
X 2 0.75 0.70
3 0.44 0.41
1 2.10 1.88
X 2 0.75 0.70
3 0.44 0.41
1 1.39 1.38
0 2 0.54 0.56
3 0.33 0.34
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3. Calculo de respuestas elasticas y disefios
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Fig 3.1 Plantas tipo del modelo 3NIV, casos Ay B
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Fig 3.2 Corte longitudinal del modelo 3NIV, casos Ay B
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disenos
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Fig 3.3 Planta tipc del modeio 9NIV, casos Ay B
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Fig 3.4 Corte transversal del modelo 9NIV, casos Ay B
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3. Calculo de respuestas elasticas y disenos

Y
i acotlaciones en cenlimetros
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Fig 3.5 Planta tipo de los modelos 17NIV y 25 NIV, casos Ay B
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Fig 3.6 Corte transversal del modelo 17NIV, casos Ay B
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3. Calculo de respuestas elasficas y disenos
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3. Céalculo de respueslas eiasticas y disenos
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Fig 3.8 Modelo tridimensional para el edificio 3NIV, casos Ay B

Fig 3.9 Medelo tridimensional para el edificio 9NIV, casos Ay B
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3. Calculo de respueslas elaslicas y diseiios
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios
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Fig 3.12 Espectros de disefio del RDF-$3 y RDF-04, para Q=1 y Q=3
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

==

DIRECCION X"

S

DIRECCION “Y”

TORSION

Fig 3.13 Vista en planta de las deformadas de los modos fundamentales de vibracion, modelo 3NIV
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3. Célculo de respuestas elés_!i_cgs y disenos

0 2 4 6 8 10 12

Desplazamiento horizontal maximo [cm]

CasoA — — CasoB, RDF-04 - -—-—Caso B, RDF-93

Fig 3.14 Desplazamientos herizontales maximos tctales, edificic 3NIV, sismo en direccion “X" (estado
limite de servicio)
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Desplazamiento horizontal maximo [cm]

———CasoA ——Caso B, hDF—OQ__;T e Casd%jﬁBF—QS

Fig 3.15 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 3NIV, sismo en direccién "Y" (estado
limite de servicio)
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3. Caleulo de respuestas elasticas y disefios

Nivel

0 ; : : ; ;
0 ) 4 6 g8 10 12

Desplazamiento horizontal maximo [cm]

— CasoA --—Caso B

Fig 3.16 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 3NIV, sismo en direcciéon “X" (estado
limite de falla)
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Desplazamiento horizontal maximo [cm]

— Caso A -—.CasoB |

Fig 3.17 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 3NIV, sismo en direccion “Y" (estado
limite de falla)




3. Calculo de respueslas eldsticas y disefios

Nivel
4 =
Ypem = 0.012
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Desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

| CasoA —  CasoB, RDF-04 —-—-- Caso B, RDF-93

Fig 3.18 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre aliura de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en
direccién "X" (estado limite de sarvicio)
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Fig 3.19 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en
direccion "Y" (estado limite de servicio)




3. Calculo de respuestas elaslicas y disenos

Nivel

ngn-n = 0012
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0.000 0.002 0.004 0.006 0.c08 0.010 0.012 0.014

Desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

——Caso A ——Caso B :

Fig 3.20 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en

direccion “X" {estado limite de falla)
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Desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

Fig 3.21 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en

direccién “Y" (estado limite de falla)
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3. Célcuio de respuestas elasticas y disenos

Nivel

—

0 50 100 150 200 250

Fuerza cortante de entrepiso [t]

I

|
Caso A ——-CasoB |

L S— SE—— |

Fig 3.22 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en direccion “X" (estado limite de falla)
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Fuerza cortante de entrepiso [t]

[ —_CasoA . ___CasoB |

Fig 3.23 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 3NIV, sismo en direccion “Y" (estado limite de falla)
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3. Calculo de respuestas elaslicas v disefios

DIRECCION “X" DIRECCION “Y"

TORSION

Fig 3.24 Vista en planta de la deformada de los modos fundamentales de vibracién, modelo 9NIV
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3. Caleulo de respuesias eldslicas y disefios

Nivel
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Desplazamiento horizontal maximo [cm]

__Caso B, RDF-04 ---- - Caso B, RDF-93

Caso A

Fig 3.25 Desplazamientos horizoniales maximos totales, edificio 9NIV, sismo en direccién “X" (estado
limite de servicio)
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Fig 3.26 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 9NIV, sismo en direccion “Y" (estado
limite de servicio)
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

Nivel

40

Desplazamiento horizontal maximo [cm]

T —Cas;)A_ ;CasoB .

Fig 3.27 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 9NIV, sismo en direccion “X” (estado

limite de falla)

Nivel

35 40

Fig 3.28 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 9NIV, sismo en direccidon “Y" (estado

limite de falla)
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3. Calculo de respuestas elasticas y disenos

Nivel
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Desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

: s
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Fig 3.29 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio SNIV, sismo en
direccion “X" (estado limite de servicio)
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Fig 3.30 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 9NIV, sismo en
direccién "X" (estado limite de falla)
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3. Calculo de respuastas eiaslicas y disefos

0 200 400 600 800 1000 1200

Fuerzas cortantes de entrepiso [f]

Caso ;C\

[

Fig 3.31 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio SNIV, sismo en direccion "X" (estado limite de
servicio)
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Fig 3.32 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio NIV, sismo en direccion "X" (estado limite de falla)
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3. Cdleulo de respuestas elasticas y disenos

DIRECCION "X" DIRECCION “Y"

TORSION =

!

Fig 3.33 Vista en planta de las deformadas de los modos fundamentales de vibracion, modelo 17NIV
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

Nivel
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Fig 3.34 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 17 N!V, sismo en direccion “X"
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Fig 3.35 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 17 NIV, sismo
en direccion “X"
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3. Céleulo de respuestas elasticas y diserios

O=2NWAENDNDWO

Fig

T : T T
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Fuerzas cortantes de entrepiso [f]

| ——CasoA —CasoB, RDF-04 —-—--Caso B, RDF-¢3|

3.36 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 17 NIV, sismo en direccion “X
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

.

DIRECCION “Y* DIRECCION X"

TORSION

Fig 3.37 Vista en planta de la deformada de los modos fundamentales de vibracion, modelo 25NV
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3. Célculo de respueslas elasticas y diseios

Nivel

MLo_mwanownod 2RO RS PN EE RS

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90

Desplazamiento horizontal maximo [cm]

CasoA -

Caso B, RDF-04 ---.-Caso B, RDF-93

Fig 3.38 Desplazamientos horizontales maximos totales, edificio 25NiV, sismo en direccion “X"

Ypern = 0.012

OLnwsen woodaRldEdd e

0.002 0.004 0.006 0.008 0.01 0.012 0.014

Desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

o

Caso A -

Caso B, RDF-04 - -—-- Caso B, RDF-93!

Fig 3.39 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, edificio 25NIV, sismo en
direccion “X"
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3, Calculo de respuestas elasticas y disefios

o mwasnoNowdRoRRD

i b b

500 1000 1500 2000 2500 3000 3500

Fuerzas cortantes de entrepiso [f]

Caso B, RDF-04 —-—--Caso B, RDFTEE]

Caso ai

[

Fig 3.40 Fuerzas cortantes de entrepiso, edificio 25NIV, sismo en direccion X"
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disenos.

Carga axial [t]

1000

800
600
400

200 -

-200
|

-400

——

10

20 30 40 50 60 70 80

Momento flexionante [t-m]

| _e—fc=250, RDF-93

[ —s—f'c =250, RDF-04

Fig 3.41 Comparacién de diagramas de interaccion de una columna de 55 x 55 cm con 12#8,

Carga axial [f]

disefiada con ambas reglamentos y f';=250 kgk:m2

2000 |
1500 §
[

1000

500

-500

20 40 60 80

100 120

Momento flexionante [t-m]

—e—1'¢=700, RDF-04 1

| —e—fc=700, ROF-93

Fig 3.42 Comparacion de diagramas de interaccion de una cofumna de 50 x 50 cm con 16#8,

disefiada con ambos reglamentos y f':=700 kg/cm®




3. Calculo de respuestas efdslicas y disenios

2250
2000
1750
1500
1250
1000
750
500
250 -

Carga axial [t]

-259
-500 T ; ;
0 25 50 75 100 125 150 175 200

Momento flexionante [t-m]

| ——fc=250  —e—fc=700 |

Fig 3.43 Comparacion de diagramas de interaccion de una columna de 60 x 60 cm con 1648,
disefiada con el RDF-04, y con f':=250 kg/cm’ y f'.=700 kg/cm®

FR
0.9
B
‘\H
| ~
osi_.-_ e s - -
P“ 4 I' |E == =T ==y T = El
tensién 0 Ps compresion

3.44 Factores de reduccién de resistencia, Fg, utilizados en el disefio de las columnas del eje A,
modelo 17-NIV, disefio Il
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2. Calculo de respueslas elasticas y disenos

4000 S : =

3500 -
3000 e
2500 -
2000 ]
1500 -
1000 -

Carga axial [t]

500 -

-500 -

-1000 - . . — ; :
0 100 200 300 400 500 600

Momer;to flexionante [t-m]

| _e—CasoA —e—CasoB m 9A A 9B X BA e 6B |

Fig 3.45 Comparacién de diagramas de interaccion y ubicacion de las combinaciones de carga de
disefio para las columnas extremas del eje A, entrepiso N1-PB, modelo 17-NIV, para los
casos Ay 3

7000

e
6000 i

5000 J e e

Carga axial [t]

2000 : : : :

0 ' 200 400 600 800 1000 1200 1400 1600

Momento flexionante [t-m]

’:.-—CasoA ---@---CasoB -—e—CasoB’ B %A A 9B X BA L GB‘

Fig 3.46 Comparacion de diagramas de interaccion y ubicacién de las combinaciones de carga de
disefio para las columnas extremas del eje A, entrepiso N1-PB, modelo 25-NIV, para los
casos A, B (considerando las combinaciones con tensiones) y B” (sin considerar tensiones)
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S 3. Caleule de respuestas elasticas y disefios

Nomenclatura:

a Ext. Sup. Mus Muim
f Mu- Vu Vu  Mu- .
f Mu+ Mu+l Pu Vu
Exti Ext} Ext. Inf, um Mum
Vigas: Columnas:
Mu-  Momento flexionante Ultimo negativo [t-m} Mum  Momenito fiex. tltimo en direccion mayor [t-m]
Mu+  Momento flexionante tltimo positivo  [t-m] Mum Momento flex. Gltimo en direccién menor [t-m]
Vu  Fuerza cortante ditima [t Pu  Carga axal tllima [t}
Vu Fuerza cortante ultima maxima [t]
Columnas <—— | Simétrico| —* Vigas
AZOT - 12 24 24 12 12 24 25 12 12 25
13 32 7 13 T a3z 12 || 12 12 || 12 12
29 16 46 18 46 18 !
N2 |8 1 33 3 3 , 16 34|34 16 16 34 [ 34 16 16 35
1 32 9 33 9 33 17 || 17 17 || 17 18
51 20 95 22 95 22 !
NI | KL 8 7 7 7 4+ 16 381138 186 16 38 |[3a 17 17 39
8 12 6 11 Is 1M 19 1] 19 19 |{ 19 19
126 20 198 22 199 23 |
I
PB 12 54 17 57 17 59 !
777777 777777 IEL1EL

Fig 3.47 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV (caso A)

AZOT —
736 7 33
43 20 46 18
e | E 3 3
3 3 a 33
85 24 95 22 Columnas
Nt - |28 77
6 3 5 11 "
71 24 199 23
PB 16 53 17 59
777777 VL 444
TS 41 23 29 62 30 14
21 31| o
N2 . |ls3 3 a7 86 [|2s 18
31 43| o Vigas
Nt - 69 33 38 89 ||35 16
s ITHIIE)
PB._
Yol d 44 Vol

Fig 3.48 Elementos mecénicos ultimos de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV (caso A)
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I« ..

R 3. Caleulo de respuestas elasticas y disefios

Columnas  + _Simétrico, ——* Vigas
AZOT e 11 22 22 11- 41 22 23 12 12 .23
18 39 7 a7 B 36 1 |f 11 11 || 11 12
26 18 46 19 44 19
N2 - 3 2 4 4 4 3 , 15 32([32 15 15 32 ||32 15 15 33
16 37 § 35 S 3 16 |1 16 16 || 16 17
46 24 97 24 s3 23 |
N-1 o 7 13 9 8 8 9 , 16 35/(|35 16 16 35 ||36 16 16 37
4 16 24 1 23 1 17 || 7 17 || 18 18
123 28 193 23 179 22
1 Nivel de calle
]
PB ||68__s0 52 32 52 27 !

Fig 3.49 Elementos mecanicos ditimos de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV (caso B)

AZOT —
H D) 8
43 20 44 19
4
INTO SR |
R 38 9 34
87 24 93 23 Columnas
NI | L 8 8 9
3 2 3 1
75 23 179 22
; b7 1 Mived de gails
PB 14 54 5227 Ji
Vorro/ram 77777
44 23 29 64 29 14
AZOT —— -
22 2]l o
N-2 64 29 35 B5 33 15
32 42 || o Vigas
N-1 63 31 36 87 ||33 15
34 43 || o
Nivel de calle
PB ——
777777 777

Fig 3.50 Elementos mecanicos tltimos de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV (caso B)
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Nomenclatura:

| Mu- Vu VU Mu- )
LN VITEE Mu+
Exti Extj

Vigas:

Mu-
Mu+
\Vu

Momento flexionante Gltimo negativo [t-m]
Momento flexionante dltimo positivo  [t-m)]
Fuerza cortante vitima [t}

3. Cileulo de respuestas_e!ésticas y djseﬁos

Ext Inf.

Columnas;

Mum Mum
Pu Vu
Mum Mum

MuM  Momento fiex. dltimo en direccion mayor [t-m]
Mum Momento flex. dltimo en direccion menor [t-m]
Pu Carga axial ultima [t]

Vu Fuerza cortante dltima maxima [t]

Columnas *'—l Simétrico| —* Vigas

AZOT 13 32 27 12 13 32
23 17 1 38 ) 1613 16
12 12 28 18 :

NB |15 8 2 13 ' 17 44|13z 16 17 44
33 14 40 20 ] 22|19 22
23 19 65 24 :

N7 | L 2 29 8 ' 25 69|le2 23 25 71
44 20 66 28 ' 42 |42 a6
27 23 98 36 :

NG e o 5 40 13 | L H A 25 27 80
48 20 69 26 ' 51151 44
28 30 131 46 (

N-5 3'{ 1 la b2 ' 2g rall7ys 2?7 29 !Ml
- — -
18 15 54 23 s 55][55 |l
149 35 171 53 '

N4 . |les__9 90 3 ' 38 115|{103 35 s 117
19 17 % 27 : 87 |[e8 78 I
184 35 205 66 !

N3 3 51 93 6 ! 27 111|100 34 7 112
a0 18 66 24 — 83|[83 74
10 44 240 66 I

N-2 64 14 l106 7 ! 50 152|[134 45 49 152
72 30 [127 a7 ! 123|[122 108
8 ¥ 257 86 |

N-1 1 10 86 24 ! 53 165|154 51 54 170
118 43 179 48 ; 136 |1137 131

1
341 59 307 74 ;
i

254 65 299 49 X Nivel de calle

Fig 3.51 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje A, modelo 9NIV (caso A)
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3. Célculo de respueslas elasticas y disenos

Columnas e = Lg@métrico =* Vigas
AZOT —— 20 42 36 18 20 44
3 9 ) i 21|18 22
28 19 59 16 :
N-8 3. 3 ¥ ‘ 25 55|48 23 .26 58
39 11 4 1 : 28|24 29
58 23 126 25 i
N7 |l 9 28 9 ' 32 81|71 30 34 86|
29 61 68 18 E 41]|35 43|
102 36 94 41 .
NG 12 40 38 12 : 35 sollso 32 36 95
27 65 23 65 ! 45|43 48
137 43 264 47 :
NS — 7 __S§ 15 56 ' 3% 94]|8s 23 37 99
24 54 54 16 . 47|47 43
170 50 337 54 ' |
N4 | 92 26 ! 46 127|111 42 47 135
28 76 75 23 : 76|82 67
204 61 407 68 !
N-3 L | A a5 26 ! 44 123{|102 41 46 129
25 66 65 20 : 721176 64
238 62 dry 87
i = 8 101 106 30 : s8 165]]143 51 50 173
8 118 44 118 { 114 || 120 931'
272 79 542 96 '
N-1 2 8 24 97 far 59 171]]158 S6 62 184
50 173 163 48 , 21|[r2e 13
1
304 70 625 64 :
[}
PB 50 286 245 72 ; || Nivelde calle
— : | 777777~
L}
L]
soT L
CIM ———

Fig 3.52 Elementos mecanicos Gltimcs de vigas y columnas del eje C, modelo 9NIV (caso A)
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3. Calculo de respuestas eféstica'_sLdiseﬁos

Columnas *—— | Simétrico| —* Vigas
AZOT 11 26 24 11 11 26

25 15 27 27 ' 13][12 , 13 \
1" 1 29 19 .

N8 65 8 1219 ! 15 3aflas 15 16 40
29 13 35 20 ' 20(]18 20
21 18 63 23 |

NT 131 30 7 : 22 63|58 21 23 66
40 18 [[5s 30 i 39[40 36
25 22 97 36 '

NG 8 4 42 14 A 25 73|ls8 24 25 75
45 19 64 27 . 49|50 45
26 29 130 42 '

NS - N | EIN ) 55 8 ; 26 78|l76 25 27 81
36k 16 56 9 ; E 51
25 33 201 48 - |

M4 44 7 83 3% ! 34 10s)|100 33 /i
45 20 80 31 i 80|82 77
17 34 198 60 :

N3 - 2 |81 9 . 33 102fl97 23 34 106
FERET & 7 : 76][78 74“
10 42 298 60 :

N-2 [ss 12 93 33 i 44 135)[126 42 44 138)
[26 63 16 41 — 100|109 101
a 30 268 78 '

N-1 12§ o 88 29 ' 48 151|152 s0 51 184
32 131 - 170 50 \ 124 |[ 130 134]

1
91 55 309 65 :
i

PB 70 217 257 44 : IJ | Nivel de calle

SOT

CIM

Fig 3.53 Elementos mecénicos ultimos de vigas y columnas del eje A, modelo 9NIV (caso B)
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3. Célculo de respuestas elasticas y disefios

Columnas D | Simétrico| —— —* Vigas
AZOT 18 37 33 17 19 39
27 25 10 25 . 18117 19
30 20 57 15 i
N8 18 12 2 12 ' 23 s2|lar 23 25 56
20 33 12 34 ! 26124 28
63 23 124 24 '
NT 6 3 8 32 ‘ 0 76|lea 29 32 83
30 55 21 57 N 38[34 a2
98 33 192 39 '
N6 13 42 10 43 : 33 86l{78 3 38 93
28 61 W2z e2 : 43741 45
132 40 260 45 '
NS . |la__s4 15 56 4 34 o1|lsda 33 36 98
8 56 58 17 : 451|458 43
202 47 330 47 :
Na . 3278 86 24 ) 42 117]|106 40 45 130
32 74 89 24 ' 67|75 65
199 55 * ||s00 &3 :
i 8 80 S 92 24 ! 41 i14){104 39 44 125
6 es _ I?u 21 . B G2
301 57 470 B2 :
N2 I | X o |les 27 : €2 148{|130 47 55 162
42 109 > 124 23 ' ag|[108 81
271 74 539 89 '
N-1 28 81 96 28 i 54 158|[151 54 50 180
52 171 [[162 48 ] 108 |[ 122 108 ||
309 62 619 58 '
1
1
45 248 224 65 “
PB M
:
SOT
CM ———-

Nivel de calle

777777

Fig 3.54 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje C, modelo SNIV (caso B)
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefnos

Columnas H—— | Simétrico! S Vigas

AZOT —-— 15 36 22 1 15 36
2 2 43 15 ] 18 |11 18
20 13 33 22 :

N-16 av i iz ' 20 51f|3s 16 20 52
42 19 25 52 ! 26|23 26
s 19 74 27 - =

[TET S ). 7 14 19 ! 24 66|52 20 24 67
47 22 29 64 ! 38|38 34
50 26 112 39 '

NP o P Bl 13 39 ' 26 76||62 23 27 77
19 18 26 59 : 48|48 38
139 32 149 47 '

N-13 53 4 1 67 ' 38 114])89 31 38 116
52 26 6 96 J S 64
61 34 186 66 ‘

N-12 — 15 4 14 68 g 46 121]|96 33 40 121
66 28 36 102 ; 93|92 70
61 41 222 69 '

N-11 B | < 9 74 ! 42 129|105 37 42 130
28 65 36 107 § 101 || 100 79
||s8 48 257 78 '

N-10 B34 6 91 : 43  133f|110 a7 43 .13
30 23 31 86 . 105 ]| 103 84
350 51 335 83 :

N-9 85 12 5 125 i 54 166135 45 53 165
29 34 41 130 . 138|124 109
416 50 329 99 !

NE |l2__ses8 5 116 ' 54 167 ]| 137 47 53 185
76 32 39 119 ' 139|[ 135 11
32 57 426 99 ;

N7 - R 3 131 ‘ s4 167 || 140 47 53 185
41 28 37 112 ] 139|135 114
S4R  f1 470 104 :

T PR 94 13 5 i49 ' 61 0Cfjiss 53 a0 )
44 30 40 131 [ 160 || 156 135
618 60 516 115 :

NE e |184_8 1 151 i 60 187]|159 53 59 184
51 30 38 128 ' 158 |1 154 133
690 65 562 114 "

M e 83 12 5 156 L 59 1821|158 53 58 180
BB 25 34 112 : 154 || 150 132
759 67 607 116 '

N3 116 20 13 177 i 64 196|172 58 63 194
30 25 34 120 . 168|] 164 146
836 67 654 124 '

S, fl1s 20 11 188 ! 61 185]|164 55 60 182
18 18 2% 93 i 156 ][ 152 138
909 66 701 115 !

NeA . |ls2 23 23 194 ! 55 166|150 51 54 164
22 29 29 32 : 137 {134 124
981 91 752 128 i

1
]

PBE — . |1340 88 58 410 ]

38 e

CIM e

Nivel de calle

& -

Fig 3.55 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV (caso A)
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3. Célculo de respueslas elasticas y disefios

Columnas ot Sim(’tﬂﬂi ¥ Vigas
AZOT 21 46 28 17 22 50
43 15 42 18 ‘ 23 || 14 25
3 22 58 20 !
7 6 4 22 28 68
N-1G - oo s 2 & | 27 63 |4
25 52 53 19 . 32 |22 _ 34
74 27 124 28 :
7 78 || 59 6 32 83
N-15 |14 19 17 2 | 31 2
29 64 66 24 ¢ 39 |[31 42
112 39 191 40 :
- 70 29 35 93
NAd . . |13 s 37 8 ' 34 88
26 58 51 21 1 44 |41 46
149 47 273 48 ,
7 3 5 126 |[94 37 47 135
N-13 - 1 75 18 | 4
6 96 100 38 ' 75 ||82 67
186 66 322 69 - ]
3 47 133 |1100 38 49 140
N-12 e 14 68 65 13 '
36 102 105 a7 [ 82 ||8a 70
222 69 86 72 ;
; 141 |1110 41 51 148
N-11 9 __ T 72 16 ' 49
36 107 111 39 ! 90 || 95 74
257 78 451 80 :
' 50 144 1|115 43 52 151
N-t0 . |ls___s1 89 22
31 86 83 33 ] 93 || 98 75
. 335 83 559 25 ;
M-9 5125 - 128 29 ! 61 177 |1138 50 63  18%
41 130 135 4% ! 127 |[ 132 93
320 99 583 102 ‘
N-8 - 6 118 HEREN- J s1 178 |[141 51 63 185
36 119 115 45 A 128 [[132 32
426 99 710 102 '
4 61 178 ||144 52 63 184
N7 3 13 134 29 4 1
37112 110 43 X 128 |[132 36
ooMATD 104 il7es 107 " .
N6 - s 140 jliss 35 : 68 159 |f132 58 -~ ° 60 205
40 131 128 s0 ' 150 |[153 115
516 115 865 118 '
N5 1 151 155 35 « 68 198 |[164 5B 69 203
a8 128 125 47 i 148 |[151 116
562 114 944 117 ¢
4 67 193
Mt o 5 156 159 38 \ 66 194||164 58
34 112 110 41 : 144 |[ 146 116
607 116 1024 119 !
N-3 13 177 181 45 ) 71 207|178 73 : 72 212
34 120 118 45 ' 157 || 16¢C 130
654 124 1108 124 !
N2 11 188 184 46 . 68 197]]172 61 69 200
26 93 90 33 ] 147 || 149 124
701 115 1195 12 \
N-1 23 194 229 61 ) 61 171]]153 56 62 176
25 32 22 12 ] 121|124 106
752 128 1285 93 :
: Nivel de calle
" : 777777
SOT == e
CiMm :

Fig 3.56 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje B, modelo 17NIV (caso A)
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3. Caiculo de respuestas elaslicas y disefnos

Columnas +—— [ simétrico] - - Vigas

AZOT __ 14 22 19 10 13 32
32 36 36 : 16 |[10 16
16 13 31 23 )

N6 s 11 4 23 : 18 47 |[32 14 18 48
140 49 28 ! 24 [|22 24
3s 19 66 26 ' -

N-15 11 5 i8 18 \ 22 62 ||48 19 22 63
1 46 62 32 [ 37 ||37 31
56 25 102 37 :

N-14 154 37 17 | 25 73|le0 22 26 75
43 21 63 30 . 49 |48 a7
48 31 136 45 '

N-13 B E: 61 7 1 34 105(/84 30 35 107

- 2 55 94 40 ] 8o |[79 60
84 34 169 62 :

N2 |l21_13 66 16 l 37 114 [|e93 32 37 115l
5 67 102 39 ! 89 ||88 68
96 41 202 67 :

N1 21 22 74 12 ‘ 40 124 |[104 35 40 125
5 69 36 81 ] ge || a7 80
105 45 163 75 i

N-10 24 3 24 21 ! 42 131 ||112 37 42 132
4 65 35 77 ! 106 ||105 88
113 49 175 B1 |

N-G 29 49 30 41 ' 48 154 |[132 43 48 155
T 42, 85 ! 129 |[127 105 |1
117 50 181 92 1

N8 — 28 41 31 N ! 50 157 [|137 44 43 158 J
8 76 1 89 : 133 |[130 13 |
121 55 187 95 !

T e 139 se 34 41 s 50 158 [[141 45 50 158
5 67 33 80 d 134 |[132 117
123 59 191 98 '

Ng 4713 - 39 65 ; 55 179 |[159 51 56 179

& 5 71 a5 s : 54 jj1s2 198
123 57 192 103 '

N5 - 32 58 39 48 ] 56 177 |[160 51 55 177
9 76 43 88 | 153 |[1s0 136
124 62 193 108 !

N4 34 89 42 59 i 54 172 ||158 51 54 173
4 60 3@ 73 j 148 |[146 134
124 85 195 109 ;

N3 34 93 48 85 ; 59 185 ||172 56 58 185
1 &7 41 71 i 159 |[1s7 147
123 64 195 116 '

N-2 40 94 51 79 ' 55 172 ||162 52 55 171
140 30 52 ] 146 |[144 136
124 64 199 107 i

N-1 45 103 55 117 ' 48 147 |[142 47 48 148
1@ 9 60 122 ||121 118
129 87 212 115

PB

soT ———
CiM

Nivel de calle
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3. Calculo de respuestas elasticas y disenos

Columnas

e | Simétrico| —* Vigas
20 43 25 16 22 48

AZQtr—s = —
36 38 16 40 ' 21 (|12 24
3% 2 52 20 :

N-16 23 4 § il ; 26 s59fls0 21 28 67
49 17 19 52 1 30 ||20 33
62 26 113 28 . -

N-15 ] | 2. 47 i 30 74 ||ss 25 52 81
62 32 24 66 ] a7 |30 41
102 37 176 40 !

N-14 16 37 Fi a8 ; 33 85 ||l67 29 35 93
63 30 24 67 : 43 141 46
136 46 239 48 .

N-13 7 61 14 60 ] 42 116 ||s8 35 45 127]
94 40 37 100 | 68 | 75 64
169 62 298 66 X

N-12 66 16 13 64 ! 45 125 |lo7 a7 47 136
|102 39 a7 107 : 77 || 74 68
202 67 358 71 i

Ne11 74 12 177 7a : 47 135 ||108 40 50 145
3% 81 40 116 1 87 || 93 73
183 75 419 79 H

N-10 — 24 21 B | EX ' 49 142 [[117 43 52 152
3 77 33 113 : 94 |[100 76
175 81 481 85 '

PP (e | ., 27 107 ! s6 165 |[136 49 59 176
a2 85 |46 134 : 17 |[123 63
181 92 542 96 '

Na — 33t 8 Aw . 57 169 |]141 S0 60 179
41 89 i | IR 126 |[127 91
187 95 604 99 1

NT 34 41 _ 31 120 ! 57 170 |[145 51 60 180
39 80 o 114 30 ) 121 |[127 %
191 98 739 102 ' e

NG [ EEH 1145 35 : 64 190 ||163 57 .z 67 2014
45 85 50 148 t 142 || 149 113
192 103 731 114 :

N5 ||ao__48 36 138 : 63 182 [[164 57 66 198
42 88 128 34 i 141 |[147 114
193 103 880 112 :

N4 42 59 156 51 . 62 184 ||163 57 65 194
8 73 114 30 j 135 |[142 113
195 109 952 114 :

N3 - 48 B85 176 57 ; 66 195 |[174 61 69 206
41 71 123 32 ] 147 || 155 125 |
195 116 1025 119 2 I

N-2 51 79 179 58 ' 63 184 \[167 5B 65 194
30 52 93 25 1 136 || 143 117
199 107 1100 122 H

Nt - 55 117 i 54 153 ||142 51 57 164

Nivel de calle

I

Fig 3.58 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje B, modelo 17NIV (caso B)




Columnas

3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

+—— [ simétrico | —— Vigas
AZOT . 22 59 17 1 21 52
31 46 66 44 ) 33 |[24 26
N-24 i | Kl 20 39 32 ! 30 83 ||38 18 28 76
29 63 84 36 4 33 |[24 26
N23  |ls7__28 80 45 ' a7 108 |lea 25 35 102
34 75 109 42 ] 78 |[69 51
N-22 |73 38 120 65 : 44 132 ||s8 32 42 126
35 79 122 44 ' 102 |]93 63
N-21 81 48 157 81 - 48 147 |}102 36 46 141
7 38 100 38 . 117 || 107 76
N-20 _ 267 57 269 94 i 68 210 || 140 48 63 198
89 43 174 54 1 180 1162 114
N-19 77 60 228 125 : 71 223 ||152 52 67 208
47 111 186 56 j 180 || 162 114
N-18 67 72 269 133 ' 76 239 |] 169 55 (4 224
115 58 200 58 H 208 || 188 142
N-17 51 79 292 148 . 79 251 |[182 60 74 235
| 15 123 174 53 ] 2206 ||19¢ 156
N-16 606 88 496 157 ! 94 295 ||213 71 87 274
52 120 241 63 ' 265 ||239 187
NAS 1 83 350 183 ! 97 305 ||222 73 89 282
55 139 247 65 . 275 ||247 196
N-14 33 98 378 187 ' 100 315 ||235 77 92 292
55 137 253 65 i 284 |1 257 209
N3 — |tz 104 _Jgo4 189 | 101 320|243 79 94 297
26 166 ~ Mzis 51, 200 | 1262 217
N-12 - 1021 132 ll72s 200 ! 116 364 |l27s 90 107 336
g3 o7 251 64 : 334 |[200 250
N _|l1138 110 784 227 : 117 165 ||280 2 107 337
21 183 255 65 ] 336 |[302 254
N-AD 1256 113 842 230 ! 117 368 ||285 93 108 339
R T i3 19 5 Tas 1304 )
N-9 1373 125 | 893 236 ' 115 361 "283 93 106 333
46 232 367 38 : 331 [|299 258
T 1488 131 955 241 | 136 423 |[329 108 124 389
30 188 350 20 ] 393 |[3s3 306
N7 1620 123 1013 264 ; 133 414 [[326 107 122 380
188 32 340 24 \ 384 || 346 301
o . 1750 133 1071 261 : 131 409 ||328 108 121 378
38 204 355 30 : 379 ||343 303
N-5 1878 137 1127 265 ] 128 399 [[326 107 119 370
53 247 391 45 ' 369 ||336 301
N-4 2003 143 1181 265 : 140 433 ||356 118 130 402
43 221 384 36 ' 403 || 368 333
NS | EAE: LD 1237 279 ! 136 418 |[351 117 127 390
53 243 392 44 . ass |[3s7 327
N-2 2272 145 1291 275 ' 130 399 |[342 114 122 378
58 265 418 61 ! 368 ||342 318
N-1 2400 140 | 1343 268 i 120 365 ||322 108 114 348
178 652 —l 804 136 ) 335 [{215 299
I
PB 2528 185 1400 275 |
[ o e vl [ B S  k

Nivel de calle

777777

Fig 3.59 Elementos mecanicos ltimos de vigas y columnas del eje A, modelo 25NIV (caso A)
Nomenclatura para columnas :

Mum
Pu

Mumn
Vu

(ulihzados en el disefio)
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3. Calculo de respueslas elaslicas y disefios

Columnas — ['éimétrico —— Vigas
AZOT 29 89 19 15 29 69
66 44 - T ' 34 || 22 35
N-24 _ 39 32 53 36 ' a7 9aflan 23 38 95
84 36 34 87 : 47 |]42 48
N-23 80 45 113 47 ! 45 119 ||67 30 45 121
109 42 41 112 ' 67 ||66 60
N22 |20 65 175 67 ' 5t 143|ls2 37 51 145 Ii
122 44 146 125 j a1 ||ae 72
N-21 157 81 236 83 ' s6 158 ||107 42 55 159
100 38 27 a0 106 || 104 80
N-20 ) 269 94 374 97 ' 75 221 |[140 s2 74 220
174 54 68 181 ' 169 || 163 110
N-19 I | 125 353 130 ! 79 234 |[152  S6 2
186 56 68 191 ' 182 |[174 115
Neig . |l280 133 407 136 ' 83 250 ||170 &1 81 246
' 200 58 ¥ W6 198 |[198 123
) 292 148 462 151 ) 87 262 ||183 65 85 257 ||
174 53 46 211 ] 209 ||199 135
N-16 __  |l4ss__ 157 693 160 : 101 306 [|212 74 98 297
241 63 88 4T 255 |[241 165 ]
N1 ||3s0 183 571 187 N 104 316 |{222 77 100 304
247 65 87 252 ! 264 ||248 174
N-14 = 378 187 624 191 ' 107 326 ||235 81 103 314
253 65 — |[258 89 i 274 |[257 188
N-13 ) 404 199 679 202 ; 109 331 ||244 84 104 318
21§ 57 286 67 ' 279 || 262 196
N-12 726 206 1032 210 ! 123 374 ||275 o4 118 358
251 o4 65 | 280 | 24 ([302 229
N-11 o |lzea 227 120 231 124 377 |{280 96 118 359
255 65 —I 68 293 1 326 |[304 234
N-10 RAD 270 1210 714 : w4 378 |[287 98 118 361
313 19 76 318 ) 328 |[305 240
e R e | L1 236 1301 240 ! 122 372 [|286 97 116 354
367 38 93 372 : 321 [j299 239
N-8 |less 241 1392 245 143 434 {|330 112 135 412
350 20 85 155 ! 384 |[356 285
N7 1013 264 1486 269 | 140 425 ||328 112 133 403
340 24 86 345 H 375 ||347 282
N-6 o7 2s1 1581 265 ' 139 420 |{331 113 132 399
355 30 91 360 370 ||344 285
N5 . |l1i27  26s 1676 269 ' 136 410 [[330 112 129 391
31 45 103 396 ¢ 360 |[336 284
N-4 _|l181 265 1773 269 | 148 443 [|361 123 141 424
384 3G 101 391 ' 394 1369 316
N-3 ) 1237 279 1873 284 ! 143 429 |[357 122 137 412
392 44 104 389 379 ||3s7 312
N2 . 1291 275 1975 276 1t 138 411 {[351 120 133397 |
J 418 61 128 465 ! 361 |[342 305
N-1 _ 1343 268 2077 287 ' 125 268 ||324 112 122 361
804 136 184 640 o 318 [|305 280
]
L]
PB o 1400 275 2186 226 \

Nivel de calle

Fig 3.60 Elementos mecéanicos ultimos en vigas y columnas del eje B, modelo 25NIV (caso A)
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3. Calculo de respuestas eldsticas y disefios

Columnas +—— | Simétrico| ——* Vigas
AZOT e 20 52 23 12 18 46
47 30 64 45 j 29 ||21 23
N-24 L 3030 | 26 74 [[42 18 25 68
66 28 84 38 ' 47 ||39 34
I
N-23 ... |36 _26 66 41 ' 33 o7 |les 25 31 91
77 34 108 45 ! 70 |62 46
N22 o |lea 37 100 60 : 33 118 [[s8__ 31 37113
79 34 19 44 1 91 ||84 62
N-21 44 46 133 68 1 42 131 [[101 35 40 125
63 29 107 39 : 104 |[98 75
N20 . |l se 164 88 v 62 195 [|143 48 58 185
86 42 172 55 ' 167 || 153 118
N-19 23 57 191 117 } 85 205 |[152 S0 61 192
110 46 180 57 i 176 [ 181 126
NET I 5 68 219 123 ' 68 216 |[164 54 64 203
108 46 189 57 : 187 |[172 139
NAT 18 76 246 136 1 69 220 ||i70 S5 65 207
117 25 211 15 ' 192 |[176 144
N6 |l#3__ss 272 144, 90 286 [[213 69 83 266
105 49 230 63 ' 258 |[233 189
N5 |82 81 293 13 ' 91 28y |[[217 70 B4 267
134 54 7€ 148 261 |{235 191
N-14 _ |i-120 94 %0 175 92 295||226 73 86 274
134 54 81 148 267 {1242 200
N3 |le2 99 73 186, 94 299|232 75 87278
19 50 76 124 . 271 |[245 207
N-12 _ |[-207__106 54 93 ' 106 341 )|265 8s 9e 317
131 54 88 146 313 |l 284 240
Nt o |l=s2 104 2 213 107 342|270 g6 99 318
142 56 | 87 157 | 314 |[285 244
NL10 ~|)s1e 113 Il 214} 107 243|275 es 99 319
131 53 i3 we 345 f1abs 745
N-S 378 118 k-:a 220 ' 105 335 Ilzn 87 o7 313 |
192 46 — ° w2 307 |[281 246
: I
N-8 |l438 124 61 223 1 125 396 [[318 103 115 368
1941 29 g2 133, 367 |[334 293 -
N7 |8 116 102245 ! 122 386 |[314 109 13 359J
140 55 a1 158 | 357 |[a26 288
N6 . |l-s81 126 140 241 ' 120 380 ||316 102 112 358
158 69 2 147 351 [faz23 289
N-5 653 129 -178 244 . 117 371 ||314 101 110 349
197 48 103 186 ! 342 |[316 287
N4 724 133 214 245 ! 127 400 {[344 111 119 379
176 42 6] 167 3 371 || 345 318
N3 807 128 258 55 ' 122 383 ||336 109 115 365
212 58 107 192 : 354 |[332 310
Nz |lee7r 137 298 251 1 113 356 |[320 104 109 342
247 70 19 268 ! 226 |[309 293
Nt . flest 137 333 237 1 99 306 ||284 93 95 297
706 262 251 549 ' 277 |[285 258
1
PB 1020 173 350 253 | | Hivat che: ot
e e e [ e 777777~

Fig 3.61 Elementos mecanicos ultimos de vigas y columnas del eje A, modelo 25NIV (caso B)
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3. Calculo de respuestas elasticas y disefios

Columnas +-——— [ Simeétrico | ———+ Vigas
AZOT o 26 62 27 17 6 62
64 45 69 30 ‘ 31 |[47 31
N-24 . B | L] 47 32 ! 34 85 ||as 24 34 86
84 38 88 31 : a2 ||3s 43
N-23 __|188 41 105 44 | 40 107]{72 @ 40 109
108 45 113 40 ¥ 58 ||57 54
N-22 100 60 164 63 : 46 129 ||93 a7 46 130
119 44 124 43 . 79 ||78 65
N9 |33 es 224 78 49 141 |[106_ 41 49 142
107 39 127 3 o 92 ||s0 71
N20 . |lis4 _ss 284- 91 ' 69 204 |[144 52 68 205
172 55 181 66 ] 156 ||152 102
N9 et 17 335 124 71 214 ||152 54 70 212
180 57 187 65 j 165 ||160 106
N-18 _ 219 123 a7y 128 ! 74 225 165 58 73 223
189 57 196 68 ; 176 [[170 117
N7 246 136 440 142 ' 76 229 |[171  s9 74 227
211 15 209 55 [ 180 |[174 123
N6 |27z 144 495 149 ' 96 295 |[210 73 94 289
23 63 241 86 ' 247 |[236 164
N5 ||298 136 519 182 ' 97 298 |[214 73 94 290
78 148 245 B4 ; 249 {238 166
N-14 __ 90 175 585 182 ' 99 304 ||224 76 96 297
81 148 255 87 ] 256 ||244 176
N3 |73 _18e 833 193 ! 100 308 |[231 78 97 300
76 134 253 66 | 260 |[248 183
N-12 . |I84 193 §82 200 ' 113 350 ||262 88 110 341
BB 146 277 95 J 301 ||287 215
N-11 — . |I28 211 728 219 i 113 351 ||267 90 110 342 l
37 157 278 94 ' 302 ||288 220
T | < 214 - 776 220 ; 114 352 ll272 91, 110 343
B5 146 282 75 i 303 ||290 225
N-G 33 220 ls26 227 1 111 344 |[270  s0 108 336
95 182 334 91 : 295 |[283 223
N8 . _ |8 223 879 230 ! 131 404 |[343 105 128 396
92 133 311 82 i 355 ||341 268
N-7 -102 245 927 254 ! 128 394 |[309 104 125 387
91 156 333 110 N 345 |[332 263
NG -140 241 1508 249 ! 126 388 ||312 104 124 383
92 147 M4 113 . 329 |[329 265
N-5 178 244 1595 252 123 379 |1311 104 122 377
103 186 S 351 97 i 330 |[322 264
N-4 -214 245 _ 1095 253 | 133 408 |[339 114 133 410
101 167 345 95 1 359 ||355 294
N-3 258 55 1155 264 ! 127 390 |[332 111 128 395 ||
107 192 351 98 : 340 || 341 286
N s 298 251 1221 255 120 365 ||319 107 123 375
119 268 441 126 ! 316 ||321 272
NA e -333 237 1292 266 : 101 301 ||271 93 106 321
251 549 629 183 | 252 |[205 225 )|
] H b
PB -350 253 1374 195 ! Nivel de calle
1l i 1l I|777777

Fig 3.62 Elementos mecanicos titimos de vigas y columnas del eje B, modelo 25NIV (caso B)
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Nomenclatura:

3. Caleulo de respueslas elaslicas y disenos

Vigas: Columnas:
As- As- As- : Acero negalivo As As : Acero lengitudinal
—————————— Ast+ @ Acero posiivo Av : Acero transversal
As+ As+
Av
Coiumnas A== =" Vigas
______ 2H5+4H6 205+486  2H5+4#6
1288 16#8 16#8 : 386 3#6 36
]
1
o 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 2ER4@10 | e8#6 B#6 BHE AZOT
1248 1648 16#8 ' A#5 4n6 485 N-2yN-1:
' 1EH3+1GH3 @ 12.5
___|lcEma @ 10 2E44 @ 10 2E6 @10 2#8+5#6 2HB+5HE  2HB+SHE
4#12+12810 B#12+8#210 4812+ j 446 4#6 446
12610 1
1
1
2E#4 @ 10 2E44 @ 10 :
______ 2EH@10 Nivel de calle
{444 e s 444 777777

Fig 3.63 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 3NIV (caso A)

. AZOT —_—
I 1648 1646

N-2 |2E#4 @10 2EH4@10_

1648 1648

Columnas

N 2E#4 @ 10 2ERA@10

4412412610 AH12+12#10
P8 !lZE"‘ 810 2E#@10  Nivel de calle

S77777 77777
IHB+IMG AHBHEHE
AZOT —
286+ 345 IN5+4HE
AZOT :

N2 4HE+ 586 6HB+5H6 1E#3+1G#3 @ 12.5

205+446 4#5+6H5 N-2 y N-1°

1E#3+1GHI @ 10.5

N-1 AHBEHE SHB+GHE

IH5+4HE 2654846

Nivel de calle

PB - —

Vigas

Fig 3.64 Armados de vigas y columnas del eje 3 (interior), modelo 3NIV (caso A)
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3. Calculo de respuestas elasticas y disefios

Columnas <« [ Simétrico| —— Vigas
AZOT SHE S5a13 5#6
1218+8HE 1288 +440 1248 ! 206+ 14 206+104  2H6+114
Ll - -
2 IEH4 @ 10 2EH4@T S HE+ 144 THE+1H4  THEF1H4
N-2 ___ @ 2ER4+1GH4 @ 10 @rs 1 THG+1 Nivel AZOT.
1288+846 1288 +446 1248 : 2HG+AH4 2H6+4 04 26i6+4H04 N-2 y N-1:
i ' E#3+1GH3 @
N o |I3E#s @ 10 2EH4+1GH4 @ 10 2EH4@TS 2#8+5H6 24B+5H6  2#B+546 || 10
2848 12#8+1246 12HB+BH6 | 446 446 446
I
i
PB 3EH @ 10 2E#4+1GHA @ 10 [|3EM@10 | Nivel de calle
L4 Ve 777777

Fig 3.65 Armados de vigas y columnas del eje A {exterior), modelo 3NIV (caso B)

AZOT
248 1248
N2 - 2EHA @75 2E#4@T.5
12#8 1268
N-1 2EHA @ 1.5 2EH@7.5
=1 e L
16#8+8H6 1288+BH6
e <SG @ 0 . HERA@YS
4HtB+2#5 5484506
AZOT —
248+146 248+346
N . [lasssots 1048 '
248+346 4#B+246
NAA 5484546 1045
By 1
Ia#a+z#a A5B+2H6
PB .| |
777777 77777

Columnas

Nivel de caliz

Nivel AZOT:

1EH3+1GH3 @

125 ’
Vigas

N-2y N-1

1EHIIGHI @

Nivel de calle

Fig 3.66 Armados de vigas y columnas del eje 3 (interior), modelo 3NIV (caso B)
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3. Calculn de respueslas elasticas y disefios

Nomenclatura:
Vigas: Columnas:
L As- As- | As- : Acero negativo As As : Acero longitudinal
— As+ : Acero positivo Av : Acero lransversal
As+ As+
Av
Columnas * —_— Vigas
#E
AZOT e -
HB+BHE 8HB+4#6 ; 286+145 346 1E#3+1GH#3
. @125
NS — 2E44 @ 10 2E#4 @ 10 ; 2484546 2U48+5H6
4481846 BHB+446 H 4#6 ans|| 7
[l
NT 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 : 4KB+5#5 SHB+4#6 ||
1248 4#10+8#8 ' 4#6+4H5 AHB+245
. ! 1E#3+1GH#3
N6 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 ! 548+5#6 suavss|| g5
1248 4#10+848 H 2H8+5H6 248+4#6
NS o |l2EM @10 2E/4 @ 10 i 5#8+586 5484546)| |
1648 B#10+8H8 ' 34B+4H6 308+346
1
i
e 2684 @ 10 |2Ema @10 | 6HB+646 6#3+046|| )
16#8 8410+848 : SHB+3H6 amorams|| | 1Esaeices
. ' @125
N-3 2eH4+1GH4 @ 10 2E44+1GE4@10 | GHE+BHE GHB+EHE J
i6#8 8#10+0#8 ' SHB+INE A#B+2BE
]
' ~
N-2 ) 2E#4+1GH#4 @ 10 2E#4+1GH@10 | 1148 1148
BHI0+8#8 B#10+848 i [e#e 748 “ 2E#4
i §f @0
Nt 2E#4+1GH4 @ 10 2E#4+1GHA@10 1 |12.«3_ 1268 J
12#12+16#10 FWmu:sz#w ] 1048 948
]
:
i :
PE - 3EM @ 10 . 3E#4 @ 10 1 l Nivel de caﬂe
SOT ——
(o (Em—

Fig 3.67 Armados de vigas y columnas dei eje A (exterior), modelo 9NIV (caso A)
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3. Calculo de respuestas elasticas y disefios

AZOT

N-8

PB

sOT

o7 R |

Columnas P B Vigas
268+5H6 2884546
BHB+4HE 4484846 ; 446 446
L]
2E44 @ 10 2644 @ 10 i ||4#8+486 AHBASHE
BHB+4H6 45B+BHE | 2HB+2H6 2H8+2#6
2E#4 @ 10 e @10 | 5HB+5H6 5484646
1248 ~ |[r2#s ' 2#8+3#6 208+4#5
]
2E84 @ 10 ER@10 L 64#8+546 6#8+516
12#8 1268 . INB+2H6 IMNB+ING
1
2E#4 @ 10 EM@10 | 6HB+546 6HB+6#6
a#10+1288 BH10+088 ] 34B+346 3HB+4HE
L)
2644 @ 10 ‘M@0 | 1048 1048
4#10+1248 BA#10+648 : JHB+SHE IHB+AHG
2E44+1G#4 @ 10 2644+ 1GH4@10 | 1048 1048
4#10+12#8 B#10+848 : s#s+ses 34B+346
1
|2E4441G#4 @ 10 2EH4+1GHA@10 | 1248 1288
8£10+848 8H10+048 T 48 68
L)
2E44+1G#4 @ 10 _||2e#4r1684@10 ¢ 1248 1348
16812+12#10 ~ |[1z#12er2%0 | o#8 818
:
]
1
3EX4 @ 10 2EH4+1GHA@10 ¢ . li

Fig 3.68 Ammados de vigas y celumnas del eje C (interior), modélo NIV (caso A)

1EH#I+1GHD
@125

1EH#2+1GHI
} @125

1E#3+1GHI
@10

2E#4
@20

Nivel de calle

777777
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3 Calculo de respueslas elaslicas y disenos

Columnas L —
AZOT — 546 546
1248 1648 ) s 386 l 1E#3+1GH#3
i @125
N8 2E#4+1GH4 @ 5 2EHA@ S ! 8#6 8#6
1268 1648 i 446 4#s
; 1E#3+1G#3
N7 2ER4+1GHA @ 5 EM@S : 5HB+2#6 5#8+346 } crujia ext @12.5
12#8+4#6 1648 1 IHB+1UE LB+ 1HE crujia int: @15
1
NG 2ERAHIGIA @5 K4 @5 : 4484646 4HBA6HE } 1;{‘;?3#3
2048+4#6 1648 : 846 846 i
1]
NS 2EH4+1GH4 @ 5 EM@S : 46BATHE 4H8+THG | )
243+446 "E«a ) 1484746 168+746
)
! 1E#I+1G#3
N4 2EH4+1GH4 @ 5 2644 B 5 1 948 safl \ oo
16#8 20#8 : SHR+2HE 548+246
K 2ER4HIGH4 @ 5 M @5 : 948 )
61110+3#8 2068 ' 5HB+2#6 sese2u8]| /' Lpus
12.5
N-2 2EH#4+IGI @5 Jlee#s @5 ' 1048 1048 } SIS
a#ne8se 15088 ' 848 6HB+246 —
Jeks
1
N-1 2EM4+1GI4 @ 5 | 2EH4 @5 ! 1048+246 1248 } @10
12#12+16#10 1641246410 ! BHB+246 1048
‘
- ! Nivel de calle
SOT ————
CM ——

Fig 3.69 Armados de vigas y celumnas del eje A (exterior), modelo 9NIV (caso B)
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3. Calculo de respueslas_e@s_licu'_s y disenos

Columnas =] Siméfrice| ———* Vigas
AZOT 846 846
1648 1[rz#8 / 46 a#e _
' 1EA3+1G#3
N8 . |[PE#i+1GHA @S 2EH4 @ 5 X 5#8+246 5#843H6 @125
1648 1246 j 5#6 3n8
1
NT 2ER441GH4 @ 5 2604 @ 5 ! 4HBHGEE 4HE+BHE } 1E#3+1GHD
= crujia ext: @12.5
1648 1246 : 546 1hae3k0 crujia int: @15
NG — . JIER IG5 2684 Q5 : duovaie e } 1E#3+1G#3
1648 1228 ' 2HB+AHE 248+4 46 crujia ext @12.5
: crujia int: @10
2EH441G#4 @ 5 2EH4 @ 5 ; GHB+EHE 6HB+THE
N-5 e — Q Q o } 1E#3+1G#3
" s : i crijia ext @12.5
jia int: 5
Na . |l2Emncra@s 2EH @5 : 1048 1148 ey
1648 1248 i 646 s#8
: 1E#3+1G#3
N3 - 2EHA+IGHI @ S 2E#4 @5 ' 1048 1148 @rs
1648 1248 ; " 648 5#8
1
2EH4+1G84 @ § XM @5 ' 8HB+4HS 1248
s 1648 = “[<wiceshe 3 e e } i
+
: I 2E#3
Nl — IEHALIGHA @ 5 2684 @ 5 ' 1048+2#6 1268+2#6 | @10
12812412810 20410 : BHB+2i6 888 |
1
:
i .
PB —— 2E#5 ms ZE#S_Q 7.5 ' Nivel de calle
1 [
SOT — : l
CIM ———

Fig 3.70 Am‘l’ados de vigas y columnas del eje C (interior), modelo 9NIV (caso B)
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N-1

N-1

N-3

N-6

N-5

N-4

N-3

N-1

PB

3. Calculo de respuestas elaslicas y disefios

Nomenclatura:
Vigas: Columnas:
g As- As- : Acero negalivo As : Acero longitudinal
rAs__—l As+ : Acero posilivo Av . Acero transversal
+
Columnas +— | Simétrico| — "
e 686 686
8HB+4HE 8AB+aH6 i |m 3H6
1]
6 |[EH @10 2E#4 @ 10 . 28B+5H6 2HB45HE
8#8+446 1248 416 4#6 1E#3+1G#3
i L @15
5 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 : 4884546 4484546
BHB+4HE 1648 ' 646 546
1
4 |les@i0 EH@10 . 5484546 548+546
I 12#8 4#10+1248 ' 248+4 16 e#6|] /
3 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 ' GEB+6HE 6484646 }
4#10+848 4#10+12/8 [ 4HB+5H6 2884586
1
]
T 4 2E#5 @ 10 2EH4+1GHA@I0 |l6s8+6it6 648+646 |
AK10+848 4#10+1288 i 54B+4H6 JUB+AKE 1EH3+1GH3
! p @10
. |les@0 [2E#4+1GH4@10 1 1048 1048
4H10+8#8 4#10+1248 ] 848 648
1
0 |[2E#5 @10 2EH#4+1G#4@10 ¢ 1043 1043
9410+448 4#12+8810 : o8 sus+ass || /
]
__|lzE#s @ 10 2E#5 @ 10 ' 1248 1243 ]
461248810 4%12+R%10 ! 1048 [T
1
__?F#S @ 10 255 @ 10 :_ 1248 1248 \ 2E83
4#1248#10 a#12+8810 | 1148 ) s
1 ]
_ 2EH5 @ 10 2EH#5 @ 10 ! 1288 msl
441243410 481248810 2 1148 sus|| /
1
B 2E#5 @ 10 2E45 @ 10 ! 6#10+448 8#10 \
[s#i2+4r10 8#12+4#10 i 1268 gne
]
2EH#5 @ 10 2E45 @ 10 ! 8#10 8#10
B#12+4#10 8#12+4#10 & 1148 9#3
1]
_____ __|lze#s @ 10 2EH45 @ 10 ! 8410 8410
B#12+4 10 1 T
2+ BH#12+4#10 : 1148 ? i
2645 @ 10 X85 @10 | SH10+448 6H10+4#8 220
B#12+8#10 B#12+8#10 ; 1248 1048
- 1
_ |[2e#s5+1G#s @ 10 2E#5+1GE5@10 6410+448 5#10+448
8#12+B#10 8#12+8410 i 1148 948 J
]
2EH5+1GH5 @ 10 2E#5+1GAS@10 : 1248 1248
SRS
16412+12#10 12812+16410 ! oH8 a#a)| /
1
1
L] 2
IE#S @ 10 EHS@10 ! biivel do:calle
B e Y R | P [T | 777777

Fig 3.71 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 17NIV (caso A)
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3. Céleulo de respueslas elaslicas y disedos

Columnas -+ g [;Si_métrico_ —— Vigas
AZOT JB+7HE 3 4#&‘1#_5
BHE+4HE BHB4BE : 446 485
L]
N-16 —— - 2E#4 @ 10 2E#4 @ 10 ! |4xs+ss6 4HBA5HE
1248 84B+4#6 : 546 546
L .
N-15 — . |[2EF4 @ 10 2E44 @ 10 b 8#e 88
16K8 4410+8#48 -: 2HB+3RG 288+3#6
]
N-44 —e | |2ZER @ 10 2EH4 @ 10 ! o4 948
4#10+12#8 4#10+1248 j 2#B+446 248+4#6
L]
N-13 - 2E#4 @ 10 2EH4 @ 10 . 1048 1148
4#10+1248 421041248 ' 648 IHB+4HE
L]
N2 . {|2E#4+1GH4 @ 10 2EH4+1G#A@10 | 1048 1148
4#10+1248 4#10+12@8 ' 4HB+5H6 IHB+AHE
1
N-11 2E#4+1GH4 @ 10 2EH4+1GH4@10 | 11#8 1148
4#10+12#8 4#10+12H8 j 748 6#8
Ll
N-10 |[2E#a+1004 @ 10 2E£4+1GHA@10 | 1148 1248
4812+8H#10 8412+8#10 ' 848 648
L
NG . |[2E#s@10 2EH4+1GE4@10 : 6#10+448 6H#10+4%8
A#12+6610 8#12+8710 ] 1048 748
1
L]
NS — 2EH5 @ 10 2E#5+1GHS@10 « 6#10+448 o#10+4#8
— E——
$ 4F1238510 881 .4+8#10 ' 1048 I
1
N7 —— |[2E#5@ 10 2E#5+1GH5@10 1+ 6410+448 6410+448
4#12+3410 8412+8#10 : 10#3 748
1
NG 2645 @ 10 2EH5+1GH5@10 ! ||#10+4en BH#10+2#8
8#12+4410 8#12+8#10 . 1148 848
|
N5 2E45 @ 10 2EH5+1GH5@10 ! 6#10+448 6#10+448 ||
8#12+4#10 ) 8812+8#10 : 1148 8#8
L}
N4 2EH5 @ 10 _ 2E45+1GH5@10 ! 6410+448 BH#10+448
— — —
B#12+4#10 8412+8#10 A 10#8 848
]
N3 2EH#5 @ 10 2EH#5+1GH5@10 8410+248 8#10+248
8#12+8#10 | B#12+8#10 : 11#8 o#8
| [ .
N2 . ||2E#s+1GEs @ 18 2E#5+1GH#5@10 | 8#10+248 8#10+248
B#12+8810 | B#12: 8410 ' 1048 a#e
[ ] E
N-1 2E45+1GH#5 @10 2ERS+1GH5@10 | 64104348 6#104388
12612416810 " [s#1ze16810 |
Ll
L}
L}
og IE#S+1GHS@10 1

“ -
| 1E4341GH3
@125
J
W
2EH3
I @125
/
| 26%3
m10
J
2EH#4
@17.5

Nivel de calle

777777

Fig 3.72 Armados de vigas y columnas del eje B (interior), modelo 17NIV (caso A)
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Columnas +——— | Simétrico| —* Vigas
o DISENO | — -~ 5. )
B8HB+B4S 12#8+446 \ 346 36
1
N6 |[2EH @5 ZEH @S ; 446+146 sLizal Il RN 1E#3+1GH3
BHB+BHE 12#8+446 : 446 446 @15
1
N5 |[2EBs @5 ER @ 5 y 4#8+346 4HB+346
BHB+BHS 12#8+446 { 646 646 || /
1
N-1d — |2EMA @5 2EHA @5 : 748 748 } TE#3+1GH3
8H#8+845 1248+4#6 : 4H8+ 146 646 crujia ext: @15
5 crujia int: @ 12.5
1
N1 . |2Em@s 2544 @5 v 6HB+446 948
8H#8+BHG 12#8+4H6 ' 4#8+AHE 448+146
]
N-12 — 2EH#4 @ 5 2EH @S : BHB+2H6 BHE+246 1E#30+16#3
i6#8 12484486 ‘ 748 648 @1
1
]
NAl o |[2E#4 @5 2EH4 @ 5 ! 10#8 1048
12#8+12#6 1248+4#6 ' 8#8 6481 J
1
NAQ o |[2EH @S 2E#4 @S i 10484246 108#8+2#6 \
20#8 1248+4#6 ' THE3HG THE+1#G
1
1
Ng . |lEm@s 2EH4 @5 . 1248 12#8+146
12£10+4#8 12#8+446 | 1G#B+1K6 848
]
K8 2EH5 @ 7.5 EHS @75 1268 1348
12410+4#8 [|12#s¢4#5 ! |[10#8+1#8 B#al
| igbe __ ! |
Ny o |Ees@rs ||25.-5 @75 1 j|15#8+246 1348
12#10+4ke 1206+446 [ 10#8+1#5 m“ 5 1ERICNs
" @75
]
NG . |[2E#s @75 2EH5 @75 | 13484246 13#a+2#5|
126810+4#8 1648 : 1148 1088
! ;
N5 . ||2EssvicEs @75 2EH5HGIS @75 1 13484246 13ua+206 |
128#10+4#8 1648 ; 1148 1043
y !
N4 2EH5+1GHS @ 7.5 2EHSH1GH5 @ 7.5 ! 1348 +286 1348+246
* |[12#10+ae 16#8 ¢ 1148 1048]|
]
\
R = 2ERSHIGHS @ 7.5 2EA5+1GE5 @ 7.5 ! 14484246 14a8+286]|
128104448 8%10+848 v 10#8+2#6 10#8+2#6
1 |
S | 2E#5+1GHS @ 7.5 2EASHIGS @TS5 | 12#8+2#6 1248+ 246 L 2E#3
12#10+4#8 8#10+8#8 ! 1088+246 108£+286 @10
. '
T, 2E#5+1G#HS 19 7.5 2EHSHIGHS 375 : 1048+2H6 10#8+4 286
12612+ 20410 B#12+16#10 8H#B+2H6 gug+2u61| 7
3 : |
L]
PR . |l2E#5+1GH5 @75 2EN5HGIS @ .5 | Nivel de calle
|pESETT [l /77777

Fig 3.73 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 17NiV (caso B), el disefio de
las columnas se realizoé con un factor de resistencia Fg constante de 0.6 (disefio I)

117



3. Calculo de respueslas elasticas y disenos

Armmados de_columnas
DISENO [i

«—— [_simétrico]

-+

AZOT T -
1646 2086 ' =

Ns— | @S 2EH4 @ 5 4

1646 2046 .

I

N-15 - JI2EH @S B @5 N

1646 2046 ‘

]

N-14 - |[2EM @5 2E# @5 :

1646 20#6 '

]

]

NA3 - |[2E @5 EH @5 .

2046 20#6 1

1

1

12 2EHA @ 5 2EH4 @5 :

20#6 20#6 '

t

Nt |l2Ema @5 EM@S

BHB+8HE 2046 ]

]

N0 |l2E#a @5 KM@ 5 :

BHB+BHS 2046 '

L 1

1

N-O e @ s ER @S '

1268+4#6 BHB+EHS :

t

o 2E#S @ 7.5 2EHA @ 5 '

12#B+4HE BH8+BHE !

: ]

N-7 2E 5_@ e EEHES H

12#8+446 BHB+BHE ’

1

1 SR 2ERS @ 7.5 ZEHA @ 5 '

1648 1688 .

]

N5 2E45+1GHS @ 7.5 2EHSHIGES @75

1648 1648 :

]

N4 2EH#5+1GH5 @ 7.5 2EASHIGH5 @75 !

1648 1648 ;

L]

N3 — 2E45+1GHS @ 7.5 EHSHIGHS @ TS5 !

8#10+8#8 8#10+8#8 '

1

N-2 |[2EHsHIGHS @ 7.5 2EHSHIGHS @ T5 |

BH10+8#H8 8#10+848 .

]

N-1 2EHS+IGHES @ 7.5 2EASHIGAS @75 |

12812412810 1281C+12#48 ]

i

]

PB 2EH5+1GHS @ 7.5 2EH5+1GHS @ T.5

(DI

Nivel de calle

TITTTT

Fig 3.74 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 17NIV (caso B), el disefio de
las columnas se realizé con un factor de resistencia F variable entre 0.6 y 0.9 (disefo Il)
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Columnas

3. Calculo de respuestas elasticas y disenos

A +—— [simetrico] — Vigas
AT ) DISENO | 4HE+1HB AHB+ K6 A
1268+4H6 1646 ' 446 45
'
N-16 |l2Ems @5 2684 @ 5 : 4484316 5HB+216 |
12#8+4#6 1646 : 5¢6 348  1EE3+1GHI
@ 15
]
N5 |[2Em@s EM @5 : 7448 848 {i
1268+486 1686 : 648 208+3%6 || )
L]
Netd . |l2EM @5 EHM @S ' 848 948
1248+4#6 1646 i 448 AHBH1HG ‘gg*;ml‘
i i
N-13 _ ||zEm@s 2EH4 @ 5 ! 848+2146 1048+1#6 ||
1268+445 2046 i 648 548
h > 1EH#3+1G#3
N2 |I2EH @5 2E#4 @ 5 : 10#8 10#B+2#6 @10
12#8+4#6 2046 ; |[7#s s#8 ||
N-11 — 2EH4 @S QKB4 @5 ! 10#8+246 1248 ||
12#8+4#6 |[zo%6 ' [7ae+1#s 648
' > 1E#3+1G#3
N-10 EM@S EH @5 : 12#8 1348 @75
1248+4#6 2046 ' 85 648 || J
L}
No _|l2Es@s |2e#4 @5 { 1348 1548
1268+4#6 8#3+8#6 i 9#8 748 \
Ng - |lEss @7 EM4 @5 : 1348+246 1548
12#8+446 BHE+BH6 ' 1048 748
L
N7 2EH5 @75 [2E#4 @5 ; 1348+146 pats |
i
1263+446 BH#B+8H6 ’ 10#8 7i8 SERSAGRS
NG o floEts@7s _ Mormes . N E 1548 @s
1648 | 1646 : T 848 || | p
N5 |[2E#s+ 1685 @75 JEHS1GHS@T.S : 1548 1548
1648 1648 ! 1148 8#8
L
N4 2E.!‘i+1?#5@?.5 2ERSHIGHS@TS o |[14%8 1508 )
1648 | 1648 : 1048 B#8
]
N-3 2EH5+1CH#5 @ 7.5 2EA5+1GAS@TS 14484286 14#8+2#6 ||
8#10+8#8 BH10+848 ! 10484246 BH#8+2HE 2EH#3
' ; @r7s
N2 — 2EHSHGHS @ 7.5 2EAS+IGHS@TS | 1448 148#8+2#6
8#10+6%8 B#10+848 ! [10..% ~ e#8 || J
i
N-t 2EK5+1GHS @ 7.5 2EH541GH5@7.5 ! 10484206 1268 || feffg
8#12+16#10 8#10+8#48 : 8#8 6#8+2H6
I P _
PB — 235*16‘59 15 9) : Nivel de calle
TR : T
L o AR

Fig 3.75 Armados de vigas y columnas, eje B (exterior), modelo 17NIV (caso B). el disefio de
las columnas se realizé con un factor de resistencia Fr constante de 0.6 (disefio )

119



Columnas e Simétrico | ——* Vigas

24B+446 2UB+3HG
AZOT - e
1648 16H8 1 446 446

N-24 2ER4+1GH4 @ 10 2E#4+1GRA@10 4 548 4H#B+3H6 |
1648 o881 2HB+3HG 546

N-23 ___ _ _ ||2EM+1GH @ 10 2EM+1GHA@10 | 848 848
1648 4#10+1248 H 648 646

N-22 _ . [|2E#4+1GRA @ 10 2E#4+1GHA@10 + 1048 1048
1648 84104848 ! a#g 2HB+5H6

N2t |[2E#ariGra @ 10 2E84+1GHA@I0 1248 11#8
1648 4#12+8#10 : 98 648

N20 . |[2E#asiGEs @10 2EH#5 @ 10 ' TH10+4H8 6#10+4#8
4#12+8#10 481248810 ! 6#10+348 8#8

N9 ||[eE#s @10 2EH#5 @ 10 : 7H10+548 7H10+4#8
#12+8#10 4it12+8#10 ] 6H#10+448 /#8

N-18 2E#5 @ 10 2645 @ 10 : 8#10+548 TH10+548
4#12+8810 8812+4#10 i 6#10+548 948

N-17 — _ |[2E#s @ 10 2E#5 @ 10 ! 8H#10+54#8 8#10+5#8
4#12+8#10 B#12+4#10 : BH10+648 1048

N-16 _ 2E#5 @ 10 2645 @ 10 ' 9#10+548 8H#10+6#8
BH12+8#10 8#12+8%10 ' 8#10+648 1248

N-15 2E#5+1GHS @ 10 2EAS+1GHS@10 , E#12+4#10 B410+6#8
8H#12+8#10 8#12+8410 ) 84104648 8410

N-14 _ |\2E#s-iGHs @ 10 2E45+1GH5@10 | 641244810 9H10+548
8H#12+8#10 881248410 : B#10+648 8#10+148

N-13 _|[zE#s+1GH5 @ 10 2EH#5+1GH5@10 » 641245810 9110+5#8
8#12+8#10 B#12+8#10 i 8i10+6H8 BH10+248

N-12 2EH#5+1G45 @ 10 2E#5+1GH5@10 61#12+6#10 6H#12+5810
12#12+4#10 1281244810 B#10+8£3 6#10+748

TR L 3E#S @ 10 IEHS @ 10 ¢ 6#12+6#10 641245010
12#12+44#10 1281244810 8410+AH8 6#10+7H8

N-iO TAS0 16 3T25 D56 2 G#1240810 641215410
[[F2# 12708710 128#12+4#10 B#10+8#8 6#10+748

NS 3E45 @ 10 2EHS @ 10 6#12+6#10 641245410
12612+16#10 12812416810+ BH#10+048 6H10+7H#8

N-8 4EH#5 @ 10 4E#5 @ 10 : 8H#12+4#10 6#1246#10
12#12+16#10 12812+ 16410 6#12+6#10 TH10+7H8

N-7 _|[4E#5 @ 10 4EH#5 @ 10 ! B#12+4410 6H#12+6#10
12#12+16#10 12012416610 ! 6#12+6810 TH10+TH8

NS 4E#5 @ 10 4EH5 @ 10 : 8H#12+4#10 641246410
2081248410 32412 . 6H12+6#10 TH10+748

N5 4E#5 @ 10 AE#5 @10 ' BH#12+6#10 641246410
32612 40#12 i 641246410 THI0+TH8

N4 ___|l4E#s @ 10 4E#5 @ 10 ! 8#12+4#10 641246410
32612 40812 ' 641246810 8H#10+6#8

Y R 4E45+1GH5 @ 10 4E#5 @ 10 : BH12+4#10 6H12+464#10
36812 44812 . 6H12+5#10 BH10+EH8

N2 . |[#E#s @10 4EH5 @ 10 il 6#12+6410 6#12+6#10
40#12 - l 56412 : | 6#12+5810 B#10+543

N-1 AEH5 @ 10 1485 @ 10 1 il6#12+5810 6#12+4610
60# 12 72412 f 9410 +548 BH10+4H8

L]
i 4EH5 @ 10 AE#S@10 1

3. Calculo de respueslas elaslicas y disefos

N

2EHI@ 15
\ @

} 2E#A @ 175

> 2EMa @125

> 2EH5 @ 17.5

Nivel de calle

777777

Fig 3.76 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo 25NIV (caso A)
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3. Célculo de respuestas elasticas y diseios

Columnas s [Simétrico — Vigas
AZOT —— 2HB+546 2HBASHE
1648 16#8 p 446 456
N-24 B 2E#4+1GH4 @ 10 2EX4 +1GRA@10 | 4HB+5H5 4#8+586
1648 1648 ' 646 6£6
. 1 .
b-23 2E#4+1GH4 @ 10 2EH4+1GE4@10 ! 948 928 } 2643 @125
4#10+12#8 1648 ; 2484546 288+486
N-22 2E#4+1G#4 @ 10 2E£4+1GHA@10 1 1148 1248
8410+848 AR10+12H8 ! 648 548
N-21 2ER4+1GH4 @ 10 2E#4+1GHA@10 6#10+448 6#10+448
4#12+8410 4#12+8810 A 8#8 se8]| /
1]
N20 . |[E#s @10 2EH#5 @ 10 ! 6#10+648 s#i0s688 |
4212+8#10 4#12+8#10 . 1248 7#8
N9 |[2Ess @10 2E65 @ 10 ] a#10+448 BH10+488
421248410 4#12+8410 : 6#10+348 a8
N-18 2E#5 @ 10 2E#5 @ 10 ; B#10+548 8610+548 2E44 @ 15
B#12+4#10 4#12+8#10 ' GH10+4#6 8#8
N-17 2E#5 @ 10 2E#5 @ 10 ! 8H#10+548 B#10+528
B#12+4#10 Bi#12+4#10 ; 6H#10+548 948
NG 2E#5 @ 10 |2E#5 @ 10 ' 6#12+4#10 581245810 3
B212+8#10 821248810 : BH10+5H8 1086
N-15 2E#5+1GES @ 10 2EH5+1GH5@10 6H12+4#10 GH12+4810
821248410 64124810 . BH10+5¢8 1148
N-14 2E#5+1GH5 @ 10 2EH5+1GHS@10 ! 6#12+5410 £212+4210 2ER @ 125
8412+B#10 N6tz ren10 : BH10+548 1228
N-13 _|[2E&SHIGES @ 19 2EH5+1GHS@10 + 641245410 6#12+5810
8412+8#10 B#12+8410 L 8H10+6#8 s#10|] <
N2 2E#5+1GHS @ 10 2EXS+H1GHS@10 | 6#12+6810 BH12+5810][
12#12+4#10 11281244810 o 3#10+748 8#10+248
N-11 B JE®5 @ 10 2EHS @10 : 641246410 G#1246210
12#12+4#10 12¢12+4810 BH#10+7#8 B#10+288 .
T 3E#5 @ 10 3EH5 @ 10 ' 6H12+6H10 641246810 2ERA @ 10
10 Sl — |
12#12+4#10 12812+4#10 ! BRIV THE vz
Ng . |[3Ess @10 IEH5 @ 10 : 6#12+64#10 6#12+6510 J
12#12+16#10 12812+8#10 BH10+7HE 8#10+2#8
N8 —_ J4EsS @10 EB @10 ! 11212 8#12+4210 \
12412416810 1281248410 6#12+6810 B#10+4#8
N7 4E#5 @ 10 3EH5 @ 10 ' 11812 8412+4210
12#12+16#10 12¢12+8810 ! 6#12+6#10 B#10+4#8
N6 4E#5 @ 10 3EHS @ 10 - 11412 a#12+4810
32#12 1281248610 o 6#12+6#10 B#10+448
N-5 4E#5 @ 10 3EH5 @ 10 ! BH#12+4810 __ 6812+6810
40412 12#12+4881C BH12+6#10 B#10+428 $ 2645 @ 15
N4 4EH5 @ 10 3E#5 @ 10 ] 11812 81244810
40#12 12#12+12410 ! 6#12+64#10 8#10+588
N-3 . 4ERS @ 10 CHSHIGHS@10 B#12+4810 6#12+6210
44#12 12812412810 B812+6410 BA10+548
N-2 4E#5 @ 10 JE#S+1GHS@10 ' 6#12+6#10 6#12+6810
56#12 12812412810 6#12+5#10 BH#10+5H8
N-1 4EH#5 @ 10 IEHS+1GHS@10 1 6#12+5#10 BH#12+5810
72812 40612 : 8H#10+548 8H#10+3#8
: ) !
P8 4EU5 @ 10 AELS@10 = Nivel de calig
1
I 1 : | |\ 777777

Fig 3.77 Armado en vigas y columnas del eje B (interior), modelo 25NIV (caso A)
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disenos

Columnas —— SimétrichJ — > Vigas
AZOT —— —- 288+5H6 2HB+4HE
12#8+4#6 12#8+12#6 : 446 446
N-24 ||26# @5 2EHA @ 5 ; 640+ 146 648
12#8+4#6 12#8+1246 i 448 5HE
N-23 KM @5 2544 @5 ' 648+546
126841246 2048 : BHE 4H8
N-22 EM@5 EHM @S . 8HB+5H6 BHB+AHE
1268+12#6 2048 ] aus 4#18+246
N2t |leem@s 2604 @ 5 | 1248 1248
1248+ 1246 2048 : 6HB+6HE 418+446
N-20 || 2E#4 @s 2E#A @ 5 ! G#10+648 6H104648
2048 2048 . 8410 6410
N-tg ||2Emricra@s IA@ 5 ' 10610 6H10+6#8
8#10+16#8 2048 [ 6#10+4#8 6410
N-18 |j2Ema+1ca @5 4@ 5 : 10#10+2#8 10210
8#10+1688 2048 | 8H10+248 4#10+448
N-17 2E#4+1GH @ 5 4@ 5 ! 10#10+248 10#10
8#10+16#8 2048 i 8#10+248 6#10+2#8
N6 |[2EmriGra @s 4@ 5 ' 10#10+448 12810
' 8410+1648 16410 : 10#10+2#8 8410
N-15 IEHS @75 2E45@ 5 ; 10#10+4#8 12810
20#10 16410 ) 10#10+2#8 848
N-14 . _|I3E#s @75 2EH#5@ 5 . 12410+248 10410+428
20410 16410 . 106104248 BH#1C+448
N3 IsEss @75 2E45@ 5 ' 12610+243 10#10+448
24415 16410 ' SH#10+448 SH10+4#8
N2 o |lEms@7s 2EH#5@ 5 : 10412 8H12+2810
|28#10 8810+1548 ‘ 8#12+2#10 7812
N-11 4E45 @ 10 IEHS@ 7.5 ! 10812 8H#12+Z810
12#12+16#10 8#10+16#8 1 8#12+2#10 7412
NG ACHEE 2 10 CGAGTL TS i itz = B#1242810
12#12+16#10 8#10+16#8 : 8#1242#10 7812
N-9 AESS Q@ 10 EM@RTS 10#12 841242810
_ 16#12+16410 24#10 i 8#12+42#10 T#12
N-8 4E#5 @ 10 IEHS@ 7.5 t 11412 10412
16412+16#10 24410 ; 10#12 8#12
N7 4E#5+1GH#S @ 10 IEHSHIGHS@TS 1 10#12 10812
32412 24410 [ 8#12 8412
N6 AE#S+1GHS @ 10 3ENSHIGHS@TS 10#10+1#10 8#12+2#10
32412 24810 ' 8#12+2410 TH#12+1810
N-5 4E#5+1GHS @ 10 4EH5@ 10 ! 10#12 8#12+2#10
40#12 26410 : 8#12+2#10 7#12+1#10
N4 4E#5+1GH#5 @ 10 4EHS @ 10 i 9#12+2#10 10812
40#12 12612416410 BR12+2#10 a#12
N-3 4E#5+1GH5 @ 10 4EHS @ 7.5 : 10#12 841242410
44412 12812416810 GH12+4#10 B#12
N2 _ |lsEss@ 10 AEHS @ 7.5 ' 6#12+4#10 6812+4810
48#12 16#12+16#1C T#12+2#10 781241810
N-1 SEH#5 @ 10 EHS@TS T#12+14#10 T#12+1410
60#12 36#12 ] T#12 5#12+42410
i
PB SE#5 @ 10 5Eits @ 10 '

2E#3 @ 15

2E#3
crujia ext: @ 12.5
crujia int: @ 10

2E#4 @ 15

2ER4
crujia ext: @ 15
crujia int @ 12.5

i\ —J\_-Y—_—J%’"—J_Y—"

2EH4
% crujiaext @ 12.5
crujia int: @ 10

1E#5+1GH5
crujia ext: @ 12.5
crujiaint: @ 10

Nivel de calle

777777

Fig 3.78 Armados de vigas y columnas del eje A (exterior), modelo Z5NIV (caso B)
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3. Calculo de respuestas elaslicas y disefos

Columnas +—— [ Simétrico| —— Vigas
AZOT 4H#8+246 4#8+206
1208+1266 1266+446 ' 546 546
N-24 2EHI @5 2EE4 @5 v 4HB+THE 4484746
1288+12#16 126B+4#6 ' 26B+3#6 268+346
N-23 . |2 @5 2Es @5 ! BH#B+486 8HB+4H6
2048 1248+1246 ; 548 548
N-22 _|2E @5 2EH4 @5 ' 1248 1268
2048 1288+1246 ! BHB+2HE 648
N2t |[eEma@s 2EH @5 ; 1248+246 12684246
2048 128841246 i 848 648 f
N-20 2EHA @S EH @S ; 10410 10410
2048 2048 s 64104248 848
N-tg . |I3EM @S JEM @S i 8H10+448 8H10+448
2018 2048 ] 8#10 8#8
N-18 SE#4 @5 3ER @5 ; 104104248 10810+248
2048 2048 ' 6H10+448 6#10
N-17 JE#4 @5 JEH @5 X 10#10+2#8 10#10+2#8
20#8 2048 . 6#10+4#8 6410
N-16 BEM @5 IEM @S ' 128104288 12610+2#8 |
16#10 16810 ! BH10+4#8 6410+248
NAis . |lEss@s 2EH5 @5 . 12610+248 12#10+248
16#10 16410 . BH#10+448 64#10+248
N-14 |l2€#5 @5 2645 @ 5 : 12#104248 12#10+24#8
16#10 16#10 : 10#10+2#8 E#10+2#8
N-13 _JIERS @S EHS @5 ' 14810 128104248
16#10 16#10 , 10:#10+288 8410
N2 |lE#s@s 2EHS@5 \ 10#12 10#12
8#10+16#8 12#10+848 i 6#12+44#10 612
N-11 IEHS @ TS ELS @75 ! 10#12 10412
8#10+1648 12410+848 P 6#12+4410 6412
N-10 . |E#s @75 3EHS @ 7.5 i 10#12 10#12
[B#10+1688 128 10+380 - e s¥7)
N-9 _ |[BE#s @75 IEHS @75 ' 10812 10#12
24#10 12#10+848 i 6H#12+4#10 6#12
NB EXS @ TS IEHS @ 7.5 ! 11412 11412
24810 20410 H BH12+2#10 TH12
N-7 |[3E#s+1GHs @75 IEXS @T.5 ' 10812 11412
24#10 20#10 ! 8H12+2#10 T#12
N6 __  |I3E#sHGHsS @7.5 IEES @ 7.5 , 10£12+1410 10#12+1#10
24#10 20410 ' 8871242810 TH12
N-5 _||4E#s@ 10 IEHS @ 7.5 ' 10#12+1#10 16812
28#10 20#10 i S#12+4#10 7#12
N-4 __|l4E#s @ 10 EHS @T.5 ' 9#12+2#10 10812+1#10
12#12+16#10 24#10 ! 8#12+2#10 THI2+1#10
N-3 |sers @75 IERSHIGHS@T.5 10#12 10#12
12612416810 24#10 j 6#12+4#10 T#12
N-2 AERS @ 7.5 SEMSHIGAS@TS ! B#12+2#10 B8#1242#10
16#12+16#10 24#10 : 8#12 7812
N-1  ||4c#s@75 JENS+1GES@T.S TH12+1810 8412
36812 ~ 24410 ! 581242410 S#12+1#10
13
PB | SE#5 @ 10 JEHSHIGRS@TS

Fig 3.79 Armados de vigas y columnas del eje B (interior), modelo 25NIV (caso B)

2EH3 @ 15

2643
} crujia ext: @ 12.5

ciujia int: @ 10

} 2E43 @ 10

2604 @ 12.5

/ 2E#4 @ 10

> 1E#5+1GHS@ 10

Nivel de calle

777777
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Columna 20, Eje A, N1, 25-NIv

P
e
| |-‘ k EHTE g OIR q 9
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:.1. A "'.! o om2
wol |10 | ‘~",‘| e 210
0. = _'__q, < WA
by d . w8
o & .8
Ly d
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150
60%12 (684 cm2); 4EKS @ 10cm

Columna 18, Eje A, N1, 17-NIV
15

120

16H12+12810 (277 cm2), JELS @ 10cm

Columna 10, Eje A, N1, 3-NIV

3
=
B -
-
- -
5 5
L
- -
b b e .

12812+ 16410 (264 cm2); 3EAS @ 7.5cm

Columna 3, Eje A, N1, 3-NIvV
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Capitulo 4. CALCULO DE LA RESPUESTA INELASTICA

4.1 ANALIS!IS PASO A PASO

En la actualidad los criterios de disefio sismico se basan en analisis elasticos tornando en cuenta el
comportamiento inelastico de las estructuras a través de un factor de comportamiento sismico (Q, para
el caso del RDF-93 y RDF-04), con el cual se reduce el espectro de diseio. E! uso de este criterio es
satisfactorio para fines de disefio; sin embargo, si se requiere conocer una aprcximacion mas realista
cdel comportamiento de una estructura ante un sismo intenso, es necesario realizar un analisis

dinamico paso a paso, ante la excitacion de acelerogramas de uno o varios sismos con caracteristicas
similares.

En este trabajo, con la finalidad de obtener la respuesta inelastica de los edificios de interés, casos Ay

8, ve litisrun 20AHRE 3iEMITGs naso 2 paco en iz histaria del tiomnn

Existen varios programas de computo para el analisis inelastico de estructuras, los cuales llevan a
cabo la integracion directa de las ecuaciones de movimiento. Para este trabajo, los analisis se

realizaron con el programa DRAIN-2CX, aue permite modelar a las estructuras como marcos planos
aislados.

El registro de aceleraciones que se utilizo fue el de la estacion SCT, componente E-W, del sismo del
19 de septiembre de 1985 (fig 4.1), que es el mas representativo de la zona con mayores dafios de la
ciudad de México. La fig 4.2 presenta los espectros de respuesta elastica e inelastica (u=1, 2 y 4) del
registro SCT-EW-85, considerando un 5 por ciento de amortiguamiento critico viscoso, también, se
presentan los espectros de disefio para zona Ill-b del RDF-04 (Q=1 y 3), para fines comparativos.

En los analisis también se incluyen los efectos de las cargas muertas y vivas, los P-A, asi como la
influencia de la interaccion suelo-estructura para el edificio de 9 niveies.

Para cada edificio se analizaron los siguientes marcos:

« Edificio 3NIV: ejes A (exterior) y 3 (interior)
« Edificio 9NIV: ejes A (exterior) y C (interior)
« Edificio 17NIV: ejes A (exterior) y B (interior)
« Edificio 25NIV: ejes A (exterior) y B (interior)
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4_Calculo de 13 respuesla inelastica

Antes de efectuar los analisis correspondientes, estos marcos fueron “calibrados” para garantizar un
comportamiento similar al del modelo tridimensional; esto se realizo proporcionando fa masa asociada
al marco de tal forma que para una rigidez dada, los tres primeros periodos de vibracion, los
desplazamientos laterales, elementos mecanicos y la distribucién de fuerzas cortantes de entrepiso, de

cada marco por separado, coincidieran con los resultados del mismo marco, pero de la estructura en
conjunto,

Se hicieron analisis sismicos paso a paso de dos tipos: 3

 Elasticos. Con valores de resistencias muy grandes en los elementos estructurales, para obtener
el comportamiento elastico ante cualquier solicitacion. Estos analisis son Unicamente para fines
comparativos.

* Inelasticos. Con valores de resistencia nominales (sin factores de resistencia) de los elementos
estructurales; se consider6 un comportamiento histerético elasto-plastico bilineal, tomando en
cuenta la etapa de endurecimiento por deformacién del acero de refuerzo y con pendiente del 3%
en vigas v 1.5% en columnas, casos A Y B. Las resistencias nominales fueron determinadas a
partir de los resultados del disefio estructural y se presentan en el apéndice B; para vigas se toman
en cuenta los momentos resistentes positivos y negativos, y para columnas los diagramas de
interaccion (figs 4.3 y 4.4).

Las tablas 4.1 a 4.3 comparan las resistencias nominales de vigas y columnas tipo del primer nivel,
para cada uno de los edificios y casos A y B. La tabla 4.1 muestra las resistencias del extremo
izquierdo "i" de la viga de la crujia exterior y otra en la crujia interior. Las tablas 4.2 y 4.3 muestran los
parametros mas importantes de los diagramas de interaccién con que quedan definidas las
resistencias nominales de las columnas del primer nivel, una exterior y una central.

Como se indica en el apéndice A.3, para simular los efectos del amortiguamiento viscoso de una
estructura se emplea el criterio de Rayleigh, en que la matriz de amortiguamiento se forma como una

combinacién de la matriz de masas (M) y la de rigideces iniciales (K;), afectadas por los factores a y fo,
respectivamente, esto es:

[€]= alm]+ po[ki]
Los factores de proporcionalidad o y Bs, estan dados por:

47 TyT.
e y Bo = 1 24’.__
7 +Tz) "(71 +72)
donde:

A — Porcentaje de amortiguamiento critico, supuesto del 5% para este trabajo (marcos de concreto
reforzado)

T; — Periodo del primer modo de vibracion en traslacion en la direccion de interés
T, — Periodo del segundo mode de vibracion en traslacion en la misma direccion de interés

Los valores de @ y 3, que resultaron en los cuatro edificios se muestran en la tabla 4.4

4.2 RESPUESTAS ELASTICAS E INELASTICAS DE LOS ANALISIS PASO A PASO

En esta seccion se presentan las principales respuestas obtenidas de los analisis sismicos paso a
paso, elasticos e inelasticos, de los marcos seleccionados de cada una de las estructuras en estudio

(3NIV, ONIV, 17NIV y 25NIV), casos A y B. Se presentan las siguientes respuestas tanto a nivel global
como a nivel local:
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* Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamiento en azotea
* Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso

+ Historias en el tiempo de coeficientes sismicos

* Relaciones fuerza cortante basal — desplazamiento lateral de azotea

* Historias en el tiempo de elementos mecanicos en vigas y columnas

* Historias en el tiempo de demandas locales de ductilidad en vigas

« Distribucién global de articulaciones plasticas

* Demandas maximas de ductilidad local en vigas y cclumnas ”

4.2.1 Mcdelo 3NIV (casos Ay B)
4.2.1.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en azotea

Las figs 4.5 a 4.8 muestran las envolventes de los desplazamientos laterales de los ejes Ay 3, casos A
y B, comportamiento elastico e inelastico; se incluye ademas, con fines comparativos, la envolvente
correspondiente al analisis modal espectral. En el caso A, ambos ejes, los desplazamientos elasticos
son practicamente iguales que los inelasticos, lo que indica que hubo muy poca demanda de
comportamiento no lineal. En el caso B, los desplazamientos elasticos e inelasticos tienden a ser
similares, pero la estructura presenta una ligera mayor demanda inelastica.

Los desplazamientos del andlisis modal espectral, casos A y B, resultaron mayores a los del analisis
paso a paso, mayor la diferencia para el caso A.

Las figs 4.9 a 4.12 comparan las historias de desplazamienios laterales en azotea de los
comportamientos elastico e inelastico. Los desplazamientos elasticos del caso A fueron practicamente
iguales a Ios inelasticos, confirmandose la poca demanda de comportamiento no lineal. En e! eje A del
caso B, partir de t=32 s, aproximadamente, la estructura entra en el range no lineal ocasionando un
desfasamiento en la respuesta inelastica con respecto de la elastica. La respuesta inelastica del eje 3
es mas parecida a la elastica y el desfasamiento es menor.

En los ce$os A y B las respuestas de ios ejes A y 3 piessitan un pawon de comporiumiviiv
semejanie, excepto en el desplazamiento inicial que existe en el eje 3, producto de la asimetria del
marco en esta direccién, ante la accién de ias cargas gravitacionales.

4.2.1.2 Relaciones despiazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Ay/h;

Las figs 4.13 a 4.16 presentan las envolventes de las relaciones Ag/h;, de los ejes Ay 3, casos A y B;
se muestran los resultados del andlisis modal espectral y el nivel permisible de disefio. En todos los
casos, las respuestas elasticas e inelasticas presentan gran similitud entre si, ademas de que resultan
muy inferiores a !as del andlisis modal y al nivel permisibie de disefio ygem < 0.012.

4.2.1.3 Historias de coeficientes sismicos

Se muestran las historias en el tiempo de los coeficientes sismicos para cada uno de los ejes
analizadcs. El coeficiente sismico se deiine como el cociente de la fuerza cortante basal en la historia
del tiempo (obtenida ~nn la suma algebraica de las fuerzas cortantes que actian en todas las
columnas de planta baja), entre el peso total de la estructura por arriba de dicho nivel.

Las historias de coeficientes sismicos de los andlisis paso a paso, elasticos e inelasticos, de los ejes A
y 3, casos A y B, estan en las figs 4.17 a 4.20. Las respuestas elastica e inelastica del caso A <on
practicamente iguales, debido al poco comportamiento ineldsiico que se presentd; sin embargo, los
ejes del caso B muestran una ligera incursion en el rango inelastico, en particular el eje A.
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Los coeficientes sismicos maximos elasticos e inelasticos del caso B resultaron mayores que los del
caso A, con diferencias del orden de un 50%; lo anterior se debe a que las estructuras del caso B son

mas ligeras y con caracteristicas dinamicas muy diferentes a las del movimiento del suelo que se
utilizé como excitacion.

4.2.1.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea .
Las figs 4.21 a 4.28 presentan las respuestas de las combinaciones fuerza cortante basal contra
desplazamiento lateral de azotea, analisis elastico e inelastico, casos A y B. El caso A presenta, en
ambas direcciones, respuestas elasticas e inelasticas casi iguales, con combinaciones que son
practicamente lineas rectas, lo que indica que casi no hubo incursién en el rango inelastico. Los
valores maximos ineldsticos se reducen ligeramente con respecto de los maximos elasticos.

La respuesta del caso Bes muy similar a la del caso A, excepto en el eje A, en donde la estructura
tiende a presentar un ligero mayor comportamiento no lineal. Después de varios ciclos la respuesta
inelastica se desfasa de la elastica (fig 4.26), debido a la fluencia de varios elementos estructurales.

Este comportamiento concuerda con lo observado en la historia de los desplazamientos laterales de
azotea.

La rigidez laterai del eje A (longitudinal), casos A y B, medida como la pendiente de la funcién cortante
basal contra desplazamiento lateral de azotea, en su etapa elastica, resulté mayor que la del eje 3
(transversal). esto es, ios ejes longitudinales con cinco crujias son mas rigidos que los ejes
transversales con solamente una.

En el eje 3, casos A y B, se muestra un desplazamiento inicial, provocado por las cargas
gravitacionales.

4.21.5 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas

Para observar el comporiamient local a nivel de los elementog estructurales, se seleccionaron una
viga y una columna tipo dei primer entrepiso de cada uno de los ejes analizados, ambos casos; los
extremos de interés de estos elementos tipo se indican en la fig 4.29. A continuacién se presentan
algunas graficas en la historia de! tiempo de los elementos mecanicos actuantes contra las
resistencias disponibles correspondientes. En columnas se grafican las combinaciones momento

flexionante-carga axial, y las historias de fuerza cortante; en vigas se tienen las historias de momento
fiexionante y de fuerza cortante.

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas

Las figs 4.30 a 4.33 muestran las relaciones momento flexionante-carga axial (M-P) de! extremo
inferior de las columnas tipo, de los ejes A y 3, casos A y B; se tienen también los diagramas de
interaccion, calculados cen los armados obtenidos en ia etapa de disefio.

Las columnas de ambos casos presentan un patrén de comportamiento gobernado por flexién, con
cambios minimos en la carga axial, y con vaiores de las reiaciones M-P siempre por debajo de la
condicion balanceada. Las resistencias de las columnas del caso A sen muy similares; en el caso B, la
columna del eje A tiene mayor resistencia que la del eje 3, ya que tanto el armado como sus
dimensicnes son mayores. La resistencia a comoresion pura de las columnas del caso B es mas
grande que la de las columnas del caso A.

iNinguna columna de los dos casos presentd fluencia; es decir, permanecieron en el rango del
comportamiento elastico.
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b) Historias de fuerzas cortantes en columnas

Las figs 4.34 a 4.37 tienen las historias en el tiempo de la fuerza cortante actuante de la columna
analizada de los ejes A y 3, casos A y B; aparecen también las resistencias correspondientes. Se
corrobora que las respuestas elasticas e inelasticas son practicamente iguales, debido al escaso
comportamiento inelastico que se presento.

Las fuerzas cortantes actuantes fueron, en todcs los casos, muy infericres a la resistencia disponible,
lo que garantiza que no se presentara una falla fragil por tension diagonal, teniéndose siempre una
gran reserva de resistencia ante este tipo de accion. Las fuerzas cortantes actuantes resultaron muy
similares las columnas de los marcos de los casos Ay B, sin embargo, en el caso B las resistencias

son mayores que las del caso A, ya que la resistencia del concreto y la cuantia de refuerzo transversal
fueron superiores.

En general, la reserva disponible de resistencia al cortante se debe a que en el disefio del refuerzo
transversal, rigié el requisito por confinamiento (especificado por las NTC-Concreto, segun el capitulo
de marcos ductiles); esto es, la cuantia de acero transversal proporcionada es siempre mayor a la
requerida por fuerza cortante.

c) Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.38 a 4.41 muestran las historias de momentos flexionantas del extremo izquierdo de las
vigas analizadas de los ejes A y 3, casos A y B. Les momentos flexionantes actuantes, asi como las
resistencias disponibles, fueron muy similares en las vigas de los ejes de ambos casos. Las vigas de

los ejes del caso B presentan una ligera mayor incursidon en el rango no lineal (para momento
negativo).

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas

Las figs 4.42 g 4.45 presentan las nisizias de fusrza codonte notuante an el exreme izguisrdo de las
vigas tipo, de los ejes A y 3, casos A y B. En ninglin caso se excedio la resisl3ncia disponible,
permitiendo asi un comportamicito sismico inelastico adecuado, en donde dominan los modos de falla
ductil (flexion).

Las fuerzas coriantes actuantes en las vigas de los ejes de los dos casos scn muy similares; sin
embargo, las resistencias proporcionadas en el caso B fueron ligeramente superiores.

En el eje 3 se observa una fuerza cortante inicial ligeramente mayor que en el eje A, provocada per las
cargas gravitacionales.

4.2.1.6 Historias de demandas de ductilidad loca! desarrolladas en vigas ()

Después de que los miembros estructurales alcanzan su fluencia, es necesario que tengan suficiente
capacidad de deformacién que permita una redistribuciéon de esfuerzos hacia otras zonas de la
estructura. El parametro que mide dicha capacidad de deformacion es la ductilidad; en las figs 4.46 a
4.49 se tienen las historias en el tiempo de las demandas de ductilidad local " " desarroliadas en el
extremo izquierdo de las vigas tiu2 de interés.

En las vigas del edificio del caso B se presentan mayores demandas que en las del caso A, en

particular en la viga del eje A, donde a diferencia de las otras vigas se presenta demanda parza flexion
positiva,
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Cabe resaltar que en las vigas de todos los ejes de ambos casos, las demandas de ductilidad ante
flexion negativa permanecen constantes hasta el final de la excitacion, le que indica que el extremo de
la viga tiene una rotacion plastica permanente.

4.21.7 Demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas, y distribucion global de

articulaciones plasticas ' _
Las figs 4.50 a 4.53 muestran las envolventes de las demandas maximas de ductilidad local
desarrolladas en las vigas de los ejes A y 3, casos A y B. Se confirma que la estructura del caso B'tuvo
una mayor incursién en el comportamiento inelastico que la del caso A; las vigas de ambos ejes del
caso B presentan un considerabie incremento en la demanda de ductilidad. El eje 3 de ambos casos
no presentdé demanda por flexion positiva en ninguna de las vigas. En todos los casos, las mayores
demandas locales de ductilidad se presentan en el primer nivel.

En ninguna columna de los ejes analizados, de ambos casos, hay demandas de ductilidad; esto es, las
columnas permanecieron dentro del rango elastico.

Las figs 4.54 y 4.55 muestran la distribucion global de articulaciones plasticas de los ejes Ay 3 de los
casos A y B, respectivamente. En los ejes del caso B se formaron articulaciones plasticas en todos los

extremos de todas las vigas, a diferencia del caso A, en donde ninguna viga del tercer nivel alcanzé la
fluencia.

La tendencia del compcrtamienio de las estructuras de los casos A y B corresponde al conocido

mecanismo de “viga débil — celumna fuerte”, que va de acuerdo a lo senalado en el capitulo de marcos
ductiles del RDF-93 y RDF-04.

4.2.2 Modelo SNiV (cascs Ay B)

4.2.2.1 Desplazamientos horizontales maximos e histerias de desplazamigntos en azntea
Las envolventes de los desplazamientos horizontales de los ejes A y C, casos A y B, elasticos e
inelasticos, se tienen en las figs 4.56 a 4.59. Los desplazamientos de los ejes del caso A resultaron
mayores que los del caso B.

La respuesta del analisis modal espectral del caso A es menor que la de los andlisis paso a paso; en el
caso B ocurrelo contrario, donde las respuestas del analisis paso a paso son menores. Lo anterior se
debe, principalmente, a las diferencias que se tienen en las ordenadas espectrales de disefio y las del
acelerograma utilizado en los analisis paso a paso.

Las figs 4.60 a 4.63 comparan las historias de desplazamientos horizontales en azotea de ios analisis
eidsticos e ineldsticos de los ejes A y C, casos A y B. E| edificio del caso A presenta una mayor
amglitud en los desplazamientos elasticos e inelasticos; en algunos ciclos la respuesta inelastica tiende
a ser mayor que la elastica, a diferencia del caso B, en donde la respuesta inelastica fue muy similar a
la elastica. o

4.2.2.2 lelaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Aq/h,

Las figs 4.64 a 4.67 muestran las relaciones maximas Aq/h; de los ejes A y C, casos A y B. Las
respuestas del caso A, elasticas e inelasticas, superan a las del analisis modal espectral y al nivel
permisible de disefo de 0.012; la respuesta inelastica alcanza valores maximos cercanos a 0.014 y
0.013 en el eje A exterior e interior (eje C), respectivamente; los entrepisos criticos son del N-2 al N-5
para el eje exterior, y de PB al N-3 para el eje interior.
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4_Célculo de la respuesla inelastica

Las respuestas maximas paso a paso del edificio del caso B son menores que las del analisis modal
espectral y que el nivel permisible de disefio; y, en general, fueron menores que las del caso A. En los

casos Ay B, la respuesta inelastica tuvo su valor maximo con valores inferiores a los de la respuesta
elastica.

4,2.2.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.68 a 4.71 comparan las historias de coeficientes sismicos de los anzlisis elasticos e
inelasticos de los ejes A y C, casos A y B. El caso A tiene coeficientes sismicos elasticos e inelasticos
mayores que el caso B.

En ambos casos se obtuvo una reduccién del coeficiente sismico cercana al 40%, debido al
comportamiento inelastico de las estructuras

4.2.2.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea

Las figs 4.72 a 4.79 presentan las relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea de
los analisis elastico e inelastico de los ejes Ay C, casos Ay B.

La respuesta elastica e inelastica de los ejes del edificio del caso A tiende a ser mayor; esto concuerda
con lo observado en los coeficientes sismicos.

Los ciclos de histéresis en los casos de comportamiento inelastico tienen una mayor amplitud en e!

edificio del caso A, lo que implica que hay una mayor disipacion de energia por histéresis en este tipo
de estructuras.

4.2.2.5 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas

La fiy 4.20 musstra los extremas do intnrds de los siementos gstructurales de los ejes Ay C
analizades en esta seccion; dichos extremos son ios mismos para ar4,0s los casos Ay B.

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas

Las figs 4.81 a 4.84 comparan las combinaciones M-P de los analisis inelasticos contra los diagramas
de intgeracciéﬂ (resistencias) de las columnas analizadas. En todos los casos, las columnas alcanzaron
su resistencia, ocasionando la fluencia de dichas secciones.

La capacidad a carga axial de las columnas del caso B es mayor; en todos los casos tiende a

predominar el comportamiento a flexién, con valores de la carga menores a los de la condicion
balanceada.

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas

Las figs 4.85 a 4.88 tienen las historias de la fuerza cortante actuante de los analisis elasticos e
inelasticos de la columna de cada caso. En ambos edificios, luego de revisar y comparar las fuerzas
cortantes actuantes contra las resistencias disponibles, se verifica que el modo de falla que predomina
no es del tipo fragil; esto es, se cuenta con una reserva suficiente de capacidad para evitar este tipo de

falla, debido principalmente al refuerzo transversal proporcionado por confinamiento que especifica el
cadigo.




4. Calculo de la respuesta inelastica

Las columnas del edificio para el caso B tienen una mayor resistencia, ya que la cu_anlia de refuerzo
transversal requerida para cumplir con el confinamiento en dichas columnas es superior.

c¢) Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.89 a 4.92 muestran las historias de momento flexionante del extremo izquierdo d_é la viga
lipo de los ejes Ay C, casos Ay B.

En ambos casos se presenta comportamiento no lineal, debido que las vigas alcanzan su re'sis?encia a
fiexion; la respuesta elastica del caso A tiende a superar en algunos ciclos al doble de la inelastica.

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas

Las figs 4.93 a 4.96 presentan ias historias de fuerza cortante de la viga tipo de los ejes Ay C, casos A
y B.

En ningln caso se alcanza la resistencia disponible, io cual garantiza que las vigas no tendran falla por
cortante, pudiendo asi desarrollarse un comportamiento ductil. En las vigas del edificio del caso A, las
fuerzas cortantes inelasticas actuantes se reducen, aproximadamenie, un 50% con respecto de las
fuerzas elasticas; en el caso B esta reduccion es menos significativa.

4.2.2.6 Historias de demandas de ductilidad local desarro!ladas en vigas (u)

Las figs 4.97 a 4.100 comparan las nistorias de demandas de ductilidad local desarroliadas en el
extremo izquierdo de la viga tipo de los ejes Ay C, casos A y B. La viga del caso B presenta demancas
de ductilidad ligeramente mayores que en el caso A, a pesar de que, como se vio anteriormer:te, para
este caso hubo una mayor disipacion de energia.

4.2.2.7 Demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas, y distribucion global de
articulaciones plasticas

Las figs 4.101 a 4.108 muestran en elevacion las envolventes de las demandas maximas de ductilidad
local de las vigas y columnas de ios ejes Ay C, casos Ay B.

En general, las demandas maximas de ductilidad local del caso B son ligeramente mayores, tanto en
vigas como en columnas.

Las demandas maximas de ductilidad que se desarrollaron en las *nas, casos A y B, son similares en
los dos ejes analizados; en las columnas, las demandas fueron mayores en el eje A (exterior), del caso
A, y en el eje C (interior) del caso B; en el primer caso, las resistencias de las columnas de ambos ejgs
es muy similar, mientras que en el segundo caso, las resistencias del eje A son superiores a las del eje
C (ver cap 2; disefio de elementos).

Las figs 4.109 y 4.110 tienen la distribucién global de articulaciones plasticas de los eje:;;_A yC, casos
Ay B, respectivamente. La estructura del caso B presenta una mayor der>anda de ductilidad en el eje

C, con un mayor nimero de columnas articuladas: en el caso A, el comportamiento fue muy similar en
ambos ejes.

En los dos casos se obtuvo un comportamiento estructural adecuado; esto es, fluyen la mayor parte de
las vigas y solo algunos extremos en las columnas.
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4. Caleulo de la respuesla inelaslica

4.2.3 Modelo 17NIV (casos Ay B)

4.2.3.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en azotea

Las figs 4.111 a 4.114 comparan las envolventes de desplazamientos horizontales de los ejes Ay B de
los analisis paso a paso elasticos e inelasticos, casos A y B. Ademas se incluye la respuesta del
analisis modal espectral, para fines comparativos.

Los desplazamientos inelasticos y los del analisis modal espectral tienden a ser similares para ambos
casos; la respuesta elastica del caso A resulté muy superior (aproximadamente en un 65%) a la del
caso B. Cuando la estructura incursiona en el rango no lineal, la respuesta tiende a reducirse con
respecto de la elastica; esto ocurre para ambos casos, pero de forma mas significativa para el caso A.

El disefio Il (disefio de columnas del eje A del caso B con Fy variable), presenta una respuesta muy
similar a la del disefo .

Las figs 4.115 a 4.118 comparan las historias en el tiempo de los desplazamientos horizontales de
azotea de los ejes A y B, casos A y B, andlisis elasticc e inelastico. En general, la respuesta inelastica
es muy similar en los dos casos; el caso A presenta mayores diferencias con respecto del caso elastico,
lo cual implica un mayor comportamiento no lineal.

4.2.3.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Aq/h;

Las relaciones maximas A,/h; d= los ejes A y B, casos A y B, comportamiento elastico e inelastico, se
presentan en las figs 4.11S a 4.122; también se muestran ios resultados del andlisis modal esgectral y
el nivei de disefio v,=0.012. La respuesta inelastica del caso A se reduce considerablemente con
respecto de la eiastica, que aicanza valores cercanos a 0.030. En ambos casos |2 respuesta inelastica
méaxima tiende a presentarse en entrepiscs inferiores a los de la respuesta elastica y del analisis
modal, ademas de disminuir su valor en los entrepisos superiores.

La respuzsta elastica es superior al limite permisivie de 0.012; ia respuesia inelastica fue infericr a
este limite y mas parecida a ia del analisis modal espectral. Lo anterior corrobora que en el disefo
segun los requisitos del RDF si se considera el comportamientc inelastico de la estructura.

4.2.3.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.123 a 4.126 muestran las historias en el tiempo de los coeficientes sismicos de los ejes Ay
B, casos A y B. El edificio del caso A tiene una considerable disminucion de las fuerzas sismicas
cuando se presenta comportamiento inelastico; los valores maximos disminuyen cerca de un 80 por
ciento, con respecto del caso elastico. El edificio del caso B, también se presenta disipacion de energia
por comportamiento inelastico, tal que el coeficiente sismico maximo inelastico se reduce hasta un 60
por ciento con respecto del maximo elastico.

Los ejes del caso A presentan mayores coeficientes sismicos eldsticos que en el caso B, como era de

esperarse, de acuerdo a las diferencias en las ordenadas espectrales correspondientes a cada tipo de
estructuracion.

4.2.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiente lateral de azotea

Las figs 4.127 a 4.134 comparan las relaciones fuerza cortante basal-desplazamierito lateral de azotea
de los ejes Ay B, casos A y B, comportamientos elastico e inelastico.
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4. Calculo de la respuestia inelastica

El comportamiento en ambos ejes. ambos casos, es muy similar debido a la simetria de la estructura.
E! cortante basal elastico del caso A es aproximadamente un 50% mayor que el del caso B, a pesar de
que la rigidez es muy similar en ambos casos (medida como la pendiente de la relacion). Lo anterior
confirma que la estructura del caso A fue sometida a mayores fuerzas sismicas, a consecuencia de
tener un periodo natural de vibracion mas cercano al periodo de vibracion del terreno.

Cuando se tiene comportamiento inelastico, las respuestas maximas se reducen considerablemente
para ambos casos, con respecto del comportamiento elastico, debido a una importante disipacion de
energia por histéresis.

4.2.3.5 Historias de elementos mecanicos en vigas, columnas y diagonales

La fig 4.135 muestra los extremos de los miembros estructurales de interés de los dos ejes analizados,
casos A y B, del edificio de 17 niveles.

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas

Las figs 4.136 a 4.140 comparan las combinaciones momento flexionante-carga axial (M-P) del
extremo inferior de la columna tipo de los ejes ejes A y B, ambos casos, contra las resistencias,
definidas por Ics diagramas de interaccion correspondientes.

Las columnas de los ejes A y B del caso A, presentan valores de M-F cercanos a la condicion
balanceada, lo que indica que la carga axial fue elevada e influyé en el comportamiente del elemento,
a adiferencia de los edificios de 9 y 3 niveles. Esta situacion fue menos significativa en las columnas de
los ejes del caso B, ya que las cargas axiales fueron menores.

Al igual que en los modelos pasados, la iesistencia a compresion pura de las columnas del caso B es
considerablemente mayor (aproximadamente un 40%) que las del caso A, debido al elevado valor de
fc.

Debido a que la resistencia de la columna del eje A del caso A y con disefio tipo Il (Fg variable) es
ligeramente menor que la del disefio |, hubo una mayor incursion en el comportamiento inelastico.

Todas las columnas que fueron disefiadas ante cargas de tension, presentaron alguna fluencia.

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas

Las figs 4.141 a 4.144 comparan lzs historias de fuerzas cortantes actuantes contra las resistencias
disponibles de la columna tipo de los ejes Ay B, casos Ay B,

En todos los casos, las fuerzas cortantes actuantes resultaron menores que las resistencias
disponibles; esto es, se cuenta con una importante reserva de resistencia al cortante. debido al
refuerzo transversal requerido por efectos del confinamiento del nucleo de concreto. 2

&l caso A, tiene una importante reduccién de la fuerza corante inelastica, del orden de 80%, con
respecto de la elastica; en el caso B, la reduccion es menos significativa.

c) Historias de momentos flexionantes en vigas

Las figs 4.145 a 4.148 muestran las historias en el tiempo de los momentos flexionantes del extremo
izquierdo de la viga seleccionada de los ejes Ay B, casos Ay B.
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4. Calculo de la respuesta inelastica

Todos los casos, presentan una importante incursion en el comportamiento inelastico; la respuesta
inelastica es considerablemente menor que la elastica. En el caso A, el momento flexionante actuante
elastico llega a ser hasta ocho veces mayor que la resistencia proporcionada; en las vigas del edificio
del caso B, el momento elastico es del orden de cinco veces la resistencia. Las resistencias de las
vigas analizadas son muy similares en ambos casos.

d) Historias de fuerzas cortantes én vigas _
Las figs 4.149 a 4.152 presentan las historias de fuerzas cortantes actuantes del extremo izquierdo de
la viga seleccionada, ejes A y B, ambos casos.

En ningdn caso se alcanza la resisiencia proporcionada, garantizando asi el desarrollo de
comportamiento inelastico por flexion, al no presentarse fallas fragiles por tension diagonal.

Los cortantes de los analisis elasticos superan en gran medida a los de los analisis inelasticos, an
particular en el caso A, donde el cortante elastico llega a ser hasta nueve veces mayor que el
inclastico. Las resistencias en las vigas son muy similares en ambos casos.

4.2.3.6 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas ()

Las figs 4.153 y 4.156 tienen las histcrias en el tiempo de las demandas de ductilidad local del extremo
izquierdo de la viga tipo de los ejes A y B de los casos Ay B.

En general, las vigas para ambos cascs tienen un comportamiento similar; el eje B presenta demandas
ligeramente mayores que las del eje A.

4.2.3.7 Demandas maximas de ductilidad iocai en vigas y coiumnas, y distribucién global de
articulaciones plasticas

Las figs 4.157 a 4.165 presentan las envolventes de demandas de ductilidad local por niv;:‘.
desarrolladas en vigas y columnas de los ejes de interés, casos Ay B.

El eie A (exterior) del caso A tuvo una mayor demanda de ductilidad tanto en vigas como en columnas,
a diferencia del caso B, en donde las mayores demandas se presentaron en el eje B (interior). En
general, el caso B tiene demandas ligeramente supericres que en el caso A.

En las columnas del disefio Il con menores cuantias de refuerzo longitudinal y que fueron disenadas

con un Fg mayor que las del disefo |, las demandas de ductilidad fueron mayores (ver figs 4.159 y
4.160).

Las figs 4.166 a 4.170 tienen las distribuciones globales de rétulas plasticas desarrclladas en vigas y
columnas de los ejes A y B, casos Ay B. En todos los casos se presenta una tendencia de mecanismo
de faila del tipo “viga", que va de acuerdo con la filosofia actual de disefo “coiumna fuerte-trabe débil”.
Se articulan practicamente todas las vigas de los ejes exterior e interior (ejes A y B), y algunas
columnas del eje exterior (eje A), sobre todo en los entrepisos inferiores PB a N-4.

En el disefio Il del eje A, caso B, fluye un mayor nimero de columnas, incluso en ambas extremos del
elemento. ‘

138




4, Calculo de la respuesta inelastica

4.2.4 Modelo 25NIV (casos Ay B)

4.2.4.1 Desplazamientos horizontales maximos e historias de desplazamientos en azotea

Las figs 4.171 a 4.174 tienen !as envolventes de los desplazamientos laterales de los ejes A y B, casos
A y B. Los dos edificios, casos A y B, incursionan en el rango no lineal, la respuesta inelastica
disminuye notablemente con respecto de la elastica, en particular en el caso A. ’

Los desplazamientos inelasticos negativos son muy similares en ambos casos, a diferencia de los
positivos, los cuales resultaron mayores para el caso A.

Las figs 4.75 a 4.178 presentan las historias de desplazamientos en azotea obtenidas de los analisis
elasticos e inelasticos. La respuesta inelastica del caso A se abate considerablemente con respecto de
la eiastica; se aprecia también un desfasamiento entre ambas respuestas, debido a la fluencia de los
elementos estructurales; esto ocasiona, inclusive, que los desplazamientos positivos inelasticos

superen a los elasticos en la etapa final de la excitacion y se presente una deformacion permanente en
la estructura.

4.2.4.2 Relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Ay/h;

Las figs 4.179 a 4.182 muestran las envolventes de las relaciones Aq/h; de los ejes Ay B, casos Ay B.
Este tipo de resultados penmiten ver la variacion de la respuesta de la estructura a lo largo de la
excitacién y compararla con el nivel permisible de disefio.

La respuesta elastica del caso A supera por mucho el nivel permisible de disefo y,=0.012; cuando se
considera el comportamiento inelastico la respuesta disminuye a valores proximos al nivel permisible.
Ai igual que en los modelos pasados, la respuesta inelastica alcanza sus valores maximos en
entrepisos inferiores a ios del anaiisis modal espectral. La respuesta de la estructura del casc B,
elastica e inelastica, tiende a ser menor que para ei caso A.

4.2.4.3 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 4.183 a 4.186 comparan las historias de coeficientes sismicos de los ejes de interés, casos A
y B, tomando en cuenta el comportamiento elastico contra el inelastico. La respuesta elastica e
inelastica es muy similar en ambos casos. En ambos casos estructuras existen reducciones
importanites del coeficiente sismico al presentarse el comportamiento no lineal; los coeficientes
sismicos inelasticos maximos disminuyen hasta un 70% con respecto de los elasticos.

4.2.4.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea *
Las figs 4.187 a 4.194 presentan las relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral en

azotea de los dos ejes analizados, casos A y B, considerando el comportamiento elastico @ inelastico.

Las respuestas inelasticas muestran una importante disipacion de energia sismica, a través del area
histéretica observada.,

La respuesta elastica e inelastica resulta mayor para el caso A; los desplazamientos inelasticos tienen
una mayor amplitud del lado positivo.
4.2.4.5 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas

La fig 4.195 describe los extremos de interés de los miembros estructurales tipo de los dos ejes
analizados del edificio de 25 niveles, casos A y B. Se comparan las historias de elementos mecanicos
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en el tiempo y las resistencias disponibles, y se observa el comportamiento sismico elastico e
inelastico en el transcurso de la excitacion.

a) Combinaciones momento flexionante-carga axial en columnas

Las figs 4.196 a 4.129 comparan las relaciones M-P y los diagramas de interaccion de la columna tipo
de los ejes A y B, casos Ay B. -
El edificio del caso A presenta combinaciones M-P por arriba a los de la condicion balanceada, con
cierta variacion tanto en carga axia! como en momento flexionante debido a la incursion en el rango no
lineal de los elementos. El edificio del caso B (figs 4.198 y 4.199), también presenta combinaciones de
M-P mayores a la condicién balanceada, pero en mener medida. '

La columna del eje B (interno) del caso B presenta un mayor comportamiento inelastico que la del eje
A (externo}, ya que la resistencia proporcionada fue considerablemente menor. Todas las columnas

fluyen al alcanzar |a resistencia disponible a tension.

b) Historias de fuerzas cortantes en columnas

Las figs 4.200 a 4.203 comparan las historias de fuerzas cortantes actuantes contra la capacidad
disponible del extremo inferior de la columna tipo de los ejes de interés, casos A y B. En todos los
casos se cuenta con suficiente reserva de resistencia; la respuesta eldstica e inelastica estan por
debajo de la resistencia disponible, lc que confirma que no se presentara una falla fragil por cortante.
En ambos casos, los cortantes maximos inelasticos se reducen aproximadamente un 70%, con
respecto de los elasticos.

c) Historias de momentos flexionantes en vigas

Lat figs 4204 3 4.207 comparan las hislodas de los mementes floxionantes contrg le resistencia
proporcionada del extremo izquierdo de Ia viga tipo de los ejes A y B, ambos casos. En los casos Ay
B, se presenta comportamientc inelastico; las vigas fluyen en un nimero considerable de ciclos, tanto
para momento negativo como para momento positivo. Los momentos flexionantes actuantes y
resistencias de las vigas de los ejes del caso A tienden a ser mayores que en las vigas del edificio del
caso B; la respuesta elastica del caso A es mayor.

d) Historias de fuerzas cortantes en vigas

Las figs 4.208 a 4.211 presentan las historias en el tiempo de las fuerzas cortantes actuantes contra
las resistencias proporcionadas de las vigas seleccionadas de cada uno de los ejes de interés, casos A
y B. Las vigas de ambos casos presentan una clara disminucién de la respuesta inelastica con
respecto de la elastica, debido a la importante incursion en el rango no lineal que se presentd en las
estructuras, mas significativo en el caso A. En ninguna viga se alcanza la resistencia disponible, lo cual
garantiza que no sucederdn falias fragiles por cortante; siempre existe una cierta reserva de
capacidad, mayor para las vigas del edificio del caso B.

4.2.4.6 Historias de demandas de ductilidad local desarrolladas en vigas ()
Las figs 4.212 a 4.215 tienen las historias de las demandas de ductilidad local desarrolladas en las

vigas de interés de los ejes A y B, respectivamente, cascs A y B. En general, las demandas son uzjas
y su valor, en ambos casos, es ligeramente mayor en el eje B (interior). En Ia viga tipo del eje A del
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4 Calculo de la respuesta inelaslica

caso A se presenta una deformacién permanente; la demanda de ductilidad ante flexion positiva tiende
a ser mayor que uno al final de la excitacion.

4.2.47 Demandas maximas de ductilidad local en vigas y columnas, y distribucion global de
articulaciones plasticas

Las figs 4.216 a 4.223 muestran en elevacion las envolventes de las demandas de ductilidad local
desarrolladas en las vigas y columnas de los ejes de interés de los edificios analizados. Las columnas
del eje A del caso A presentan una mayor demanda de ductilidad; en el eje B, las demandas son
practicamente nulas. En el eje B del caso B, ocurre lo contrario, con demandas mayores.

Las demandas de ductilidad local en vigas resultan similares en los dos ejes, casos A y B; si acaso,
algunas vigas en los niveles superiores del caso B presentaron demandas ligeramente mayores.

Las demandas de ductilidad local desarrolladas en las vigas y columnas, casos Ay B, no resultaron
altos debido a que se presentd un comportamiento global adecuado en las estructuras; se articularon
gran parte de las vigas, disipandose de forma eficiente la energia inducida por el sismo.

Las figs 224 a 227 presentan las distribuciones globales de rétulas plasticas de cada uno de los ejes
analizados, casos A y B. En ambos casos, se verifica que se tiene una distribucién generalizada _de
articulaciones plasticas en vigas; es decir, las estructuras presentan una tendencia al mecanismo tipo
‘viga". El eje A del caso A, presenta algunas rétulas plasticas en las columnas de esquina, en
particular en los primeros entrepisos (N-1 al N-11).
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Tabla 4.1 Resistencias nominales a flexion (Fg=1.0) de vigas tipo del nivel N1, edificios de 3, 9, 17
y 25 niveles, casos Ay B

S

b

Corle transversal en una viga tipo

CASOA CASO B
Modelo Eje A Eje 3 Eje A Eje 3.
NIV Crujia ext. | Crujia int. __Crujia unica Crujia ext. | Crujia in__t_._ Crujia Gnica
Mn" (tm)| 23.07 23.07 61.13 20.72 20.72 50.77
M [m)| 44.02 44.02 98.62 41.07 41.07 92.18
Modelo Eje A Eje C Eje A Eje C
INIV Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. | Crujia int.
Mn™ (tm]| 158.98 175.24 144.05 158.98 155.91 143.49 128.84 14349 |
Mn" [tm]| 207.98 | 207.59 220.85 207.98 184.25 171.92 198.90 171.92
Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B
17NIV | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. [ Crujia inl. | Crujia ext. | Crujia int. |
Mn™ (t-m)| 140.60 157.63 124.64 141.38 | 140.47 140.47 112.88 124.94
Mn™ [tm)| 204.74 20558 | 210.13 | 209.15 168.10 168.10 180.24 168.14
Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B
25NIV | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. l Crujia int. | Crujia ext. | Crujia int. | Crujia ext. I Crujia int.
Mn™ (tm]| 351.90 | 40157 | 33175 | 370.57 | 281.79 | 306.41 | 25534 | 281.79
Mn7 (tm)| 414.93 | 44435 | 443.88 | 44381 | 334.47 | 33441 | 347.49 | 33447 |
Mn™ — Momento resistente positivo
Mn® — Momento resistente negativo
I s -
S QO 0O 4
| H I As !
i : supeador e
|
i e v\ Mn
n’ = T
: L ,
- A
i M, |
; |
: 1 Sin'.ﬂrlor I
i ! 3 2y
- 1°c9]

143



4. Caloulo de la respuesta inelsstica

Tabla 4.2 Datos importantes de los diagramas de interaccion de columnas tipo (Fg=1.0), entrepiso

N1-PB, edificios de 3, 9, 17 y 25 niveles, casos A yB

CASOB

" CASO A <
| Modelo Eje A Eje 3 Eje A Eje 3
3NIV Exterior | Interior Exterior Exterior | Interior Exterior
| P [t] 1356.69 | 1414.61 1359.69 2263.84 | 1907.00 19561.75 |
P, [1] 615.70 671.11 615.70 596.23 399.17 436.46
My [t-m] 148.46 154.72 148.46 183.30 123.25 127.04
| Py [t] 284 .83 284.29 284,83 53211 398.88 399 .41
! M, [t-m] 101.50 108.68 101.50 135.12 84.82 85.92
| Modelo Eje A Eje C Eje A EjeC
SNIV Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior
Pc 1) 3417.94 | 3473.30 | 3473.30 | 3287.44 | 4776.16 | 4894.31 | 482416 | 4454.01
P 1t1 1243.22 | 1296.63 | 1296.63 | 1115.28 | 1106.78 | 1032.19 | 973.73 & 66528 |
My [t-m] 636.78 628.57 | 628.57 593.54 548.84 522 .46 505.94 44475 |
P, 1) 909.08 901.20 901.20 910.02 | 1144.77 | 1139.59 | 965.21 893.44
M, [tm] 367.82 | 370.83 370.83 326.84 378.05 358.99 335.37 | 235.83
Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B
17NIV Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior |
P: [t] 4862.74 | 4811.44 | 4811.44 | 4619.16 | 6899.82 | 6526.55 | 6526.55 | 6235.75
Py [t) 1442.83 | 1370.60 | 1370.60 | 1192.17 | 1239.84 | 915.26 915 26 43{3_,00
M, [tm] | 1022.08 | 1032.44 | 1032.44 | 937.70 | 952.04 §94.0¢ 894.09 803.49
Py {t] 1468.84 | 1482.52 | 1482.52 | 1475.05 | 1627.58 | 1781.58 | 1781.58 | 1747.23
| Mo (tm] | 506.47 | 495.97 « 435.97 | 419.12 | 561.07 | 431.30 | 431.30 | 221.61
Modelo Eje A Eje B Eje A Eje B
25NIV Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior | Exterior | Interior
[ Pelt] 8636.89 | 9198.66 | 9198.66 | 7694.52 | 13100.6 | 117217 | 11721.7 | 10611.3 |
Py 1] 3204.18 | 3737.74 | 3737.74 | 2340.85 | 3016.44 | 1723.68 | 1723.68 | 798.34
My [t-m] | 2579.48 | 284420 | 2844.20 | 2101.89 | 2591.58 | 2066.99 | 2066.99 | 1721.69
Py [t] 2285.27 | 2268.70 | 2268.70 | 2316.59 | 2526.76 | 2637.02 | 2637.02 | 2804.20
M, [t-m] 1505.64 | 1769.91 | 1769.91 | 1056.42 | 1594.30 1040.31 | 1040.31 514.31

P. ~ Carga resistente maxima, unicamente compresion
P,— Carga resistente maxima, Unicamente tension

My — Momento de falla balanceada
P, — Carga axial de falla balanceada

M, — Memento resistente, unicamente flexion
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4. Calculo de la respuesla inelastica

Tabla 4.3 Datos importantes de los diagramas de interaccion de columnas tipo (Fr=1.0), entrepiso

N1-PB, disenos | y Il, eje A, edificio de 17 niveles, caso B

CASO B

17NIV Exterior Interior . B

Diserio | Disefio |l Disefio | Disenio i

Pe [1] 6899.82 6593.75 6526.55 6226.91

Pi(t] 1239.84 973.73 915.26 654.70

Mp [t-m] 952.04 894.20 894.09 811.01
Py [1] 1627.58 1643.50 1781.58 1612.92

Mo [t-m] 561.07 448.32 431.30 314.41

Diserio I: Factor de reduccién de resistencia, Fr, constante de 0.6 en el disefio de las columnas del eje A
Disefio II: Factor de reduccién de resistencia, Fg, variable de 0.6 a 0.9 (dependiendo del nivel d2 la carga axial
de disefio) en el disefio de las columnas del eje A

Tabla 4.4 Valores de a y [, de la matriz de amortiguamiento para el analisis sismico paso a paso
con el DRAIN-2DX, edificios de 3, 9, 17 y 25 niveles, casos Ay B

Periodos de vibracion* [ s ] Constantes de amortiguamiento
Modelo | Eje CASO A CASO B CASO A ' CASO B
LT [T T | e | B | o [ 2|
NIV A 10789 0.23i | 0.704 | 0.195 | 0.6100 | 0.002852 | 0.6985 | 0.002434
3 10803 0.226 | 0.740 | 0.200 | 0.6106 | 0.002807 | 0.6687 | 0.002506
INIV AYC| 149 | 0.58 1.44 0.57 | 0.3035 | 0.006645 | 0.3120 | 0.006496
17NIV AYB|[191 ]| 073 1.84 0.67 | 0.2380 | 0.008406 | 0.2506 | 0.007791 |
25NIV AYB| 210 | 075 1.88 0.70 | 0.2205 | 0.008795 | 0.2428 | 0.008158 |

* Corresponden a los dos primeros modos de vibracion lateral, en la direccion de andlisis
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4. Calculo de la respuesta inelaslica
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Fig 4.2 Comparacion de espectros de respuesta del registro SCT-EW-85 para distintas ductilidades, y
de espectros de diseno del RDF-04
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.3 Superficie de interaccion para columinias de concreto reforzado

Fig 4.4 Superficie de fluencia para vigas de concreto reforzado
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e ooy . 4, Calculo de la respuesta inelaslica
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Desplazamients lateral [cm]

ETABS, espectro —  Elastico --':-—ineiéstico_j

Fig 4.5 Comparacién de desplazamientos laterales maximos de! eje A, analisis sismico dinamico
modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.6 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje 3, analisis sismico dinamico
modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modeio 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica

Nivel

42 40 4 9B 24 P 0 2 4 6 8 10 12

Desplazamiento lateral [cm]

= ETABS, espectro Elastico - -—— lneiés{ico ]

Fig 4.7 Comparacién de desplazamientos laterales maximos del eje A, anahms sismico dmémtco
modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.8 Comparacién de desplazamientos laterales maximos del eje 3, analisis sismico dinamico
modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B

ETAB'S. espectro Elastico - - — — Inelastico E
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4. Calculo de la respuesta inelastica

Desplazamiento lateral [cm)]
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| ------- Elastico
Fig 4.9 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, 2nalisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelc 3NIV, caso A
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Fig 4.10 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje 3, analisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesia inelastica

Fig 4.11
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Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, analisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.12 Comparacién de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje 3, analisis paso a

paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B

151



4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.13 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de enirepiso del eje
A, andlisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.14 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del gje
3, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculc dela rg&pxﬁsl_a_ineiaslica

Nivel

ﬂr’lﬂaN:O'O‘i 2

TSNS |

i bt 2 |

0 . . : .
0.000 0.002 0.004 0.006 0.008 0.010 0.012 0.014

Deéplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso

ETABS, espectro Elastico - - — - Inelastico '

Fig 4.15 Comparacion de relaciones desplazamiento laieral relativo entre altura de entrepiso del eje
A, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3N!V, case B
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Fig 4.16 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del gje
3, anadlisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.17 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje A, andlisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.18 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje 3, analisis paso a paso
elastico e ineléstico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesia inelaslica
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Fig 4.19 Cbmparacién de historias de coeficientes sismicos del eje A, andlisis paso a paso
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Fig 4.20 Comparacién de historias de coeficientes sismicos del eje 3, analisis paso a paso

elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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. Caleulo de la respuesta inelastica
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Fig 4.21 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea de! eje A,
comportamiento elastico, modelo 2NIV, caso A
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Fig 4.22 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.23 Relaciones fuerza coriante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje 3,
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comportamiento eiastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.24 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje 3,

comportamiento inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.25 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento elastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.26 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 3NIV, caso B
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4. Célculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.27 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea dei eje 3,
comportamiento elastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.28 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje 3,
comportamiento inelastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.29 Extremos de los elementos estructurales de interés de los ejes A y 3, modelo 3NIV,

casos Ay B

4. Calculo de la respuesta incldstica
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Fig 4.30 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna
de interés del eje A, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.31 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna
de interés del eje 3, modelo 3NIV, caso A

4. Calculo de !a_rg_spuesla inelastica
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.32 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna
de interés del eje A, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.33 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna
de interés del eje 3, modelo 3NIV, caso B




4. Calculo de ia respuesta inelasiica
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Fig 4.34 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de 1a columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.235 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje 8, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica

300 l : N

225

150

75

Fuerza cortante [t]
o

-75

-150

225 1

-300 -+ : : : . . . : .
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo [s]

= . . = > ]
| remess Elastico inelastico —VK (resrstenma‘;_}

Fig 4.36 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.37 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje 3, comportamientos elastico e inelastico, medelo SNIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.368 Comparacion de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierde de la viga de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.39 Comparacién de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje 3, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.40 Comparacion de historias de momentos fiexionantes en €l extremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelasticc, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.41 Comparacion de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje 3, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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4. Célculo de la respuesta inelaslica
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Fig 4.42 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de ia viga
de interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.43 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje 3, comportamientos elastico e inelastico, modelo 3NIV, caso A
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Fig 4.44 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
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Fig 4.45 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga

de interés del eje A, comportamientos elasiico e inelastico, modelo 3NIV, caso B
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4. Calculo de a respuesta inclastica
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4. Célculo de la res

puesla inelistica
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Fig 4.46 Historia de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje A, modelo 3NIV, caso A

—

Demanda de ductilidad local

-4 . . , - : - r

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo [s]

e

Fig 4.47 Historia de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje 3, modelo 3NIV, caso A
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4_Caleculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.48 Historia de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, modelo 3NIV, caso B
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Fig 4.49 Historia de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje 3, modelo 3NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelaslica
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Fig 4.50 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas del eje A, medelo
3NIV, caso A
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Fig 4.51 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas del eje 3, modelo
3NIV, caso A




4 Calculo de la respuasia inelastica

Nivel
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Fig 4.52 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas del eje A, modelo

3NIV, caso B
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Fig 4.53 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas del eje 3, inodelo
3NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.55 Distribucion global de articulaciones plasticas, ejes A y 3, modelo 3NIV, caso 8
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4. Calculo de la respuesta inelasiica
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Fig 4.56 Comparacién de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis modal espectral y
paso a paso elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.58 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis modal espectral y
pasc a paso elastico e inelastico, modelo NIV, caso B
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Fig 4.58 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje C, analisis modal espectral y
paso a paso elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.60 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, analisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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Fig 4.61 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje C, analisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de 1a respuesla inelaslica
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Fig 4.62 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, analisis paso a
naso, comportarnientos elastico e inelastico, modelo 9NV, caso B
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Fig 4.63 Comparacién de historias de desplazamientos faterales de azotea del eje C, analisis paso a
paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo SNiIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.64 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje
A, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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Fig 4.65 Comparacién de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje
3, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.66 Comparacion de relacicnes desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje
A, analisis mcdal espectral y paso a paso eléstico e inelastico, modelo SNIV, caso B
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Fig 4.67 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eie
3, analisis modal espectral y paso a paso eléstico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calcule de 13 respuesta inelastica
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Fig 4.68 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje A, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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Fig 4.60 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje C, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.70 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje A, andlisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.71 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje C, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calcuto de la respuesta inglaslica
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Fig 4.73 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,

comportamiento inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Célculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.74 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje C,
comportamiento elastico, modelo 9NiV, caso A
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Fig 4.75 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azoteza del eje C,
comportamiento inelastico, modelo 9NIV, caso A




4. Calculo de la respuesta ineiaslica
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Fig 4.76 Relaciones fuerza cortante hasal-desplazamiento: lateral de azotea del eje A,
comportamiento eiastico, modelo SNIV, caso B
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Fig 4.77 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.78 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea dei eje C,
comportamiento elastico, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.79 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del gje C,
comportamiento inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de l1a respuesta inelastica
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Fig 4.80 Extremos de interés para las vigas y columnas de los ejes A y C, modelo 9 NIV, casos Ay B
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4. Calculo de la respuesia inclastica
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Fig 4.81 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna
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Fig 4.82 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremc inferior de la columna

de interés del eje C, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelésliﬁ
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4.83 Relaciones momento flexionante - carga axiai del extrenio inferior de la columna
de interés del eje A, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.84 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna

de interés del eje C, modelo 9NIV, caso B

188



4. Calculo de la respues!a inelasiica
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Fig 4.85 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e ineldstico, modelo 9NIV, caso A
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Fig 4.86 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje C, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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500
400

300 -

200

-100

Fuerza cortante [t]

-300 -

-400

-500

100 -

-200 -

20 25

30 35 40 45 50

15
Tiempo [s]
------- Elastico Ineiéstico- —VR (resis-t:encia) J

4.87 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremc inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.88 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje C, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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4. Calculo de la respuesta inelaslica

Momento flexionante [t-m]
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4. Célculo de la respuesta ineldstica
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Fig 4.93 Comparacién d= historias de fuerzas certantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje A, compoertamientos elasticc e inclastico, modelo 9NIY, caso A
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Fig 4.94 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje C, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.95 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en € extremo izquierdo de la viga
de interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.96 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
' de interés del eje C, comportamientos elastico e inelastico, modelo NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesia inelaslica
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Fig 4.97 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje A, modelo 9NIV. caso A
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Fig 4.98 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la vina
de interés del eje C, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesia inelastica
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Fig 4.99 Historias de demandas de ductilidad iocal en e! extremo 1zquierdo de la viga
de interés dei eje A, modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.100 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje C, modelo 9NIV, caso B
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4 Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.101 Demandas maximas de ductilidad local desarro!ladas en las columnas del
eje A, modelo 9NIV, caso A
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Fig 4.102 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del
eje C, modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta ineldslica
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Fig 4.103 Demandas maximas de ductilidad local desarroliadas en las columnas del
eje A, modelo NIV, caso B
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Fig 4.104 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del
eje C, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelaslica
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Fig 4.105 Demandas maximas de ductilidad local desariolladas en las vigas de! eje A,
modelo 9N!V, caso A
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Fig 4.106 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje C
modelo 9NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Demanda maxima de ductilidad locai

Fig 4.107 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A,
modelo 9NIV, caso B
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Fig 4.108 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del gje C,
modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.109 Distribucién global de articulaciones plasticas, ejes A y C, modelo 8NiV, caso A
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Fig 4.11C Distribucion global de articulaciones plasticas, ejes Ay C, modelo 9NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.111 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis modal espectral y
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Fig 4.112 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje B, andlisis modal espectral y

paso a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.113 Comparacién de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis modal espectral y
pasc a paso elastico e inelastico, modeio 17NV, caso B
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Fig 4.114 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje B, analisis modal espectral y
paso a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4 Calculo de 1a respuesla inelastica
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Fig 4.116 Comparacioén de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje B, analisis paso a

paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Céleulo de la respuesta inelastica
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Fig 4.117 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, andlisis paso a
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Fig 4.118

paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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paso, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelaslica
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rig 4.119 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje

A, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.120 Comparacién de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje

B, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesla inelaslica
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Fig 4.121 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del eje
A, analisis modal espectral y pasc a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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Fig 4.122 Comparacion de relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso del gje
B, analisis modal espectral y paso a paso elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4. Calcuio de la respuesta inclastica
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Fig 4.122 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del gje A, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modeio 17NIV, caso A
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Fig 4.124 Comparacién de historias de coeficientes sismicos del eje B, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Célculo de la respuesta ineldstica
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Fig 4.125 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje A, andlisis paso a paso
elastico e inelastico, rodelo 17NIV, caso B
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Fig 4.126 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje B, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta ineldstica
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Fig 4.127 Relaciones fuerza cortznte basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento elastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.128 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4, Célculo de 1a respuesta ineldstica
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Fig 4129 Relaciones fuerza coitante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,
comportamiento elastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.130 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje 3,
comportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.131 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento elastico, modelo 17NIV, caso B

3000

23500 -
2000
1500 -
1000 -
500 -
D:l—= —
-500
-1000 -
-1500 -
-2000 -
-2500 -
-3000 - . = = = = : = i o
-180 -150 -120 -80 60 -30 0 30 60 90 120 150 180

Fuerza cortante basal [t]

Desplazamiento lateral de azotea [cm]

Fig 4.132 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso B




4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.133 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,
comportamiento elastico, modelo 17NIV, caso B
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Fig 4.134 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,
comportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.135 Extremos de interés para las vigas y columnas de los ejes Ay B, modelo 17NIV,

casos Ay B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.136 Relaciones moinento flexionante - carga axial del exiremo inferior de la columna
de interés del eje A, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.137 Relaciones momento flexionante - carga axiai del extremo inferior de ia columiig
de interés del eje B, modelo 17NIV, caso A




4. Calculo de la respuesta inelastica
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4. Calculo de la respuesta ineldslica
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Fig 4.140 Relaciones momento flexionante - carga axial del extrema inferior de 2 columna
de interés del eje B, modelo 17NV, diseio | (F;=0.6), casc B
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4. Caleulo de 1a respuesta ineldslica
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Fig 4.141 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.142 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta ineléstica
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Fig 4.143 Comparacion de historias de fuerzas certantes en el exiremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos eiastico e inelastico, medelo 17NIV, disefo Il, caso B
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Fig 4.144 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, diseno I, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.145 Comparacién de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, compartamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.146 Comparacion de historias de momentcs flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.147 Comparacién de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de ia viga de
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Fig 4.148 Comparacién de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.149 Comparacién de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NiV, caso A
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Fig 4.150 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso A
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4 Cdlculo de !a respuesta inelastica
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Fig 4.151 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierde de la viga
de interés del eje A, cornportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B
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Fig 4.152 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 17NIV, caso B

223




Fig

Demanda de ductilidad local

4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.154 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje B, modelo 17NIV, caso A
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4_Calculo de la respuesta ineidstica
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Fig 4.155 Historias de demandas de ductilidad iocal en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, modele 17NIV, caso B
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Fig 4.156 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje B, modelo 17NIV, caso B
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4 Calcule de la respuesta inelastica
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Fig 4.157 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del
eje A, modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.158 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del
eje B, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.160 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del

eje A, modelo 17NIV, disefio [I, caso B
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4. Calculo de la respucsia inelaslica
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Fig 4.161 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del
eje B, modelo 17NIV, disefio |, caso B
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4. Calculo de Ia respuesta inelaslica

Nivel

al e’ ko el all” ml l, wl
O=2NWwhUdO~NDOCCa2NWAhUO~N®

-8 -6 -4 -2

Demanda maxima de ductilidad local

Fig 4.162 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A,

modelo 17NIV, caso A
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Fig 4.163 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje B,

modelo 17NIV, caso A
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modelo 17NIV, caso B

230



4. Caleulo de la respuesta inelastica
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Fig 4.166 Distribucién global de articulaciones plasticas del eje A, modelo 17NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta inelaslica
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4. Calculo de la respuesla inelastica

e ew —_—_eae — —« AZOT

— .‘—_1 I.U:‘_—_:c.l' N-16

I
|
|
|
f

.._ -

== :_Q . ne——=n N-16

| Eo__'__';n‘: - — — t N-14
! |

e | N
| B
]l._ o;lr R N-12

.: icr___:_ 'L";._IT' ﬁ'.LT: -« N-11
|

| N-i0

Er— 'j;._"—_l.lf ——«; N-8

L

e II’.T__:I. N8
EL I:i._ l;.e_f___'I N-7
3 |;o. =~— i e N-6
Eﬁ'_—__ de————a p——u| N5
| o—_— . I —— __l_.: N-4
| e _'||[ r;._ : q‘ l:;l:t N-3
2 N-2
N-1
PB

SOT

CIM
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.169 Distribucion global de articulaciones plasticas del eje A, modelo 17NIV, disefio II, caso B
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4. Calculo de 1a respuesla inelastica

Fig 4.170 Distribucion global de articulaciones plasticas del eje B, modelo 17NIV, disefio |, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica -
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4. Calculo de la respuesta ineldstica
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Fig 4.173 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis modal espectral y
pasc a paso elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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4 Calculo de la respuesta ineléstica
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4. Calculo de la raspuesta inelastica
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paso, comportamientcs elastico e inelastico, modelo 25NIV, casc B
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.183 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje A, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.184 Comparacion de historias de coeficientes sismicos del eje B, analisis paso a paso
elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso A
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4. Calculo de la respuesta ineldstica
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4. Célculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.187 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento elastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.188 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico; modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.189 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,

comportamiento elastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.190 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,

comportamiento inelastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.191 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento elastico, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.192 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 25NIV, caso B
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comportamiente elastico, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.194 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea del eje B,
comportamiento inelastico, modelo 25N1V, caso B
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4. Calculo de la respuesta inelastica
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4. Caleulo de la respuesla inelastica
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Fig 4.197 Relaciones momento flexionante - carga axiai del extremo inferior de la columna
de interés del eje B, modelo 25N\V, caso A
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Fig 4.199 Relaciones momento flexionante - carga axial del extremo inferior de la columna

de interés del eje B, modelo 25NIV, caso B
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4. Calculo de la respuesla inelastica
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Fig 4.200 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso A

1500

1200 -

Fuerza cortante [t]
(]

—

0 ' 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo [g]

| —————— Eléastico Ineléstico“—'-— -— VR (resistencia) |

— e T T S N |

Fig 4.201 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso A
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.202 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en e! extremo inferior de la columna de
interés del eje A, comportamientos elastice e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.203 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo inferior de la columna de
interés del eje B, comportamientos eiastico e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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4, Calculo de ia respuesta inelastica
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Fig 4.205 Comparacion de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso A
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4. Célculo de la respuesta ineldstica
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Fig 4.205 Comparacién de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, comportamientos elasticc e inelastico, modeio 25NIV, caso B
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Fig 4.207 Comparacion de historias de momentos flexionantes en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje B, comporiamientos elasticc e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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4, Calculo de la respuesta inelastica
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Fig 4.208 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje A, comportamientos elastico e ineiastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.209 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
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4, Calcule de la respuesta inelaslica
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Fig 4.210 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extreme izquierdo de la viga
de interés del eje A, comportamientos elasticc e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.211 Comparacion de historias de fuerzas cortantes en el extremo izquierdo de la viga
de interés del eje B, comportamientos elastico e inelastico, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.212 Historias de demandas de ductilidad local en el 2xtremo izquierdo de la viga de
interés del eje A, modelo 25NIV, casc A
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Fig 4.213 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de
interés del eje B, modelo 25N1V, caso A
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4.214 Historias de demandas de ductilidad iocal en el extremo izquierdo de la viga de
interés de! eje A, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.215 Historias de demandas de ductilidad local en el extremo izquierdo de la viga de

interés del eje B, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.218 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas de!
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Fig 4.219 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del

eje B, modelo 25NIV, caso B
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eje B, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.220 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A,

Nivel

modelo 25NIV, caso A

b s s, ks e ek o =k B BI BRI PIBI PO
O =2 NI BN~ O O=NW B DO O =MW EUCT
PR T T O T Sy S i L O DL T T O

Demanda méaxima de ductilidad local

Fig 4.221 Demandas méaximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje B,

modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.222 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A,
moaelo 25NIV, caso B
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maodelo 25NIV, caso B
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Fig 4.224 Distribucion global de articulaciones plasticas del eje A, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.225 Distribucion global de articulaciones plasticas del eje B, modelo 25NIV, caso A
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Fig 4.226 Distribucion global de articulaciones plasticas del eje A, modelo 25NIV, caso B
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Fig 4.227 Distribucién global de articulaciones plasticas del eje B, modelo 25NIV, caso B
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Capitulo 5. COMPARACION DE RESPUESTAS

5.4 INTRODUCCION

En este trabajo se llevo a cabo el estudio de cuatro edificios (3, 9, 17 y 25 niveies) con dos alternativas
de res-atencla de concreto para cada uno. En la primera, caso A, se utilizé un concreto norma| (f.=250
kg/cm ) en la segunda, caso B, se utilizé un concreto de alta resistencia (f. =700 kg/cri ) Los edificios
se disefiaron con el RDF-93 y RDF-04, respectivamente, proporcionando la seguridad estructural
adecuada para satisfacer los estados limite de servicic y de falla; en tocdos los casos se adoptd un
factor de comportamiento sismico de Q=3. Para cumplic con el estado limite de servicio, la
deformacion angular de entrepiso permisible fue de 0.012. Las estructuras son del grupo B, ubicadas
en la zona compresible del Valle de México.

Se reviso el compertamie:t> sismico elastico e inciasiice dg ius estiucluras, wnic u nivel giobui comu
lecal, determinando la respuesta dinamica paso a paso ante la accion del acelerograma SCT,
componente EW, del sismo del 19 de septiembre de 1985. Todos los analisis tomaron en cuenta la
condicion de empotramiento en cimentacion, excepto el modelo SNIV donde se considerd la
interaccion suelo-estructura.

Los dos capitulos anteriores presentaron los resultades de disefio de los analisis sismicos modales
espectrales (cap 3), y los de los analisis sismicos paso a paso elasticos e inelasticos (cap 4). En este
capitulo se comparan los principales resultados de los cuatro edificios de interés.

5.2 ANALISIS SiSMICOS ELASTICOS PARA DISENO

5.2.1 Comparacién de las dimensiones de las sezciones transversales de los miembros
estructurales y cuantias de refuerzo

Las tablas 3.2, 3.4, 3.6 y 3.8 tienen las dimensiones definitivas de los miembros estructurales de los
cuatro edificios 3NIV, SNIV, 17NIV y 25NIV; saspectivamente, casos A y B. Son el resultade de la etapa

de analisis y disefio, después de satisfacer los estados limite de servicio y de falla definidos en el RDF-
93 y RDF-04.

Los tamanos de los elementos estructurales de los edificios del caso B son menores a los del caso A,
debido a que en éstos se utilizé un concreto con un médulo de elasticidad mayor, haciendo posible la
reduccion en sus dimensiones. Esta reduccién fue mas significativa en columnas, ya que &l incremento
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5. Comparacton de respuestas

de la resistencia a compresion en el concreto tiene una mayor influencia en el comportamiento de
elementos sujetos a cargas axiales elevadas.

Las cuantias de acero de refuerzo en vigas y columnas se calcularon de acuerdo con los requisitos del
capitulo de marcos ductiles de ias NTC-Concreto de ambos cédigos. Los armados de cada uno de los
edificios se muestran en las figs 3.64 a 3.78; por io general, las cuantias de refuerzo requeridas en los
edificios casos B fueron menores; Unicamente en algunas columnas de los ejes externos las cuantias
restiltaron similares para ambos casos. =

5.2.2 Periodos fundamentales de vibracion

La tabla 5.1 compara los periodos fundamentales de vibracion, direcciones X, Y y 6, de los cuatro
edificios analizados (3, 9, 17 y 25 niveles), casos A y B de diserio. Las estructuras con concreto normal
resultaron mas flexibles, con mayores periodos, que las del caso B. En todos los casos los valores de

los periodos son similares en las direcciones X y Y, debido a la simetria de las estructuras, tanto en
planta como en elevacion.

Las figs 5.1 y 5.2 muestran la ubicacion de los periodos fundamentales de vibracién de la direccion X
en los espectros de respuesta elastica e inelastica del acelerograma SCT-EW-85 y del RDF-04, con
amortiguamiento critico de 5%. Con los edificios analizados se abarca una parte importante dal
espectro de respuesta elastica, cumpliendo asi uno de los objetives planieados iniciaimente. El edificio
de 3 niveles presenta una rigidez similar en ambos tipos de estructuracion, siendo ligeramente mayor
en el caso B. Conforme se va incrementando el nimero de niveles la diferencia tiende a ser cada vez
mayor; las estructuras del caso B van incrementando su rigidez (disminuye su periodo) con respecto
de las del caso A. Para &l edificio de 25 niveles, el periodo en direccion X dei caso A es un 12% mayor

con respecto del caso B (ver fig 5.3). El periodo de torsién es muy simiiar en ambos casos, como se
aprecia en la fig 5.4.

* Modelo 3NIV. Les periodos de ambos casos caen en la parte baja del espectro elastico de SCT-
EW. El caso A (T1x=0.80 s) anarece un poco hacia la derecha del primer pico del espectro; el caso
B (T:x70.7C s) se encuentra justamente en el pico, por lo que es de esperarse que el sismo induzca
una ligera mayor cantidad de energia con respecto del caso A.

» Modelo SNIV. Los periodos en ambos casos caen en la parte ascendente del segundo pico, aun
bastante alejados del periodo dominante del terreno (2 s). El edificio dei caso A (T=1.49 s)
presenta una crdenada espectral ligeramente superior al del caso B (Tx=1.44 s), por lo que es de
esperarse que las fuerzas inducidas seran mayores para aste caso.

* Modelo 17NIV. En el edificio del caso A (Tx=1.91 s) el periodo es muy cercano al periodo
dominante del terreno, alcanzando asi las mayores ordenadas espectrales. El periodo del edificio
del caso B (Tx=1.84 s) también se encuentra en la parte ascendente del espectro. sin embargo, las
ordenadas son menores. Esto implica que en amba: estructuras se deben esperar grandes fuerzas
de inercia debidas a la accion del sismo.

* Modelo 25NIV. El edificio del caso A {Tx=2.10 s) tiene el pericdo que se localiza en la parte
descendente del espectro, hacia la derecha del periode dominante del terreno. En el edificio del
caso B (T1x=1.88 s) el periodo se localiza en |la parte ascendente del espectro; en ambas
estructuras se presentan ordenadas espectrales similares. También se espera una importante
demanda de comportamiento inelastico para disipar la eneigia sismica.

Cabe sefalar que, excepto el edificio de 3 niveles, los demas caen en la meseta del espectro inelastico
de diseno del RDF-23 y RDF-04 para Q=3, por lo que fueron disefiados para la misma ordenada
espectral, ¢/Q". En los edificios de 3 y 25 niveles no se satisficieron algunas de las condiciones de
regularidad, tal que Q'=0.8Q.
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5. Cemparacion de respuestas

5.2.3 Desplazamientos horizontales maximos totales

La tabla 5.2 compara los desplazamientos laterales maximos de azotea de los cuatro edificios en
estudio. En ambos casos se presentan valores muy similares; si acaso, las estructuras del caso A son
ligeramente mas flexibles, las cuales fueron disenadas con el RDF-93, con un coeficienie sismico
menor (c=0.40) que el del espectro de disefio del RDF-04 (c=0.45).

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

Los valores méaximos de las relaciones desplazamiento lateral relativo entre altura de entrepiso, Ag/h;,
de los cuatro edificios para los casos A y B, se muestran en la tabla 5.3. Los edificios de 3 y 9 niveles
presentan menores distorsiones, debido a que en estos rigieron las condiciones de resistencia, por lo
que fue necesario aumentar las dimensiones en algunos elementos estructurales. En general, las
estructuras del caso B estan mas cercanas al limite permisible de 0.012, como se aprecia en la fig 5.5.

5.2.5 Fuerzas cortantes basales

La tabla 5.4 compara las fuerzas cortantes basales (N1-PB) de los cuatro edificios. En ambos casos se
presentan valores muy similares, ligeramente menores para el caso A, (fig 5.6). |.os edificios del caso
B, a pesar de que son mas ligeres, fueron disefiados para una mayor ordenada espectral. En todos los

casos, en la distribucion de las fuerzas cortantes en elevacion, se observa que el primer modo domina
la respuesta global.

5.3 ANALISIS SISMICOS DINAMICOS PASO A PASO INELASTICOS

En esta seccién se comparan los resultados de los ejes ssleccionados de cada estructura, a raiz de
los analisis sismicos dinamicos paso a paso, con el programa DRAIN-2DX.

5.3.1 Desplazamientos horizontales maximos totales y demandas maximas de ductilidad global

En todos los casos los desplazamientos son menores en el caso B, excepto en el eje A del edificio de
17 niveles, donde los desplazamientos del caso B son ligeramenie mayores. En la mayor parte de los
edificios, la respuesta inelastica es menor que la elastica, en particular en los edificios altos (17 y 25

niveles), ya que en estos hay una mayor disipacién de energia; en el edificio de 3 niveles ambas
respuestas son muy similares.

La tabla 5.5 presenta los desplazamientos inelasticos maximos (Amsx) y de fluencia (A,) e azotea de
los ejes seleccionados de cada estructura; el calculo de la demanda de ductilidad global (pg), se hace
a partir del cociente AnmadA, con el objetivo de tener un indice de cémo se distribuyd globalmeiite el
comportamiento no-lineal en cada caso analizado. Se observa que, excepto en el edificio de 3 niveles,
los valores de 1, son mayores en los edificios del caso A; es decir, las estructuras disenadas con
concreto normal tuvieron una mayor disipaciéon de energia que las del caso B. Cabe sefalar que en

ningtin caso pg es mayor a 3, que es el valor de disefio con el que se redujo ei espectro elastico
utilizado en la etapa del dimensionamiento.

El edificios de 3 niveles muestra demandas de ductilidad global muy bajas; para el caso A fueron
cercanas a la unidad. Conforme se fue incrementando el nimero de niveles, los valores de pg
aumentaron hasta alcanzar, en el edificio de 25 niveles, valores cercanos al factor de comportamiento
sismico utilizado en el disefio (Q=3). Las figs 5.7 a 524 muestran las envolventes de los
desplazamientos laterales totales y las historias de desplazamiento en azotea para ambos casos,
comportamientos elastico e inelastico; para los edificios de 9, 17 y 25 niveles solo se muestran las
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5. Comparacién de respuestas

historias del eje A (externo), debido a que los ejes internos presentan resultados muy simiiares, por ser
simétricas, las estructuras de estudio.

* Modelo 3NIV. La respuesta inelastica es muy similar a la elastica, debido a la baja disipacidon de
energia de las estructuras, particularmente en el caso A. Este comportamiento es comun en
estructuras con pocos niveles. Las demandas de ductilidad global resultan bajas, cercanas a la
unidad. ’

* Modeio 9NIV. La respuesta del caso A es mayor; la respuesta elastica es mayor que la inelastica,
excepto en el lado positive del eje C, a diferencia de! caso B, en donde en ambos ejes la respuesta
inelastica resulta mayor o similar a la elastica. Los valores de s son casi iguales para el eje A; para
el eje C, la demanda tiende a ser mayor en el caso A.

¢ Modelo 17NIV. La respuesta elastica de los dos ejes analizados ejes resulta mayor en el caso A la

inelastica es muy similar en los dos casos. Los valores de pg son maycres en el caso A, en
particular en el eje B.

¢ Modelo 25NIV. El patron de comportamiento de este edificio es muy similar al del edificio de 17
niveles. La respuesta elastica es mayor en el caso A; la inelastica es similar en ambos casos; si
acaso la positiva resulta mayor en el caso A. Los valores de g de! eje B del caso A son mayores.

5.3.2 Relaciones desplazamiento reiativo entrc altura de entrepiso (A4/h;)

Las envolventes de las relaciones desplazamiento horizental relativo entre altura de entrepiso de los
ejes analizados de cada estructura, casos A v B, se comparan en Ia tabla 5.6. En el edificio de 3
niveles, la respuesta es muy similar en ambos casos; en los demas edificios la respuesta resuilta
mayor en el caso A, superando incluso el nivel permisible en algunos casos. Las figs 5.25 a 5.32.
muestran ios valores de Ari/ly; de todos los edificios.

« Iodelo 3NIV. Las respuestas elastica e ineiastica de jos casos A y B son similares, por debaje del
nivel permisible (yperm < 0.012), del orden del 50%.

¢ Modelo 9NIV. Las respuestas elastica e inelastica resuitan mayores en el caso A, superando en los

dos ejes el nivel permisibie. En algunos entrepisos de ambos casos, la respuesta inelastica supera
a la elastica,

¢ Modelo 17NIV. El edificio del caso A, presenta una mayor respuesta. En los dos casos Ay B la
respuesta inelastica se abate considerablemente con respecto de la elastica, hasta alcanzar valores
cercanos al nivel permis’hle; las respuestas elasticas superan en gran medida dicho valor.

* Modelo 25NIV. La respuesta\cléstic:a del edificio de 25 niveles es menor que en el edificio de 17
niveles. En los dos ejes del caso A, la respuesta inelastica supera ligeramente el nivel permisible,
mayor que lo que ocurre en el caso B.

5.3.3 Coeficientes sismicos

La tabla 5.7 compara las envolventes de los coeficientes sismicos, elasticos 2 inelésticos, de los ejes
seleccionados en cada estructura. En todos los casos, excepto el edificio de 3 niveles, los coeficientes
elasticos son mayores en el caso A; los coeficientes inelasticos resultan similares en amhos casos.
Las mayores diferencias entre los coeficientes elasticos e inelasticos se presentan en el edificio de 17
niveles. En el caso A los ejes interiores tienen coeficientes sismicos mayores que los ejes exteriores,
en el caso B los valores son similares en ambos ejes. Las figs 5.33 a 5.42 muestran las historias de los
coeficientes sismicos elasticos e inelasticos de todos los edificios.
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» Modelo 3NIV. Los coeficientes sismicos inelasticos de ambas estructuras son muy parecidos, con
poca variacion con respecto de los elasticos, debido a la poca fluencia que presentaron.

* Modelo 9NIV. El caso A presenta coeficientes sismicos elasticos mayores; los coeficientes
inelasticos resultan similares en los dos casos, por lo que la relacién entre ambos coeficientes es

mayor en el caso A. Lo anterior indica que en este caso se tiene una mayor incursion en el rango
no- lineal.

» Modelo 17NIV. El edificio de 17 niveles presenta los mayores cocientes entre coeficientes elasticos
e inelasticos (tabla 5.7); la respuesta elastica es considerablemente mayor que la inelastica, 4.6
veces para el caso A y 3.6 veces para el caos B. Lo anterior se debe a que la ordenada espectral
elastica del caso en estudio se localiza en la parte ascendente de la curva del espectro de
respuesta inelastica del registro SCT-EW, con un valor muy cercano a la del periodo dominante del
terreno. La respuesta inelastica es similar en los casos Ay B.

« Modelo 25NIV. EIl caso B presenta coeficientes sismicos elasticos ligeramente superiores; la
ordenada espectral se encuentra en la parte ascendente de la curva, mientras que en el caso A, la
ordenada se ubica en la parte descendente, con un menor valor. Sin embargo, los coeficientes
inelasticos son también similares, por lo que los cocientes inellelas resultan parecidos.

5.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento |ateral de azotea

Las curvas fuerza cortante basal-desplazamiento lateral de azotea ayudan a entender el
compoitamiento de una estructura ante !a accion de un sismo. Se puede observar como varian
algunos de los parametros mas importantes del comportamiento estructural, tales como:
desplazamiento lateral maximo, fuerza cortante maxima, rigidez lateral de la estructura, asi como los
niveles de de fluencia de comportamiento inelastico.

Ante comportamiento elastico las respuestas son practicaineiite lineas rectas; sélo se observa cierta
disipacion de energia debido al amortiguamiento viscosc supuesto del 5%. Cuando se tiene
Sumpuiamisnic neldsiico, s observa que a medida quz ia catrustura «licipa mayer cantidad de
energia sismica las respuestas tienen mayor area histéretica, con reduccicnes mas importantes de la
fuerza cortante basal y de los desplazamientos laterales. La tabla 5.8 compara las envoiventes de
desplazamientos laterales en azotea y las fuerzas cortantes basales, elasticos e inelasticos, de las
estructuras analizadas (3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV) para los casos A y B. Se observa como, excepto
para el edificio de 3 niveles, los desplazamientos y las fuerzas cortantes basales resultan mayores en

el caso A. Las figs 5.43 a 5.55 muestran las respuestas inelasticas para los edificios de 9, 17 y 25
niveles.

* Modelo 3NIV. En general, el comportamiento es practicamente elastico, las respuestas inelasticas
son casi lineas rectas, sin presencia de area histéretica; solc se tienen minimas reducciones en el
cortante basal debido al escaso comportamiento inelastico. El eje A del caso A presenta una ligera

incursioén en el rango no lineal ya que se aprecia cierta area histerética. La respuesta del caso B fue
mayor.

+ Modelo 9NIV. Los dos casos de estos edificios tienen una importante disipacion de energia a través
del comportamiento inelastico; se presenian reducciones en cortante basal y una disminucicn en
los desplazamientos. La respuesta elastica e inelastica es mayor en el caso A, ademas de que se
presenta una mayor area histerética.

* Modelo 17NIV. En ambos casos se presentan considerables reducciones en el cortante basal y en
los desplazamientos laterales de azotea, mayores en el edificio del caso A, con una importante
disipacion de energia histerética. El comportamiento de los dos ejes, casos A y B, es muy similar
debido a la simetria de la estructura. La respuesta inelastica es parecida en ambos casos,
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ligeramente mayor para el caso A. También, las graficas para los disenos | y Il del eje A, caso A,
son muy semejantes.

* Modelo 25NIV. Ambos casos de estructuras muestran una considerable disipac_ién de t_anergia por
histéresis, con importantes reducciones en el corante basal y en los desplazamientos, ligeramente
menores que las del edificio de 17 niveles. La respuesta inelastica del caso A tiende a-ser mayor.

5.3.5 Historias de elementos mecanicos en vigas y coiumnas

Para observar la respuesta sismica local de los elementos estructurales, se selecciond una viga y una
columna tipo de cada uno de los ejes analizados; se obtuvieron las historias en el tiempo de los
elementos mecanicos, mismas que se comparan a continuacion.

5.3.5.1 Historias de elementos mecanicos en columnas

Las columnas de los edificios de 3, S y 17 niveles, casos A v B, tanto en ejes exteriores comc
interiores, muestran un comportamiento a la flexocompresion (M-P) en que gobierna la flexion, con
acciones M-P menores a la condicion balanceada. En el edificio 25NIV, las columnas presentan mayor
variacion en la carga axial, por arriba de la falla balanceada; esto ocurre en mayor mecida en el caso
A, ya que la resistencia a carga axial de las columnas del caso B es muy superior. Se observa que en
los edificios de 17 y 25 niveles hay una mayor incursion en el rango no lineal, ocasionando un aumento
en el area histerética.

En todos los casos, al revisar las historias de fuerzas cortantes actuantes, la resistencia nunca es
alcanzada, ni siquiera ante comportamiento elastico; siempre existe unia reserva de resistencia, mayor
en los edificios del caso B, ya que para este caso fue requerida una mayor cuantia de refuerzo
transversai por confinamiento. La respiiesia ine'astica se reduce notablemente con respecto ae la
elastica, exceptc en el edificic de 3 niveles, donde las respuesias elastica e inelastica son
practicamente iguales.

5.3.5.2 Historias de elementos mecanicos en vigas

Las vigas de los edificios de 9, 17 y 25 niveles, cascs A y B, presentan un numero importante de ciclos
en los que se alcanza la fluencia, tanto para momento flexionante negativo como positive; la respuesta
inelastica disminuye notablemente con respecto de la elastica, sobre todo en los edificios del caso A.
En el edificio de 3 niveles, la respuesta inelastica es muy similar a la elastica y supera en pocas
ocasiones la resistencia disponible. Los momentos flexionantes elasticos actuantes son, en general,
considerablemente mayores en las vigas de los edificios del caso A; las resistencias propoicionadas, y
por lo tanto los momentos inelasticos acthantes resultan similares en ambos casos, si acaso
ligeramente mayores en el caso A.

En todas las vigas, al comparar fas historias de fuerzas cortantes actuantes contra la resistencia
proporcionada, se verifica que rigen los modos de falla fragiles; el cortante inelastico actuante nunca
supera al cortante resistente.

5.3.6 Demandas maximas de ductiiidad local en viga: v columnas, y distribucion global de
articulaciones plasticas

A continuacién se comparan las demandas maximas de ductilidad local (u) desarrolladas en vigas y
columnas, asi ccmo las distribuciones globales de articulaciones plasticas. El calculo de las p_se baso
en una longitud plastica efectiva de un peralte efectivo, I,=d. Las figs 5.52 a 5.65 comparan las
demandas maximas de ductilidad locai de vigas y columnas de los ejes de estudio, cascs Ay B.
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*» Modelo 3NIV. Las demandas maximas de ductilidad local resultan mayores en el caso B; lo anterior
parece razonable, ya que para este caso se presenta una mayor incursion en el rango inelastico
debido a que la estructura estuvo sometida a mayores fuerzas sismicas, como se menciond
anteriormente. En ningin caso hay fluencia en las columnas; éstas permanecieron en su rango
elastico.

* Modelo 9NIV. En los dos ejes, casos A y B, las demandas de ductilidad en vigas son muy similares.
Las demandas maximas en columnas tienden a ser mayores en el eje A del caso A, y en el eje C
del caso B: en el caso A las columnas tienen resistencias similares en ambos ejes, y al estar
sometidas a fuerzas de tensién en el eje A (exterior) presentan una mayor demanda de ductilidad.
En el caso B, las columnas del eje A tienen una mayor resistencia que las del eje C (interior), por lo
que las demandas maximas se presentan en los ejes interiores.

¢ Modelo 17NIV. Los valores de . en vigas resultan muy similares en los dos ejes, casos Ay B; son
ligeramente superiores en el eje B del caso B. En columnas, las mayores demandas se presentan
en el eje A del caso A, y en el eje B del caso B; en general, las demandas tienden a ser mayores en
€l eje A. También, se observa que las columnas que fueron disefiadas con un Fg variable (disefo 1)
tienen mayores demandas, ya que su resistencia es menor.

* Modelo 25NIV. Los valores de p, en vigas resultan similares en los dos ejes, casos A y B.

Nuevamente, las demandas méaximas en columnas se presentan en el eje A del caso A, y en el eje
B del caso B.

Los maximos valores de y en vigas v columnas se presentan en el edificio de 9 niveles. En general,
las demandas maximas son similares en ambos casos, dentro de limites admisibles, para asegurar un
buen comportamiento en el elemento.

En todos los edificios, casos A y B, la distribucién global de articulaciones plasticas presenta una
tendencia general hacia el mecanismo de falla conocide como tipo “viga"; esto es, que se tienen
articulaciones plasticas en la mayor parte de las vigas y solamente en aigunas columnas, o cual es
congruente con la filosofia actual de disefio “columna fuerte-trabe débil” del RDF-93 y RDF-04.

* Modelo 3NiV. En el edificio del caso A soio las vigas de los dos primeros niveles llegan a fluir; en el
caso B fluyen todas las vigas del eje A, en ambos extremos. Como ya se mencioné anteriormente,
ninguria columna presenta fluencia.

¢ Modelo 9NIV. En el caso A fluyen una mayor cantidad de columnas, en particular en el eje A; en el
caso B, Gnicamente alcanzan su resistencia las columnas de planta baja y algunas en los niveles
superiores de la crujia interna del eje C.

e Modelo 17NIV. Se articulan una mayor cantidad de columnas en el eje externo A, casos Ay B. La
distribucién global de rétulas plasticas de vigas y columnas es similar en ambos casos, al revisar el
disefio i para el eje A del caso B. En el disafio Il se articulan una mayor cantidad de columnas, en
particular en los ejes externos. Esto se debe a que en dichos ejes las columnas fueron disenadas
para cargas axiales muy baias, e inclusive de tension, ocasionando que los valores de Fg fueran
cercanos a 0.9, dando como resultado menores armados en los elementos. Para la condicion de
disefo Il se articulan mas columnas, pero dichas articulaciones no se presentan al mismo tiempo, y
en ningun nivel se articulan todas las columnas.

* Modelo 25NIV. En el eje A del caso A se articula una mayor cantidad de columnas, en particular las
columnas externas, a diferencia del caso B, en donde se tienen mas articulaciones en el eje B.
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5.4 COMPARACION DE PESOS Y VOLUMENES DE CONCRETO Y ACERO DE REFUERZO

A continuacién se comparan los pesos de concreto y acero de refuerzo de las cuatro estructuras
consideradas en este trabajo, para ambos tipos de resistencia del concreto (casos A y B). Los
volimenes de concreto se obtuvieron a partir del nive! de planta baja hasta ia azotea. Los pesos del
acero de refuerzo, longitudinal y transversal se obtuvieron Unicamente en los extremos en las zonas de
confinamiento de los elementos para los ejes analizados. Se asume que el acero de refuerzo en otras
zonas es proporcional para ambos casos, por lo gue se espera que no afecte de forma considerable
los calculos realizados. Los otros ejes de las estructuras tienen los mismos armados, debido a la
simetria que éstas presentan.

La tabla 5.9 compara los volumenes y pesos totales de los cuatro edificios para los casos Ay B. En las
figs 5.70 y 5.71 se puede observar que en el caso B hay una reduccion en el peso total de la estructura
(columnas y vigas de concreto) con respecto del caso A; esta reduccion es mas significativa para las
estructuras altas, en las que !a rigidez lateral es e! parametro de mayor importancia en la obtencion de
las dimensiories de los elementos estructurales. En las estructuras con pocos niveles tienden a ser
mas importantes las condiciones de resistencia, tales como la cuantia maxima de refuerzo longitudinal.
La diferencia en las reducciones de los pesos de las estructuras de 9, 17 y 25 niveles es muy baja; lo
anterior se puede deber en parte, a que en el disefio no se alcanzé un mismo valor en la distorsidn
maxima para condiciones de servicio (0.012). A pesar de que existe una reduccion importante en el
volumeil de concreto, aproximadamente del 15% para el ediiicio de 3 niveles y del 30% para los
demas edificios, el costo de un concreto de alta resistencia es considerablemente mayor que el de un

concreto normal, por lo que el costo del material requerido es mayor, en particular en la estructura de 3
niveles.

Las tablas 5.10 a 5.15 y las figs 5.72 a 5.75 comparan los pesos del acero de refuerzo longitudinal y
ransversal, requerido en los extremos de las zonas de cenfinamiento para las vigas y columias de las
cuatro estructuras. La reduccion en el pesc del azero de refuerzo longitudinal de las estructuras cel
caso B, con respecto de las del caso A, varia entre el 20 y el 25%, ligeramente mayor para los edificios
mas altos. Dicha reduccion nc se presenta de manera uniforme en las estructuras, ya que es mayor
para los ejes internos que para los exiernos, como se obscrva en la fig 5.73. '

En los edificios del caso B se requirid de una mayor cantidad de refuerzo transversal con respecto de
lo necesario en los edificios del caso A, como se explica en el cap 2. La fig 5.74 muestra que el
aumento de refuerzo transversal de las estructuras del caso B es mayor en los edificios de menos
niveles, siendo practicamente nulo en los edificios de 17 y 25 niveles.

La fig 5.75 presenta la reduccion del refuerzo total, longitudinal mas transversal, que tienen las
estructuras del caso B. Dichas reducciones son menores que las obtenidas para el refuerzo
longitudina! por el aumento en el refuerzo transversal. En este trabajo Gnicamente se disenaron los
2xtremos de los elementos estructurales, por lo que no fue posible realizar una comparacion en costos

enti» ambos casos, ya que faltaria considerar el acero en los tramos intermedios, asi como el de las
vigas secundarias.
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Tabla 5.1 Comparacién de periodos fundamentales de vibracion, modelos 3NIV, NIV, 17NIV
y 25NIV (casos Ay B)

GOS0 AR XPERIODO DE \;’:BRACION [s]a
A 0.80 0.80 0.69
GV B 0.70 0.74 063 |
A 1.49 1.45 1.07
i B 1.44 1.41 1.09
A 1.91 1.91 1.38
7 B 1.84 1.84 1.42
E A 2.10 2.10 1.39
il B 1.88 1.88 1.38

Tabla 5.2 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos totales en azotea, sismo en
ambas direcciones, modelos 3NIV, NIV, 17NIV y 25NIV (casos Ay B)

DESPLAZAMIENTO HORIZONTAL MAXIMO EN AZOTEA fcm]
MODELO CASO A CASO B
X Y X Y
NIV 9.87 10.02 8.31 9.51
SNIV 32.94 31.11% 34.47 32.67
17NIV 53.40 53.40 58.08 £8.08
25NIV 81.72 81.72 83.76 83.76

Tabla 5.3 Comparacion de relacicnes maximas de desplazamiento lateral relativo entre altura de

entrepiso, Ag/h; , sismo en ambas direcciones, modelos 3NIV, NIV, 17NIV y 25NIV

(casos Ay B)

RELACIONES Ag/h;
MbRELe BAER Entrepiso X Entrepiso Y
NIV A N2-N1 0.01101 N2-N1 0.01041
B N2-N1 0.00939 N2-N1 0.01017
9NIV A N6-N5 0.01122 N6-N5 0.01059
B NB-N5 0.01158 N6-N5 0.01092
17NIV A N11-N10 0.01134 N11-N10 0.01134
B N10-N9 0.01224 N10-N9 0.01224
25NIV A N14-N13 0.01143 N14-N13 0.01143
B N18-N17 0.01212 N18-N17 0.01212




Tabla 5.4

SNIV, 17NIVy 25NIV (casos A y B)

5. Comparacion de respuestas

Comparacion de fuerzas cortantes basales, sismo en ambas direcciones, modelos 3NIV,

FUERZA CORTANTE BASAL (1)
MODELO CASO A CASO B =
X Y X Y
3NIV 198.30 199.42 207.01 210.71
INIV 1011.46 1016.73 1013.56 1018.83
17NIV 1250.47 1250.47 1388.46 1388.46
25NV 2816.97 2816.97 3024.57 3024.57

(casos Ay B)
DEMANDAS DE DUCTILIDAD GLOBAL DE DESPLAZAMIENTO |
MODELO | EJE CASO A ' CASO B

Amax{cm] | Ayfem] o Amax[cm ] Ayfem] o

NIV A 5.48 4.82 1.14 5.27 3.74 1.41

3 5.64 5.42 1.04 5.90 3.15 1.91

NIV A 4112 17.40 2.36 | 32.30 12.80 224

C 43.06 16.70 2.58 29.10 14.90 1.86
17NIV A 51.00 22.40 2.28 39.88 19.85 201 |

B 48 98 18.50 2.65 38.36 18.84 2.04

25NIV A 77.26 29.30 2.64 4518 20.61 2.19
B 76.73 30.70 2.50 4410 2856 | 154 |

17NIV y 25NIV (casos Ay B)

Tabla 5.6 Comparacion de relaciones maximas de desplazamiento lateral relativo entre altura de
entrepiso, Aq/h;, anélisis dinamico paso a paso elastico e inelastico, modeles 3NIV, 9NIV,

RELACIONES A4/h; ELASTICAS E INELASTICAS
MODELO | EJE CASO A CASO B
Elastico Inelastico Elastico Inelastico
NIV A 0.0052 0.0052 0.0055 0.0052
3 0.0058 0.0059 0.0063 0.0064
SNIV A 0.0136 0.0140 0.0087 0.0110
C 0.0122 0.0133 0.0087 0.0107
17NIV A 0.0296 0.0110 0.0191 0.0110
B 0.0273 0.0109 0.0187 0.0108
2ENIV A 0.0199 0.0131 0.0151 0.0070
B 0.0190 0.0127 0.0149 0.0069

Tabla 5.5 Demandas de auctilidad global de desplazamiento, pg, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV
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inelastico, modelos 3NIV, 9NIV, 17NIV y 25NIV (casos A y B)

Tabla 5.7 Comparacién de coeficientes sismicos maximos, analisis dinamico paso a paso elastico e

COEFICIENTES SISMICOS MAXIMOS
MODELO EJE CASO A CASO B

Elastico | Inelastico | Inel/Elas | Elastico | Inelastico | Inel/Elas

INIV A 0.2345 0.2271 0.9684 0.3387 0.2739 0.8085
3 0.2632 0.2492 0.9470 0.3150 0.2660 0.8446

INIV A 0.4758 0.2117 0.4448 0.3548 0.2240 0.6313
& 0.4992 0.2868 0.5744 0.3638 0.2263 0.6219

17NIV A 0.7885 C.1696 0.2151 0.6234 0.1714 0.2750
B 0.8515 0.1846 0.2168 0.6175 0.1708 0.2766

25NIV A 0.5869 0.1885 0.3211 0.6259 0.1973 0.3153
B 0.6221 0.2063 0.3316 0.6290 0.2028 0.3224

Tabla 5.8 Comparacion de valores maximos de las combinaciones fuerza cortante basal-

desplazamiento lateral de azotea, analisis dinamico paso a paso elastico e inelastico,
modelos 3NIV, SNIV, 17NIV y 25NIV (casos Ay B)

VALORES MAXIMOS DE FUERZA CORTANTE
BASAL Y DESPLAZAMIENTO LATERAL DE
MODELO EJE CASO AZOTEA, ELASTICOS E INELASTICOS
CASO A CASO B
Alem]) Vit] Alcm] V(t]
X Eias. 5.47 161 5.68 203
NIV inei. 5.45 156 5.27 G4
3 Elas. 5.61 60 5.89 56
Inel. 5.64 57 5.90 52
A Elas. 45,30 859 27.90 525
gNIV Inel. 41.12 382 30.93 331
c Elas. 44.80 706 28.11 518
inel. 43.05 406 29.11 329
A Elas. 149.00 2710 93.14 1792
17NIV Inel. 51.00 532 44 81 424
B Elas. 148.00 2610 92.00 1757
Inel. 48.97 566 46.58 407
A Elas. 142.00 3920 107.84 3277
25NIV Inel. 77.26 1261 55.56 921
B Elas. 142.00 3830 107.57 3229
: Inel. 76.73 1269 55.39 910
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Tabla 5.3 Comparacion de pesos, volimenes de concreto y costos, sin y con concretos de alta
resistencia
Peso [t] * Reduccion
e Caso A Caso B 0 %]
3NIV 380.35 319.45 60.90 16.01
9NIV 3017.39 2135.18 882.22 29.24
17NIV 5388.06 3880.19 1507.87 27.99 ;
25NIV 12455.09 9094.48 3360.60 26.98
Volumen [m”] Costo [millones de pesos] Aumento

Caso A Caso B Caso A Caso B [%]

172.89 145.20 0.196 0.324 65.014
1371.54 970.53 1.555 2.162 39.028
2449.12 1763.72 2777 3.930 41.489
5661.40 4133.86 6.420 9.210 43.461

Yo =2.2 t/m?

$ 1,134 / m® (f =250 kglcm?)
$2,228 / m® (f*,=700 kg/cm?)

*Nota: Estos valores fueron obtenidos a partir del nivel de cesplante de los edificios (no incluye
cimentacion) '

Tabla 5.10 Comparacion de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinariento,

modelo 3NiV
}» Peso [t] Caso A Caso B Reduccion [t] Reduccion [%]
Eje A Eje 3 EjeA | Eje3 Eje A Eje 3 Eje A Eje 3
Columnas 2.29 0.82 1.81 0.53 0.47 0.29 20.72 35.14
| Vigas 0.85 0.51 0.73 0.50 0.12 0.01 14.09 1.58
Cols + Vigas 3.14 1.33 2.54 1.04 0.59 0.30° 18.93 22.33
| _EjeA+Eje3 4.47 3.58 0.89 19.94
Diferencia en pesos [t] |
Acero long Acero trans* Total
0.39 -0.18 0.71
19.94% -20.24% 12.06%

“Nota: el signo negativo indica que se presenté un aumento en el peso en lugar de una

reduccion
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Tabla 5.11 Comparacion de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento,

modelo 9NIV
Peso [{] Caso A Caso B Reduccion [t] Reduccion [%]
Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Eje A .Eje 3
Columnas 6.95 6.86 6.08 4.64 0.87 2.22 12.57 -32.32
Vigas 4.64 4.86 4.03 4.32 0.61 0.54 13.12 11.09
Cols + Vigas 11.59 11.72 10.11 8.96 1.48 2.76 12.79 23.51
Eje A+ Eje 3 23.31 19.07 4.24 18.18
Diferencia en pesos [t]

Acero long Acero trans Total

4.24 -1.55 2.68

18.18% -17.34% 8.30%

Tabla §.12 Ccmparacién de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento,

modelo 17NIV
Caso A : Sasab . Reduccion [t] | Reduccion [%]
Peso [t] Disefo | | Diszfo Il | Disefo | s
Eje A Eje 3 Eje A Eje A Eje 3 Eje A Eje 3 Eje A Eje 3
Columnas i7.11 16.58 | '2.7C 10.G5 15,11 447 8.47 2576 { 4GES8
Vigas 12.94 331 11.84 11.84 12.13 1.10 1.17 8.51 8.83
| _Cols + Vigas 30.05 31.89 24 .54 21.89 22.24 5.51 9.64 18.33 | 30.24
Eje A + Eje 3 61.54 15.15 24 46
Diferencia en pesos [t]
Acero long Acero trans Total
15.15 -0.108 15.04
24.46% -0.35% 16.25%
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modelo 25NIV

Tabla 5.13 Comparacion de pesos del acero de refuerzo longitudinal de las zonas de confinamiento,

Peso 1] Caso A Caso B Reduccion [t] Reduccién [%]
Eje A Eje 3 EjeA | Eje3 Eje A Eje 3 Eje A . Eje 3
Columnas 67.17 | 59.55 | 5414 | 36.94 13.04 22.61 19.44 - 37.96
Vigas 41.85 | 41.76 | 36.48 | 36.25 5.37 5.51 12.82 13.19
Cols + Vigas 109.02 | 101.31 | 9062 | 73.19 18.40 28.11 16.88 27.75
Eje A+ Eje 3 210.33 163.81 46.52 2212
Diferencia en pesos [t]
Acero long Acero trans Total
46.52 -3.836 42.68
22.12% -3.76% 13.66%

Tabla 5.14 Reduccion en los pesos del acero de refuerzo de los cuatro edificios del caso B con
respecto de los del caso A

[

[ Reduccion en los pesos del acero de refuerzo [t] i
MODELO | Longitudinal % Transversal % Total % [
NIV | 089 | 1994 0.18_ 20.24 0.71 12.06
9NIV 4.24 ' 18.80 1.55 17.34 2.68 6.20
17MIV 15.15 - 24.46 0.11 0.35 15.04 16.25
| 25NIV 46.52 22.12 3.84 | 3.76 42.68 13.66

Tabla 5.15 Comparacion en la reduccion de los pesos del acero de refuerzo longitudina! en los ejes
externos e internos de los edificios de 9, 17 y 25 niveles

MODELO Eje exterior % Eje interior %
INIV 1.48 12.79 2.76 23.51
17NIV 5.51 18.33 9.64 30.24

! 25NIV 18.40 16.88 _ 281 27.75
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Fig 5.1 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion de las cuatro estructuras, direccion X,
con respecto de los espectros de diseno del RDF-93 y de respuesta SCT-EW para distintas
ductilidades, caso A
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Fig 5.2 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion de las cuatro estructuras, direccion X,
con respecto de los espectros de disefio del RDF-04 y de respuesta SCT-EW para distintas
ductilidades, caso B
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Fig 5.3 Comparacion de los periodos fundamentales de vibracién de traslacion de la direccion X de
los cuatro edificios, casos Ay B
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Fig 5.4 Comparacion de los periodos fundamentales de vibracion de torsion de los cuatro edificios,
casos Ay B
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Fig 5.6 Comparacion de las fuerzas cortantes basales de los cuatro edificios, analisis modal
espectral, en direccion X, casos Ay B
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5. Comparacion de respuestas
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Fig 5.7 Comparacion de despiazamientos laterales maximos del eje A, analisis paso a paso elastico
e inzlastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.8 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje 3, analisis paso a paso elastico
e inelastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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5. Comparacion de respueslas
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Fig 5.10 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje C, analisis paso a paso elastico
e inelastico, edificio NIV, casos Ay B
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Fig 5.11 Comparacion de desplazamientos laterales rnaximos del eje A, analisis paso a paso elastico
e inelastico, edificio 17NIV, casos Ay B
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Fig 5.12 Comparacién de desplazamientos laterales maximos del eje B, analisis paso a paso elastico
e inelastico, edificio 17NIV, casos Ay B
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Fig 5.13 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje A, analisis pasc a paso elastico
e inelastico, edificio 25NIV, casos Ay B
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Fig 5.14 Comparacion de desplazamientos laterales maximos del eje B, analisis paso a paso elastico
e inelastico, edificio 25NIV/, casos Ay B
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Fig 5.16 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, comportamiento
inelastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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o =2 N W h O~

Desplazamiento lateral [cm]

-7 r T . . r - : .
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo [s]

~..-...CasoA, lnel Caso B, Inel |

Fig 5.18 Comparacion de historias de despiazamientos laterales de azotea del eje 3, comportamiento
inelastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.24 Comparacion de historias de desplazamientos laterales de azotea del eje A, comportamiento
inelastico, edificio 25NIV, casos Ay B
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Fig 5.25 Compearacion de relaciories maximas desplazamientc lateral relativo / altura de entrepiso del
eje A, analisis paso a pasc elastico e inelastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.26 Comparacion de relaciones maximas desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso del
eje 3, andlisis paso a paso elastico e inelastico, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.27 Comparacion de relaciones maximas desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso del
eje A, andlisis paso a paso elastico e inelastico, edificio 9N!V, casos Ay B
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Fig 5.28 Comparacion de relaciones maximas desplazamiento lateral relativo / altura de entrepiso del
eje A, analisis paso a paso elastico e inelastico, edificio 17NIV, casos Ay B
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5. Cemparacion de respuestas
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Fig 5.33 Cemparacion de coeficientes sismicos elasticos del eje A, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.34 Comparacidn de coeficientes sismicos inelasticos del eje A, edificio 3NIV, casos Ay B

297



5. Comparacion de respuestas

0.4 . —

0.3

Coeficiente sismico

-0.4 . . . . . : . .
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50

Tiempo [s]

------ Caso A, Elas Caso B, Elds |

Fig 5.35 Comparacion de coeficientes sismicos elasticos del eje 3, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.36 Comparacién de coeficientes sismicos inelasticos del eje 3, edificio 3NIV, casos Ay B
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Fig 5.41 Comparacion de coeficientes sismicos elasticos del eje A, edificio 25NIV, casos Ay B
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Fig 5.47 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de azotea del eje A,
comportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso A
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Fig 5.48 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de azotea del eje B,
cemportamiento inelastico, modelo 17NIV, caso A
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comportamiento inelastico, medelo 17NIV, disefio |, caso B

800 | e e —

600 -

400

200

Fuerza cortante basal [t]
o

60 -50 40 30 -20 -10 e 10 20 30 40 50 60

Desplazamiento de azotea [em]
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Fig 5.52 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de azotea del eje A,
compcrtamiento inelastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 5.53 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento lateral de azotea del eje B,
comportamiento inelastico, modelo 25NIV, caso A
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Fig 5.57 Demandas méaximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje 3, edificio 3NIV,
casos Ay B
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Fig 5.59 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje C, edificio 9NIV,
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5. Comparacion de respueslas
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Fig 5.60 Demandas méaximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje A, edificio 17NIV,
casos Ay B
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Fig 5.61 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje B, edificio 17NIV,
casos Ay B
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Fig 5.62 Demandas maximas de ductilidad local desarroltadas en las vigas del eje A, edificio 25NiV,

casos Ay B
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Fig 5.63 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del eje B, edificio 25NIV,

casos Ay B
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5. Comparacion de respuestas
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Fig 5.64 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del gje A, edificio
INIV, casos Ay B
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Fig 5.65 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje C, adificio
9NIV, casos Ay B
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5. Comparacion de respuestas
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Fig 6.66 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje A, edificio
17NIV, casos A, B-l y B-ll (con disefios | y 1)
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Fig 5.67 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje B, edificio
17NIV, casos Ay B
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Fig 5.68 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en ias columnas del eje A, edificio
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Fig 5.68 Demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas del eje B, edificio
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5. Comparacion de respueslas
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Fig 5.71 Disminucién en el peso del concreto de las estructuras del caso B con respecto
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5. Comparacion de respuestas
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5.72 Disminucion en el peso del acero de refuerzo lengitudinal de las estructuras del casc € con
respecto de las del caso A
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Fig 5.73 Comparacion en la reduccion de los pesos del acero de refuerzo longitudinal de los ejes
externos e internos de las estructuras del caso B con respecto de las del caso A
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Capitulo 6. CONCLUSIONES

En este trabajo se estudié la respuesta sismica elastica e inelastica de cuatro edificios de marcos de
concreto reforzado ce 3, 9, 17 y 25 niveles, desplantados en la zona compresible del Valle de México;
son construcciones del grupo B (oficinas). Se utilizaron dos diferentes alternativas en la resistencia a
compresion del concreto de todos los elementos de cada uno de los edificios: caso A, con f;=250
kg,’cn‘l2 y caso B, con f. =700 kg:‘cmz‘ El analisis y diseno se hizo de acuerdo a las especificaciones del
RDF-93 para el caso A, y del RDF-04 para el caso B. La revision del estado limite de servicio se hizo
para que los desplazamientos horizontales relativos no excedieran el valor permisible de 0.012 veces
ia ailuia del entrepiso; las rosistencias se proporcionaron nara el factor de comportamiento sismico
Q=3. La respuesta inelastica se determiné con analisis sismicos dinamicos paso a paso, ante Ia
excitacion del acelerograma SCT, componente EW, del sismo del 19 de septiembre de 1985. A
continuacién se mencionan algunas de las conclusiones y recomendaciones de mayor importancia:

— El aumento en el médulo de elasticidad del concreto, utiizade en las estructuras del casc B,
ocasiond que éstas fueran mas rigidas que las 'del caso A, por lo que las dimensiones de los
elementcs estructurales se redujeron, en particular en las columnas. Los periocos de vibracion
también disminuyeron, en especial en los edificios de 17 y 25 niveles.

- Los desplazamientos maximos de disafio fueron similares; en algunas ocasiones, incluso mayores
para el caso B (a pesar de que las estructuras son mas rigidas), debido a que estas estructuras
fueron disefiadas con un coeficiente sismico de 0.45, en lugar de 0.40 del RDF-93.

— Los armados de las vigas resultaron muy similares en ambos casos; en cambio, las cuantias de
refuerzo longitudinal en columnas se redujeron en el caso B, en especial en los €jes internos.

— El valor de 0.025 (2.5%) como cuantia maxima de refuerzo longitudinal a tension en vigas que
propone el RDF-04, resulta menor que 0.75*Ay, para concretos de alta resistencia, por lo que rige
en el disefio a flexion de este tipo de elementos. Lo anterior ocasiona que ya no se tenga un area
maxima a partir de la cual las vigas deban ser doblemente armadas, sino unicamente un limite en

la cuantia total. Por Io tanto, convendria modificar la expresion para obtener ei area balanceada, o
aumentar la cuantia maxima.
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6. Conclusiones

Debido a los requerimientos con respecto del area minima de confinamiento en columnas, las
cuantias de refuerzo transversal resultaron mayores para el caso B, en donde se utilizd un
concreto con mayor resistencia. Esto resulta congruente con lo observado en algunas pruebas de
laboratorio, en las que se ha observado que el uso de este tipo de concretos disminuye la
ductilidad en los elementos sujetos a flexo-compresién, por lo que el confinamiento debe ser
mayor. Sin embargo, de acuerdo a algunos autores, hay un limite en la presion de confinamiento a
partir de la cual el aumento en refuerzo transversal no incrementa la ductilidad del elemento. Esto
permite que para elementos con concretos de resistencia muy elevada se disminuya el
congestionamiento de estribos. Otra alternativa para evitar dicho ccngestionamiento que ha
demostrado buenos resultados es el uso de acero transversal de alta resistencia.

En general, la respuesta elastica resulté mayor en las estructuras del caso A; la respuesta
inelastica fue similar en ambos casos.

Los desplazamientos elasticos maximos de los analisis paso a paso resultaron considerablemente
rmenores para las estructuras del caso B; las ordenadas espectrales son mencres en este caso, al
iener dichas estructuras menores periodos. Los maximos desplazamientos inelésticos, a
diferencia de los elasticos, resultaron similares en ambos casos. Las distorsiones elasticas e
inelasticas también fueron menores para los edificios del caso B.

En las graficas de fuerza cortanie basal contra desplazamiento lateral de azotea, casos
inelésticos, se tiene una mayor area de histéresis en las estructuras del caso A, lo que significa
que hubo una mayor disipacion de energia por comportamiento no-lineal.

La mayor parte de la disipacion de energia ocurrio en las vigas de todas las estructuras, por lo que
se cumple con la filosofia de disefio del RDCF: "viga débil — columna fuerte”. Las demandas
desarrolladas de ductilidad loca! y globales se encuentran dentro de los iimites establecidos por el
RDF y son manejables desde el punto de vista practico.

Las demandas maximas de ductilidad local en vigas fueron muy similares en ambos casos. En
cuanto a las columnas, las demandas de ductilidad resultaron menores en los gjes interncs del
caso A, y menores en los externos del casc B. Esto se debe a que en los edificics del caso B las
coluinnas de los ejes internos tienen menores armados que las de los ejes externos. Las

demandas globaies de ductilidad fueron mencres para el caso B, excepto en la estructura de 3
niveles.

Los reglamentos actuales (ACI-O?_ y RDF-04) aceptan el valor de 0.003 come ¢, para concretos
con f.” maycres a 400 kglem?, sin embargo, de acuerdo a estudios realizados en distintos
elementos, se ha observado que dicho nivel de deformacion es un valor menos conservador que
para concretos con una f;” menor,

El valor de 700 i(gfcmz como f.” maximo permitido por el RDF-04 resulta congruente con lo
obtenido en pruebas experimentales, donde se ha observado que a partir de este nivel de
resistencia en el concreto, los elementos empiezan a preseniar cambios en sus propiedades
mecanicas, asi como en su comportamiento, en particular en zonas en donde se requiere que se
desarrolle cierta ductilidad. Por lo tanto, gran parte de Ias expresiones de disefio son aplicables
para este tipo de concretos por debajo de f." =700 kgfcm con resultados aceptables.

En los edificios de 9, 17 y 25 niveles del caso B, se obtuvieron reduccicnes en los volumenes de
concreto cercanas al 30%; sm embargo, el costo de un concreto de f;" =700 kglcm es del doble
que uno de f," =250 kg/cm?, por lo que es de esperarse que el costo en las estructuras se va a
incrementar aproximadamente un 40%. En el edificio de 3 niveles la reduccion en el volumen de
concreto fue menor (15%), por lo que el incremento en su valor fue atin mayor (65%).
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6. Coriclusiones

En los cuatro edificios del caso B disminuyé e! acero de refuerzo total utilizado en las zonas de
confinamiento de los elementos estructurales; los valores van desde 8.3% (9NIV) has'ta 1_6.3%
(17NIV). La disminucion fue mas significativa en el acero longitudinal de los ejes interiores,
alcanzando valores del 30.2% para el edificio de 17 niveles. Los ejes exteriores tuvieron menores
reducciones, debido a que los armados de las columnas se incrementaron considerablemente
para resistir las tensiones desarrolladas en la estructura; para este caso, la maxima reduccién de
refuerzo longitudinal fue del 18.9% en el edificio de 25 niveles. En general, los edificios mas altos
presentaron mayores disminuciones de refuerzo longitudinal. En todos los edificios hubo un
aumento en el acero de refuerzo transversal, debido a los requisitos de confinamiento de los
codigos utilizados; éste incremento fue mas significativo en los edificios mas bajos (3 y 9 niveles),
alcanzando un valor del 20.2% para el edificio de 3 niveles.

Las comparaciones en los voliimenes de acero de refuerzo se realizaron dnicamente en las zonas
de confinamiento; sin embargo, representan adecuadamente las reducciones o incrementos del
acero de refuerzo en la estructura completa.

El uso de concretos de alta resistencia en estructuras ubicadas en zonas sismicas presenta
algunas ventajas con respecto de los concretos convencionales, a saber: disminuye el peso de la
estructura, ya que hay una reduccion en los volimenes de concreto debido al aumento en la
rigidez del material; disminuye las cuantias de refuerzo longitudinal, en particular en los ejes
internos, en donde el comportamiento de las columnas es dominado por la carga axia1‘. Sin
embargo, también tienen algunas desventajas: el costo de un concreto de alta resistencia es
considerablemente mayor; aumentan las cuantias de refuerzo transversal, en particular en
edificios de pocos niveles. Por lo tanto, en todo proyecto conviene hacer una evaiuacidn
considerando el ahorro total de acero de refuerzo y el aumento en el precio del concreto, con el

objetivo de determinar si el uso de un concreto con mayor resistencia da como resultado una
estructura mas economica.

En zonas en las cuales no se presenta sismicidad y los disefios se reaiizan fundamentalmente
ante cargas gravitacionales, el uso de concretos de alta resistencia es mas eficiente, ya que tanic
los vollimenes de concreto v. en especial, las cuantias de acero de refuerzo se pueden reducir de
manera significativa. Esto permite una importante disminuzion en los costos de la estructura, en
especial en estructuras de gran altura.

El uso de concretos de alta resistencia es recomendable en elementos donde el comportamiento
es dominado por la carga axial, como es el caso de las columnas. En elementos donde domina la
flexion, el trabajo del concreto se vuelve menos importante, siendo el acero longitudinal el que
provee la mayor parte de la resistencia. Con base en esto, no se recomienda el uso de este tipo
de concretos en vigas, ya que las disminuciones tanto en las dimensiones de la seccién como en

el acero de refuerzo son relativamente bajas, comparadas con las que se pueden obtener en
columnas. i




6. Conclusiones
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APENDICES

APENDICE A

A.1 Principales caracteristicas del programa ETABS

El ETABS (Extended Three Dimensional Analisys of Buildings Systems) es un programa con ei cuai se

pueden llevar a cabo analisis tridimensionales de estructuras tipo edificio, considerando
comportamiento elastico lineal.

Las estructuras se modelan como un ensamble de marcos verticales y muros de cortante
interconectados por sistemas de piso, que se suoonen como diafragmas infinitamente rigidos en su
plano. £l sistema estructural puede esiar formado por coiumnas, vigas, diagonaies y mi 0s iipo
paneles. Se consideran los efectos de las deformaciones por flexion, cortante y axiales. Se admiten
cargas verticales y laterales, asi corio combinaciones de las mismas. También es posible realizar
analisis estaticos, dindmico modal espectral, y dinamico paso a pasc mediante el uso de
acelerogramas. Se teman en cuenta los efectos de segundo orden (P-A), vy la rigidez en los nudos.

Los resultados que se pueden obtener son: periodos v formas modales, factores de participacion,
desplazamientos, distorsiones, cortantes de entrepiso y elementos mecanicos en cada uno de los
miembros estructurales, entre otros. Algunos de estos resultados se pueden obtener en el centro de
masa de la estructura o bien en el origen del sistema de coordenadas globales.

Fara la preparacion de los datos de entrada se deben definir las dimensiones de la estructura (alturas
de entrepisos y claros entre colimnas), luego se deben localizar los elementos de la estructura,
indicando las coordenadas de las lineas de columnas y la conectividad entre las crujias; también se
debe proporcionar los tipos de materiales y las dimensiones y/o propiedades mecanicas de dichos
elementos. Es posible generar columnas ficticias para modelar algunas condiciones especiales o para
obtener informacion de alguin punto en especial. Posteriormente, se deben definir los tipos de carga y
sus valores; el efecto del peso propio puede incluirse de manera independiente o bien el programa lo
puede calcular e incluir en la carga | y en el calculo de las masas por nivel.

Para los analisis dinamicos es necesario proporcionar los datos de las masas traslacional y rotacional,
asi como la posicién del centro de masa de cada nivel. Se pueden incluir las cargas laterales para
hacer analisis sismicos estaticos; para los analisis modales espectrales se deben definir los espectros
con los que se quiere disefiar. Se pueden incluir las combinaciones de carga, con los respectivos
factores de carga, que sean necesarios para satisfacer los requisitos de algtn cédigo en especial.
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Apendices

Para interpretar los resultados de los analisis correspondientes, el programa cuenta con los post-
procesadores de graficacion v de disefio de elementos de concreto reforzado (CONKER) y de acero
estructural (STEELER).

A.2 Principales caracteristicas del post-procesador de disefio CONKER

El CONKER es un post-procesador para disefar elementos de concreto reforz_ado que u_miza los
resultados del analisis estructural tridimensional realizado con el ETABS. Considera las diferentes

combinaciones de carga y disefia para la mas critica; los elementos se disefian de acuerdo al ACI
318-88, CAN3-A23.2-M84 y UBCY1.

Para el disefio por sismo, se manejan tres alternativas dependiendo del riesgo sismico, a saber:

- Se deben satisfacer los requisitos especiales para marcos ductiles cuando se¢ disefie en una
zona de alto riesgo sismico

- Para estructuras desplaintadas en conas de riesgo sismico moderado, se deben cumplir los
requisitos que garanticen el comportamientc adecuado de los marcos resistentes

- Y, para las estructuras en donde el riesgo sismico es minimo, Unicamente se deberan cumplir
los requisitos normales generales

En el disefio de columnas, el programa calcula el area de acero de refuerzo longitudinal requerido. Las
secciones transversales pueden ser cuadradas, rectangulares y circulares. Para revisar la capacidad
biaxial de la columna, el programa genera una superficie de interaccién para cada miembro. Durante
el proceso se toman en cuenta los efectos de esbeltez, considerando los factores de amplificacién de

los momentos flexionantes como se especifica en el cddigo. También se calcula el area de refuerzo
transversai necesaria en cclumnas.

El disefio de vigas se realiza por flexion y cortante a lo largo de su claro, en cince secciones de su
longitud (extremos y a cada L/4 partes iguales). Se permiten secciones rectangulares o tipo "1
También se revisan por cortante las uniones viga-columna. En el disefio de marcos ductiles, la
revision del cortante en columnas, vigas y uniones se hace de acuerdo al criterio de la capacidad
prcbable a flexién; el programa revisa la relacion de la capacidad del momento flexionante de las vigas

con respectc de la capacidad a flexion de la columna, asi como en la unidn viga-columna, con el fin de
evitar fallas fragiles por corte.

El programa CONKER es una herramienta muy util para agilizar el disefio de elementos de concreto
reforzado. En este trabajo se empled para determinar las areas de acero |cngitudinal de las vigas y
columnas del caso A, y se compard con algunos resultados obtenidos de forma manual. No fue
posible utilizarlo para el disefio de columnas del caso B debido a que éstas fueron disefadas de
acuerdo al RDF-04, en el cual se modifica el bloque equivalente de esfuerzos. A pesar de que las
vigas del casc B también fueron disefiadas con base en el RDF-04, el cambio en el bloque de
esfuerzos ocasiona cambios minimos en la resistencia de elementos en los que domina ia flexion.

A.3 Principaies caracteristicas del programa CRAIN-2DX

El DRAIN-2DX permite determinar la respuesta dinamica inelastica de marcos planos con cualuyuier
configuraciéon ante un movimiento del terreno, desciito por un acelerograma dado, con componente
horizontal y vertical. Para llevar a cabo la modelacién de una estructura es necesario considerar las
siguientes caracteristicas del programa:

- La estructura se idealiza como un sistema plano de elementos estructurales conectados por
nudos

- Cada nudo tiene tres posibles grados de libertad (desplazamiento horizontal, vertical y giro)
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- Pueden especificarse desplazamientos nulos o idénticos en diferentes nudos, lo cual reduce el
numero de ecuaciones por resolver

- Se pueden considerar excitaciones sismicas independientes en direccion horizontal o vertical

- Los efectos P-A se incluyen en el programa modificando la rigidez geométrica de los
miembros estructurales, mediante una aproximacion lineal de los efectos no lineales producto
de grandes desplazamientos

- Las coordenadas y desplazamientos de los nudos se definen con respecto de un sistema
global derecho, con los ejes "X" y "Y" en el plano de la estructura -

La respuesta se determina después de hacer la integracion numeérica paso a paso de las ecuaciones
del movimiento, con el método descrito en el segundo capitulo. Para modelar los efectos del
amortiguamiento viscoso, el DRAIN-2DX adopta el criterio de Rayleigh, en el cual la matriz de
amortiguamiento se obtiene sumando la matriz de masas (M) y la de rigideces iniciales [K|], afectando
a la primera con el factor o y a la segunda con el factor 3, como se indica a continuacion:

[C]= om]+ o <]
Los factores a y 3, se obtienen con las siguientes expresiones:

__4rup

. T1T2{P
o= B A
T, +T,

(T1 ¥ Tz)

B =
T
donde:

¢ = Porcentaje de amortiguamiento viscoso critico para el primer y segundo modos de vibracion
Ty = Periodo del primer modo de vibracion en la direccion de interés
T, = Periodo del seaundc modo de vibracion en la direccion de interés

En este trabajo se considera un porcentaje de amortiguamiento ¢ = 5%, comun para estructuras de
concreto reforzado.

El incremento de tiempo (At) adoptado para la integracion paso a paso de ias ecuaciones de
movimiento fue de 0.02 segundos, igual que e! intervalo de digitizacion del acelerograma utilizado.

Para modelar las estructuras de los marcos de este trabajo se emplearon elementos viga-columna
para las columnas y tipo viga para los miembros estructurales horizontales. Las principales
caracteristicas de estos elementos son:

- Se orientan en cualquier direccion en el plano "X-Y"

- Pueden tener rigidez y deformaciones a flexion, carga axial y cortante

- Los elementos de seccion transversal variable se pueden definir por medio de coeficientes de
rigidez

- Es posible considerar la interaccion entre carga axial y momento flexionante en los elementos
columna

- En el caso de las vigas, la articulacion plastica se forma cuando el momento flexionante
actuante alcanza el momento de fluencia, mientras que en columnas cuando alguna
combinacion de carga axial y mornento flexionante llegue a la frontera de la superficie del
diagrama de interaccién correspondiente

- Las articulaciones plasticas se forman en los exiremos de los elementos definidos

- La etapa de endurecimiento por deformacion del acero se puede modelar considerando que ia
grafica esfuerzo-deformacion consiste en una componente elastica y otra elastoplastica
superpuestas. Las articulaciones en ia componente elastoplastica fluyen baje momento

constante, mientras que en la componente elastica el momento continua creciendo en forma
lineal
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Se pueden tener hasta tres tipos de diagramas de interaccién momento flexionante — carga
axial; en este trabajo se emplean el que corresponde a las vigas, y el que corresponde a |as
columnas de concreto reforzado

Las resistencias de fluencia pueden ser diferentes en los dos extremos de cada elemento
estructural

Las cargas estaticas se toman en cuenta especificando fuerzas aplicadas en los extremos de
los miembros, previamente al analisis dinamico paso a paso
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Apéndices

A continuacion se muestran los datos mas importantes de los tipos de resistencias nominales de vigas

y columnas de los cuatro edificios, casos A y B; los tipos de resistencias de vigas y columnas estan
referidas a las figs B1 a B17, a saber:

B.1_Edificio de 3 niveles, caso A (figs B1 y B2)

Eje A
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
1 47.79 47.79 1026.52 -302.36 93.86 291.53 1.96 0.28
2 60.8% -60.81 1110.03 -382.86 106.42 287.50 1.75 0.26
3 101.50 -101.50 1356.69 -615.70 147.49 284.90 1.46 0.21
4 108.68 -108.68 1414.61 671.11 154.76 284.34 1.42 0.20
Viga My [t-m] | My- [t-m]
1 11.45 -11.44
2 16.85 -29.53
3 22.99 41.25
4 23.07 -44 01
Eje 3
Columna My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [f] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] MbiMy Pb/Pyc
1 60.81 -50.81 1110.03 -382.86 106.42 287.50 1.75 0.26
2 101.50 -101.50 1356.69 -615.70 148.49 284.90 1.46 0.21
Viga | My+ [t-m] | My- [t-m]
1 12.76 -12.76
2 23,08 45,90
3 37.44 -73.26
4 37.40 -76.13
5 57.60 -93.29
6 13.95 -13.95
7 41.07 -81.11
8 61.13 -98.62
B.2 Edificio de 3 nivelas, caso B (figs 83 y B4)
Eje A
'| Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] I po it Mb/My Pb/Pyc
| i 135.12 -135.12 2263.844 -596.23 183.30 532.11 1.36 0.24
2 84.82 -84.82 1907.004 -399.17 123.29 398.88 1.45 0.21
3 75.25 -75.25 1849.548 -351.29 118.88 398.21 1.58 0.22
5 80.60 -80.60 1751.38 -351.29 14481 518.32 | 1.80 0.30
6 62.20 -62.20 1459.02 -303.41 108.35 397.54 | 1.74 0.27
7 53.38 -53.38 1416.57 -255.53 101.48 446.44 | 1.90 0.32
Viga My+ {t-m] [ My- [t-m]
T 12.83 -25.10
2 19.49 -36.05
3 20.72 -41.07
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Eje 3
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My PaiYe
3 75.25 -75.25 1849.548 -351.29 118.88 398.21 1.58 0.22
4 85.92 -85.92 1951.752 -436.46 127.04 399.41 1.48 0.20
7 53.38 -53.38 1416.57 -255.53 101.48 446.44 1.90 0.32
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
4 37.30 -73.34
5 50.77 -92.18
6 25.94 -50.26
7 37.26 -69.40
8 4137 -73.53
B.3 Edificio de 9 niveles, caso A (figs B5 y B6)
Eje A
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
1 46.56 -46.56 1266.58 -244 .86 126.92 423.04 273 0.33
2 52.92 -52.92 1302.07 -292.38 128.54 417.96 2.43 0.32
3 75.29 -75.29 1702.62 -350.76 196.51 565.27 2.61 0.33
4 87.86 -87.86 1749.87 -396.68 212.97 565.21 2.42 0.32
5 94.59 -94.59 1785.39 437.79 216.04 562.40 2.28 032
6 117.49 -117.49 1878.35 -531.85 240.85 558.02 2.05 0.30
7 113.48 -113.48 2200.30 -457.12 260.85 730.50 2.56 0.32
8 140.03 -140.03 2294 .25 -565.77 3i9.97 727.28 2.2¢ 0.32 |
9 164.09 -164.02 2760.14 -598.69 415.31 915.37 2.53 0.33
10 367.82 -367.82 3417.94 -1243.22 636.70 909.17 1.73 0.27
11 370.83 -370.83 3473.30 -1296.63 628.56 902.06 170 026 |
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
1 18.76 -36.53
2 16.93 -36.49
3 25.60 -50.12
4 40.72 -88.58
5 49.40 -83.52
6 55.81 -95.86
7 61.50 -95.29
8 59.67 -94.38
9 66.84 -95.69
10 91.17 -141.12
11 105.59 -141.52
12 125.30 -190.73
13 142.70 -191.70
14 158.98 -207.99
15 175.24 -207.69
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Eje C
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
1 52.92 -52.92 1302.07 ~292.38 128.54 417.96 2.43 0.32
2 46.56 -46.56 1266.58 -244 86 126.92 423.04 273 0.33
3 75.29 75.29 1702.62 -350.76 196.51 565.27 261 0.33
4 107.24 -107.24 1832.53 -481.83 232.28 562.59 2.17 0.31
5 117.49 -117.49 1878.85 -531.85 240.85 558.02 2.05 0.30
6 127.84 -127.84 2248.20 -512.72 310.01 730.67 2.43 0.33
7 140.03 -140.03 2294.25 -565.77 319.97 727.28 2.29 0.32
8 164.09 -164.09 2760.14 -598.69 415.31 916.37 2.53 0.33
9 370.83 -370.83 3473.30 -1296.63 628.56 903.06 1.70 0.26
10 326.94 -326.84 3287.44 -1115.28 593.54 910.62 1.82 0.28
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
1 25.60 -50.12
2 35.15 -59.11
3 34.96 -64.29
4 57.40 -100.72
5 48,92 -95.32
6 60.87 -103.14
7 55.69 -104.27
8 68.13 -110.86
| 9 83.72 -150.04
10 91.69 -150.44
11 74.83 -148.82
12 110.05 -206.57
13 142.70 -207.76
14 144.05 -220.85
15 158.98 -207.99
B.4 Edificio de 9 niveles, caso B (figs B7 y B8)
Eje A
Columnz | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
q 376.05 -376.05 4776.16 -1106./8 546.84 RA4TT 1452 .24C
2 167.48 -167.48 4005.29 -436.46 414.25 1149.41 2473 0.287
3 124.36 -124.36 2814.69 -436.46 244 98 677.51 1.970 0.241
4 102.97 -102.97 2704.57 -340.7C 22570 709.48 2.192 0.262
5 91.36 -91.36 2362.45 -340.70 183.94 598.53 2.013 0.253
6 82.04 -82.04 2319.56 -303.41 179.44 596.82 2.187 0.257
fi 63.64 -63.64 1717.42 -303.41 113.05° 402,17 1.776 0.234
8 55.19 -55.19 1445.53 -255.53 106.32 400.93 1.926 0.277
9 358.99 -358.99 4894.31 -1032.19 522 46 1139.59 . 1.455 0.233
10 171.24 -171.24 4166.74 -425.88 413.42 1183.40 2.414 0.284
11 119.90 -119.90 2924.38 -425.88 225.45 642.62 1.880 0.220
i2 107.35 -107.35 2567.38 -425.88 184.90 542.20 1.722 0.211
13 88.82 -88.82 2465.16 -340.70 172.24 538.68 1.939 0.218
14 68.20 -68.29 1836.84 -340.70 105.96 362.82 1.552 0.198
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
1 17.21 -28.10
2 23.58 42 58
3 44.10 7547
4 4389 69.02
5 53.14 -81.82
6 57.63 -87.54
7 92.39 -120.41
8 114.89 -155.98
9 127.43 -155.96
10 155.91 -184.25
11 143.49 -171.92
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Eje C
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [i] Mb [t-m] Pb [t] MoMy PbiPyc
16 335.37 -335.37 4824.16 -973.73 505.94 965.21 1.509 0.200
15 138.72 -138.72 4064.52 -340.70 400.53 1182.74 2.887 0.291
4 102.97 -102.97 2704.57 -340.70 22570 709.48 2.192 . 0.262
13 88.82 -88.82 2465.16 -340.70 172.24 538.68 1.939 0.219
14 68.29 -6R.29 1836.84 -340.70 105.96 362.82 1.552" 0.198
23 235.83 -235.83 4454.02 -665.28 44475 893.44 1.886 0.201
22 124.30 -124.30 3852.28 -303.41 408.88 1171.45 3.289 0.304
21 88.10 -88.10 2661.69 -303.41 223.86 716.73 2.541 0.269
20 78.89 -78.89 2606.62 -255.53 22272 608.87 2.823 0.310
19 74.59 -74.59 2264.50 -255.53 179.33 543.44 2.404 0.284
18 45.28 -45.28 2135.83 -143.64 164.38 672.74 3.631 0.315
17 33.91 -33.91 1600.37 -143.64 95,94 461.81 2.947 0.289
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
2 23.58 -42.58
3 31.45 -60.96
4 28.78 -61.81
i 48.64 -92.31
B 42.12 -82.22
10 54.20 -100.18
11 53.35 -92.67
13 55.85 -103.50 |
14 55.42 -98.89
16 7213 -144 .37
17 85.20 -133.14
2 99.08 -184.47
21 127.46 -156.51
24 128.84 -198.90
23 143.49 -171.92




B.5 Edificio de 17 niveles, caso A (figs B9 y B10)

—BpeOdiE

Eje A
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My PblPyc
1 59.20 -59.20 1477.45 -303.62 154.45 489.04 2.61 0.33
2 68.07 -68.07 1514.23 -339.12 166.23 489.10 2.44 0.32
3 85.67 -85.67 1596.98 -422.94 184.02 48548 2.15 0.30
4 97 .47 -97.47 1643.93 -466.71 198.94 484.96 2.04 0.30
5 127.84 -127.84 2248.20 -512.72 310.01 730.67 243 - 0.33
6 148.05 -148.05 2315.87 -583.46 332.82 727.18 2.25 0.31
7 104.34 -104.84 2165.34 -421.16 287.26 731.88 2.74 0.34
8 185.51 -185.51 3034.66 -631.68 484.92 1019.65 2.61 0.34
9 115.87 -115.87 2209.72 -484.07 29014 729.21 2.50 0.33
10 230.61 -230.61 3628.30 -742.20 514.58 1237.25 2.67 0.34
11 316.81 -316.81 4354 .67 -917.69 827.19 1480.59 261 0.34
12 506.47 -506.47 4062.74 -1142.83 1022.06 1468.55 2.02 0.30
i3 495.97 -405.97 4811.44 -1370.60 1032.61 1481.92 2.08 0.31
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
1 21.29 -42.71
2 29.75 -58.80
3 37.02 -80.91
4 4372 -81.45
5 43.93 -92.03
6 54.31 -92.97
7 76.22 -136.43
| 8 104.28 -137.52
9 82.65 -137.59
10 110.67 137.91
11 92.91 -147.34
12 120.62 -148.02
13 102.58 -148.02
14 134.32 -147.97
15 13119 | -190.26 |
16 160.76 -190.27 |
17 1/5.50 -190.22
18 155.95 -209.03
19 203.33 -219.83
20 187.16 -205.05
21 172.90 -224.39
22 205.30 -225.27
23 158.27 -225.35
24 189.65 -225.32
25 140.60 -204.74
26 157.63 -205.58
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Eje B
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] | Pyc [t] Pyt [] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
1 59.20 -59.20 1477.45 -303.62 154.45 489.04 2.61 0.33
2 68.07 -68.07 1514.23 -239.12 166.23 489.10 2.44 0.32
3 85.67 -85.67 1596.98 -422.94 184.02 485.48 215 -0.30
4 97 .47 -97.47 1643.93 466.71 198.94 484.96 2.04 - -0.30
5 127.84 -127.84 2248.20 512.72 310.01 730.67 2.43 0.33
6 148.05 -148.05 2315.87 -583.46 332.82 727.18 2.25 0.31
7 196.65 -196.65 2502.03 770.65 380.32 720.58 1.93 0.29
8 185.51 -185.51 3034.66 6531.68 484.92 1019.65 261 0.34
9 245.34 -245.34 3221.22 -834.55 543.18 1014.68 2.21 0.32
10 230.61 -230.61 3628.30 -742.90 614.58 1237.25 267 0.34
11 280.26 -280.26 3763.37 87/.53 674.67 1234.39 241 0.33
12 316.81 -316.81 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34
13 495.97 -495.97 4811.44 -1370.60 1032.61 1481.92 2.08 0.31
14 419.12 415,12 4619.16 -1192.17 937.57 1473.51 2.24 0.32
15 79.69 -79.69 1561.17 -384.00 181.14 488.65 2.27 0.31
Viga | My+ [t-m] | My- [tm]
= -57.07
2 -51.85
3 -81.45
4 -75.18
5 -94.31
G -105.19
7 156.75
8 -147.34
9 103.83 -147 57
10 -157.24
11 108.02 -159.36
12 -169.29
13 120.34 -158.30
14 118.4A -202.89
15 162.24 -205.54
16 142.31 -235.13
17 188.14 219.83
18 142.30 -219.41
19 172.83 -219.78
20 158.64 -243.44
21 190.06 -243.24
22 141.81 24145
23 174.36 -243.20
24 126.64 -210.13
25 141.38 .209.15
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B.6_Edificio de 17 niveles, caso B (figs B11 a B13)

Eje A, disefio |

Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
1 80.41 -80.41 2618.79 -266.11 220.64 752.65 2.744 0.287
2 99.33 -99.33 3385.15 -266.11 332.47 977.74 3.347 0.289
3 128 37 -128.37 3470.93 -340.70 345.02 1032.57 2.688 0.297
4 142.41 -142.41 3538.17 -399.17 340.86 938.08 2.394 0.265
5 151.45 -151.45 3568.89 —425.88 345.88 941.64 2.284 0.264
6 167.52 -167.52 3636.12 -484.34 362.66 936.77 2.165 0.258
7 181.46 -181.46 4060.35 484.34 426.73 1049.04 2.352 0.258
8 216.54 -216.54 4990.93 -484.34 605.87 1443.20 2.798 0.289
9 240.42 -240.42 6293.21 -484.34 803.95 1825.48 3.344 0.290
10 561.07 -561.07 6899.82 -1239.84 952.04 1627.58 1.697 0.236
11 90.76 -90.76 2777.41 -303.41 221.16 702.31 2.437 0.253
12 108.18 -108.18 3577.09 -303.41 340.14 1011.16 3.144 0.283
13 116.93 -116.92 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 3.471 0.285
14 130.28 -130.28 4064.52 -340.70 411.26 1112.88 3.157 0.274
15 159.40 -159.40 5035.56 -340.70 568.92 1507.30 3.569 0.299
16 189.09 -189.09 5150.47 -436.46 592.63 142511 2.134 0.277
17 221.61 -221.61 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3.626 0.280
18 431.30 -431.30 6526.55 -915.26 894.09 1781.58 2.073 0.273

Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
1 21.08 -34.32
2 27.72 -56.12
4 35.45 -66.44
5 4187 66.54
7 42.44 -80.48
8 55.85 -80.81_ |

[ 65.08 -120.27

' 12 86.52 -111.09
14 85.13 -122.41
15 96.19 -121.90 |
18 85.20 -133.14
19 108.28 -132.38
21 104.10 -144.60
22 117.40 -144.54
25 116.03 -168.84
26 147.51 -168.81
28 128.54 -173.78
29 147.50 -186.42
30 151.74 -201.46
31 164.91 -201.48
36 169.14 -212.09
a8 168.70 -194.16
41 140.47 -168.10
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Eje A, diseno Il
Columna | My+ [t-m] [ My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
i9 60.30 -60.30 2533.01 -191.52 212.68 746.49 3.527 0.295
20 73.06 -73.06 2587.50 -239.40 215.40 787.02 3.003 0.304
21 84.42 -84.42 3354.44 -239.40 335.13 1013.88 3.970 0.302
2 99.33 -99.33 3385.15 -266.11 332.47 977.74 3.347 0.289
12 108.18 -108.18 3577.09 -303.41 340.14 1011.16 3.144 " 0.283
13 116.93 -116.93 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 3471 - 0.285
14 130.28 -130.28 4064.52 -340.70 411.26 1112.88 3.157 0.274
15 159.40 -159.40 5035.56 -340.70 568.92 1507.30 3.562 0.299
16 189.09 -189.09 5150.47 -436.46 592.63 1425.11 3.134 0.277
17 221.61 -221.61 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3.626 0.280
23 448.32 -448.32 6593.79 -973.73 894.20 1643.50 1.995 0.249
22 109.97 -109.97 3809.39 -266.11 404.81 1167.38 3.681 0.306
24 314.41 -314.41 6226.91 -654.70 811.01 1612.92 2.579 0.259
Eje B
Columna My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc {t] Pyt [1] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My Pb/Pyc
11 90.76 -90.76 2777.41 -303.41 221.16 702.31 2.437 0.253
12 108.18 -106.18 3577.09 -303.41 340.14 1011.16 3.144 0.283
13 116.93 -116.93 4019.77 -303.41 405.88 1146.12 3.471 0.285
14 130.28 -130.28 4064.52 -340.70 411.26 1112.88 3.157 0.274
15 159.40 -159.40 5035.56 -340.70 560.92 1507.30 3.569 0.299
16 189.09 -189 09 5150.47 -436.46 592.63 1425.11 3.134 0.277
17 221.61 -221.61 6235.75 -436.00 803.49 1747.23 3.626 0.280
18 431.30 -431.30 6526.55 -915.26 894.09 1781.58 2.073 0.273
19 50.30 -60.30 2533.01 -191.52 212.68 746.49 3.527 0.235
20 73.06 -73.06 2587.50 -239.40 219.40 787.02 3.003 0.304
21 B4.42 -84.42 3354.44 -239.40 335.12 1013.98 3.970 0.302
& 99.23 -93.33 3385.15 -266.11 332.47 977.74 3.347 0.289
22 109.97 -109.97 2809.29 -266.11 404.81 1167.38 3.681 0.306
Viga My+ [t-m] | My- [t-m]
2 27.72 -56.12
3 37.67 -71.44
4 35.45 -66.44
6 46.36 -90.57
7 42.44 -80.48
9 56.36 -101.10
10 49.88 -90.82-
13 72.11 -139.22
14 85.13 -122.41
16 73.67 -144 .62
17 96.23 -132.43
20 87.51 -154.93
21 104.10 -144.60
23 88.29 -165.45
24 109.89 -153.95
27 105.01 -195.38
28 128.54 -173.78
29 147.90 -186.42
32 125.61 -211.69
33 165.06 -212.20
34 12561 -211.69
35 151.69 -199.92
37 142.90 -219.02
36 169.14 -212.09
39 127.85 -218.94
40 154.02 -205.13
42 112.88 -180.24
43 124.94 -168.14
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B.7 Edificio de 25 niveles, caso A (figs B14 y B15)

Aptndices

Eje A
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My PbiFyc
1 123.27 -123.27 2426.51 -480.86 334.18 822.59 271 0.34
2 138.65 -138.65 247497 -527.56 354.81 821.69 2.56 0.33
3 151.86 -151.86 2520.96 -582.24 365.53 819.31 241 . 033
4 160.21 -160.21 2542.97 -600.03 379.22 821,38 2.37 0.32
5 198.70 -198.70 3299.02 -647 52 544 84 1128.26 274 0.34
6 215.70 -215.70 3352.20 -725.41 549.60 1122.99 2.55 0.34
7 316.81 -316.81 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34
8 380.17 -380.17 5055.15 -1015.80 1032.92 1744.03 272 0.35
9 437.10 -437.10 5190.11 -1154.10 1098.00 1743.88 2.51 0.34
10 551.38 -551.38 5456.73 -1425.18 1227.37 1746.15 2.23 0.32
11 608.06 -609.06 £151.20 -1478.37 1446.52 2036.05 2.38 0.33
12 660.98 -6€0.98 6266.17 -1601.68 1498.44 2030.24 227 0.32
13 796.16 -796.16 6568.79 -1910.11 1636.99 2016.62 2.06 0.31
14 965.81 -965.81 6946.99 -2263.89 1823.45 2014.63 1.89 0.29
15 873.47 -873.47 7314.27 -1980.69 1898.92 2325.94 217 0.32
16 964.96 -964.96 7504.62 -2161.58 2000.36 2318.93 2.07 0.31
17 1147.61 -1147.61 7884.07 -2516.76 2203.41 2317.92 1.92 0.29
18 1056.42 -1056.42 7694.52 -2340.85 2102.28 2316.05 1.99 0.30
19 1448.60 -1448.60 8451.96 -3032.14 2542.29 2290.48 1.76 0.27
20 1505.64 -1505.64 8636.89 -3204.18 2579.16 2286.78 1.71 0.27
21 1769.91 -1769.91 9198.66 -3727.74 2844.25 2272.07 1.61 0.25
Viga My+ Tt-m] | My- [t-m]
1 365 -58.6
2 36.49 -67.18
3 4513 -88.98
4 58.59 -93.83
5 55.16 -121.27
6 94.54 -122.17
7 77.22 -149.07
8 122.24 -149 62
9 $5.07 -164.39
10 137.34 -178.53
11 141.29 -226.63
12 215.25 -255.65
13 141.68 -251.95
14 229.52 -27C.11
15 158.86 -268.05
16 245.96 -293.25
17 174.01 -288.77
18 261.26 -293.13
19 219.12 -325.04
20 328.73 -337.85
21 22922 -327.58
22 331.06 -350.97
23 246.89 -337.69
24 261.79 -336.41 | .
25 330.96 -375.61
26 313.87 -397.99
27 382.68 -427.71
28 361.43 449._° |
29 451.55 -476.28
30 4518 -451.81
31 390.63 -473.88
32 476.01 -502 1
33 370.53 47571
34 446.56 -476.34
35 351.9 -414.93
36 401.57 -444.35
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Apéndices

Eje B
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] | Pyc [f] eyt [t Mb [t-m] Pb [t] Mb/My PbiPyc
1 123.27 -123.27 2426.51 -480.86 334.18 822.59 2.71 0.34
2 138.65 -138.65 2474.97 -527.56 354.81 821.69 2.56 0.33
3 151.86 -151.86 2520.96 -582.24 365.53 819.31 2.41 0.33
4 160.21 -160.21 2542 97 -600.03 379.22 821.38 BT 0.32
5 198.70 -198.70 3299.02 -647.52 544.84 1128.26 2.74 0.34
6 215.70 -215.70 3352.20 -725.41 549.60 1122.99 2.55 0.34
7 316.81 -316.51 4354.67 -917.69 827.19 1480.59 2.61 0.34
8 380.17 -380.17 5055.15 -1015.80 1032.92 1744.03 272 0.35
9 437.10 -437.10 5190.11 -1154.10 1098.00 1743.88 2.51 034 |
10 551.38 -551.38 5456.73 -1425.18 1227.37 1746.15 2.23 0.32
11 609.06 -609.06 6151.20 -1478.37 1446.52 2036.05 2.38 0.33
12 485.16 -435.16 5881.43 1200.55 1306.05 2029.09 2.69 0.35
13 796.16 -796.16 6568.79 -1910.11 1636.90 2016.62 2.06 0.31
14 965.81 -965.81 6946.99 -2263.89 1823.45 2014.63 1.89 0.29
15 1056.42 -1056.42 7694.52 -2340.85 2102.28 2316.05 1.99 0.30
16 602.34 -602.34 6758.26 -1388.11 1616.68 2338.36 2.68 0.35
17 1147.61 -1147.61 7884.07 -2516.76 2203.41 2317.92 1.92 0.29
- 18 1448.60 -1448.60 8451.96 -3032.14 2542.29 2290.48 1.76 0.27
19 1769.91 -1769.91 9198.66 -3737.74 2844.25 2272.07 1.61 0.25
Viga My+ [t-m] My- [t-m]
1 36.5 -75.71
2 54 66 -104.71
3 68.39 -136.34
4 75.85 -136.37
5 80.42 -176.47
6 95.07 -164.39
7 96,35 -198.94
8 1238 -197.41
9 127.05 -259.66
10 20507 | -259.07
1 142.58 27425
12 215.52 279.11
13 142.77 287.15
14 22935 292 33
15 159.47 -289.50
16 245.96 -293.25
17 185.14 -328.75 '
18 314.07 35045
19 204 71 -346.14
20 221.42 -346.93
~ 21 314.01 374,96
22 231.47 372.69
23 330.96 -375.61
24 281.72 -423.75
25 364.37 -423.88 |
26 334.41 -473.75
27 45164 | -485.11
28 334.43 44503 |
29 451,65 -475.28
- 50 370.55 -488.97
~ 31 475,95 -511.45
32 270.53 475.71
33 476.01 502.1
34 446.56 -476.34
35 331.75 -443 88
36 370.57 443 31
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B.8 Edificio de 25 niveles, caso B (figs B16 y B1 7)

Eje A
| Columna | My+ [t-m] | My- ft-m] | Pyc [ Pyt [t] Mb [t-m] Pb [ Mb/My PbiPyc
! 1 116.89 -116.89 3852.28 -303.41 398.82 1077.08 3.412 0.280
! 2 151.24 -151.24 3962.41 -399.17 416.21 1034.09 2752 0.261
[ 3 160.81 -160.81 3993.12 _425.88 428.32 1051.91 2.663 0.263
4 200.55 -200.55 5430.05 -425 88 £31.17 1476.55 3.396 0.272
5 280.42 -280.42 5638 13 -606.82 698.54 1455.80 2.491 0.258—
6 333.01 -333.01 7321.38 -606.82 1048.78 2000.54 3.149 0.273
20 347.09 -347.09 7387.60 -665.28 104557 1965.92 3.012 0.266
21 425.08 425.08 7869.53 -798.34 1086.59 1956.74 2.556 0.243
22 49041 490.41 |- 8029.19 -931.29 1132.38 1841.13 2.309 0.228
. 23 517.53 -517.53 8671.79 -931.39 1266.01 2014.10 2,446 0.232
i 24 592.29 -592.29 8882.26 -1106.78 1335.33 2024.17 2.255 0.228
i 25 688.59 -688.59 9112.08 -1298.30 1402.14 2038.73 2.036 0.224
26 759.85 -759.85 10482.96 | -1298.30 1715.62 2408.93 2258 0.230
27 887.57 -BB7.57 10763.59 | -1532.16 1609.31 2427.40 2.039 0.226
28 944 88 944 88 10993.42 | -172368 1885.49 2440.18 1.995 0.222
29 1041.94 -1041.94 11223.24 | -1915.20 1962.18 2293.47 1.883 0.204
30 1092.85 -1092.65 | 11951.52 | -1915.20 2146.93 2650.39 1.965 0.222
31 1202.16 120216 | 12181.34 | -2106.72 2267 44 2488.40 1.886 0.204
32 1304.60 -1304.60 | 1241117 | 2298.24 2350.01 249575 1.801 0.201
32 1594.30 -1594.30 | 1310064 | -3016.44 2591.58 2526.76 1.626 0.193
12 243.44 -243.44 5793.74 53222 708.95 1493.74 2912 0.256
13 298.85 -298.85 7550.18 -532.22 1053.85 2063.76 3.526 0.273
7 350.26 -350.26 793721 -606.82 1183.27 2105.23 3.378 0.265
14 45566 45566 8512.13 798 34 1275.09 2123.49 2798 0.249
it 510.22 -510.22 9471.22 -836.26 159054 2548.22 3.117 0.269
34 555.00 -555 00 1004267 977.96 1568.23 2344 02 2.826 0233
35 641.69 -641.69 1025314 | -i162.12 1642.03 2196.65 2.55¢ 0.214
36 671.72 -671.72 1098142 | -1162.12 1812.55 2498 85 2698 0.228
37 780.45 -780.45 11211.24 | -1363.22 1889.42 2513.51 2421 0224
15 1040.31 -1040.31 11721.70 | -1723.58 2066.99 2637.02 1.987 0.225
Viga | My+ [tm] [ My- (t-m]
£ 30.26 -54.71
1A 3715 -61.56
3 27.16 75.94
4 53.35 -80.62
6 53.42 -97.80
7 77.38 -106.81
9 67.59 -122.08
10 99.48 19831
13 79.8Z -140.33
14 113.38 -140.68
17 138.73 -214.67
18 178.25 21448
[ 21 189.30 -217.58
24 148.67 217 14
25 203.36 242.44
20 164.10 217,70
28 204.98 -296.37
29 280.61 -206.63
33 219.41 -306.80
34 280.60 -322.82
36 307.10 -323.11
39 272.02 -356.26
40 355.91 37725
43 327.25 40241
44 402.04 439,36
47 315.86 -379.66
48 379.31 428.09
50 379.36 40226
53 345.47 426 34
L 54 401.83 -441.63
56 246.47 .402.09
57 38115 429.93
59 334.30 37779
60 362.13 377.70
62 281.79 -334.47
63 306.41 334,41

Apéndices




Apéndices

Eje B
Columna | My+ [t-m] | My- [t-m] Pyc [t] Pyt [t] Mb [t-m] Pb [t] Mb/My B Pb/Pyc
2 151.24 -151.24 3962.41 -399.17 416.21 1034.09 2.752 0.261
3 160.81 -160.81 3993.12 -425.88 428.32 1051.91 2.663 0.263
4 200.55 -200.55 5430.05 -425.88 681.17 1476.55 3.396 0.272
12 243.44 -243.44 5793.74 -532.22 708.95 1493.74 2.912 0.258
L 13 298.85 -298.85 7550.18 -532.22 1053.86 2063.76 3.526 -0.273
6 333.01 333.01 7321.38 -606.82 1048.78 2000.54 3.149- -0.273
7 350.26 -350.26 7937.21 -606.82 1183.27 2105.23 3.378 0.265
14 455.66 -455.66 8512.13 -798.34 1275.09 2123.49 2.798 0.249
10 510.22 -510.22 9471.22 -838.26 1590.54 2548.22 3.117 0.269
34 555.00 -555.00 10042.67 -977.96 1568.23 2344.02 2.826 0.233
35 641.69 -641.69 10253.14 -1162.12 1642.03 2196.66 2.559 0.214
36 671.72 671.72 10981.42 -1162.12 1812.55 2498.85 2.698 0.228
37 780.45 -780.45 11211.24 -1363.22 1889.42 2513.61 2421 0.224
15 1040.31 -1040.31 11721.70 -1723.68 2066.99 2637.02 1.987 0.225
1 116.89 -116.89 3852.28 -303.41 398.82 1077.08 3.412 0.280
16 307.57 -307.57 7594.94 -569.52 1070.93 2072.16 3.482 0.273
17 338.46 -338.46 §237.54 -569.52 1208.64 2212.47 3.571 0.269
389.64 -389.64 8004.44 -665.28 1231.40 2262.32 3.16C 0.283
9 420.52 -420.52 9723.34 -665.28 154469 2696.42 3.673 0.277
11 514.31 -514.31 10611.29 -798.34 1721.69 2804.20 3.348 0.264
Viga My+ [i-m] | My- [t-m] ||
2 37.15 -72.17
5 49.81 -96.12
8 66.13 -122.05
11 70.14 -140.83
12 89.90 -140.77
I 79.34 -151.27
16 100.43 -151.15
19 117.78 -216.00
20 164.10 -217.70
22 117.94 -226.29
23 178.31 -228.56 |
25 139.05 -242.78
27 189.30 -242.51
30 190.50 -32i.54
31 264.40 -322.02
35 190.54 -322.83
34 280.60 -322.82
37 206.79 -322.86
38 281.00 -337.73
41 239.10 -379.47
42 334 55 e |
45 289.69 -439.3¢ |
46 379.28 -439.39
49 289.64 -428.19
48 379.31 -428.09
51 289.65 -402.50 :
52 356.46 -428.11
55 334.20 -453.77
54 401.83 -441.63
58 306.37 -426.43
57 381.15 -429.93
61 306.37 -402.23
56 346.47 -402.09
64 255.34 -347.49
62 281.79 -334.47
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Apéndices

Nomenclatura:
-: RI
R B
I
IR,
11 -
Vigas: Columnas:
Ri Resistencia en el extremo i (izquierdo) Ri Resistencia en el extremo i (inferior)
Rj Resistencia en el extremo j (derecho) Rj Resistencia en el extremo j (superior)
Columnas <+—— —* Vigas
AT e : 2 2 —
1 2 2 1
]
1
N2 — Lt 2 2 1 3 3 3
1 x 2 1
L
N-1 1 2 2 ) 4 4 4
3 4 3 i
i
|
P | K = 4 3 v

Fig B1 Tipos de resistencias de vigas y cclumnas del eje A, modelo 3NiV, caso A (parte B.1)

Columnas
AZOT -—
2 2
N2 L2 ?
2 2
N-A 2 2 '
2 3
PB 3 2
£F77777 Voororordd
Vigas
6 6 7
AZOT ~e—
N2 8 9
N-1 7 12
PE -
77 /77

Fig B2 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV, caso A (parte B.1)
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Apendices

Columnas  +— | Simétrico| —* Vigas
AZOT —e— 1 1 1 1 1 i
5 6 7 ;
L}
N-2 LS 6 7 ! 2 2 2 2 -2
5 6 7 "
N-1 1 2 3 ! 3 3 3 3 3
1 2 3 H
I
1
PB 777”,_‘ 2 3 :
L e

Fig B3 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 3NIV, caso B (parte B.2)

Columnas
AZOT =
7 7
N2 - U 7
7 7
Ny . |Le ;)
[ 3
< | . 3
S77777 77777
Vigas
6 6 4
AZOT =
3 | | 2
Nt - 8 5
PB —.
77 /77

Fig B4 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje 3, modelo 3NIV, caso B (parte B.2)
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Columnas “——| Simétricol e Vigas
AZOT 2 1
1 2 :
1
N — | 2 i 3 3-
1 2 ' -
N e e - 2 . 5 4
3 4 [
2 1
QI EE——— | 4 x 7 6
3 4 1
1
N-5 3 i 4 ' 9 8
5 - Is 1
Ll
N4 5 5 ; 11 10
7 8 '
]
N-3 A 1.5 : ik ||
£ — e T
]
1)
N-2 'z 8 ' 13 12
B 5 : |
]
N-1 LS _ g ' 28 14
10 1 !
i
[}
]
L}
e v :
) E—
cM ——

Fig B5 Tipos de resistencias de vigas y columnas dei eje A, modelo 9NIV, caso A (parte B.3)
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- |_simétrico] ——

AZOT e 3 3
2 1 i
Ne |2 1 i 16 15-
Z 1 ' e
N7 2 1 : 18 17
3 3 i
L]
N6 - 3 3 : 20 19
3 3 i
1
i
N-5 2 2 ' 19 21
12 6 |
1
N4 N | AF 6 ¢ 23 22
13 8 :
N-3 13 8 ' 23 24
13 8 :
1
N-2 13 £ f 26 25
9 g :
]
Nt s 9 / 14 27
11 14 X
1
1
PB
Va4
s A e——
CM —87 o

Fig B6 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje C, modelo 9NIV, caso A (parte B.3)
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AZOT

N-8

N-6

N-5

N4

N-3

N-2

N-1

FB

Columnas — ¥ Vigas
1 i
8 14 i
L}
1 .
lie 14 ' 2 2
8 14 1
L}
1}
L7 14 ' 6 5
6 13 :
L]
= | B 13 ‘ 9 9
6 13 A
L}
6 12 : 12 12
6 12 .
1
LS 12 t 15 15
4 11 H
L]
3 11 H 15 15
3 i1 .
1
3 11 - 39 18
2 = 10 -
1t
1 9 ! 23 22
1 9 '
1
L}
1
1
L}
1 9 \

Fig B7 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, rﬁodeio 9NIV, caso B (parte B.4)
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AZOT e==—

N-8

N-7

N6 -

N-5

N-4

PB

SOT

CIM

Apéndices

Columnas . Simétrico| ——* Vigas

2 2
14 17 \
1

i | L i7 : 4 4 3
14 17 +
1

| KT 17 . 8 8 7=
13 18 '
Ll

13 18 ) 11 1 10
13 18 '
L]

I | K 19 ; 14 14 13
13 19 :
1

. R 19 | 17 17 16
4 20 '
L}
L}

4 20 ' 17 17 16
i 20 '
1

4 21 ' 21 21 20
15 22 :
i

_|L1s 23 ' 23 25 24
16 23 .
L}
1
Ll
it
16 23 '

Fig B8 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje C, modelo 9NIV, caso B (parte B.4)
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Columnas +— | Simétrico| ——* Vigas
AZOT — 26 26
1 1 1 |
’
T [ eee— | . 1 . 27 27
1 2 '
! :
NAS 1 2 : 3 28
1 3 [
1
N-14 1 3 i 30 29
2 4 [
T
1
NeAS — 2 4 ' 32 31
16 5 ]
it
i
1 33
N-12 o 6 5 ' 34
16 5 '
1
L}
N-11 — L 5 | 35 8
= 1
16 5 ,
I
N-10 15 5 ! 37 36
17 6 ;
I
N-O 17 6 ' a9 38
8 8 .
I
NGB - |LB |8 ! 40 33
5 8 ;
]
N-7 ___|L® g E 40 ag
8 8 : 1
1
NE — L8 8 : 42 41
Al 10 i0 y ¢
I -
N-5 10 10 3 43 41
10 10 '
'
ik e LD i0 : 43 41
10 10 '
1
N3 - 10 10 i 45 44
|
12 12 lI 1
N-2 12 12 i 47 45
12 12 ]
L}
1
NA — 12 12 ' 49 48
18 13
|
L = % l
= e | e e el 777777

Fig B9 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV, caso A (parte B.5)
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Columnas - [.éimétr_igq —_— Vigas

7 Wl ) ety 2 1
1 1 1|
i
N-16 - — ! 1 ' 4 3
2 1 :
1
2 1 ' 5 O
N-15 — v : —
3 15
'
1
N-14 3 15 ; 6 6
4 4 :
L}
(T ; PR | .. 4 ] 8 7
5 3 t
1
1
N-12 e |LS 5 , g 7
5 5 y
]
'
N-11 B 5 i 11 10
5 5 ]
1
1
N-10 R 5 ; 13 12
6 7 '
]
1
NG 6 7 ) 15 14
] q i
. |
NS — 8 9 ; || s 14
[
v .
L}
N-7 — 8 9 ' 15 14
8 9 |I
1
N6 8 3 | 17 16
10 11 : J
'
N-5 | Bl 1 : 17 18
1 11 :
1
N-4 . 10 11 ! 19 18
10 11 ‘I I
1
i
N-3 10 11 21 20
12 12 : /
i
[, SR | )7 12 ; 23 22
12 12 H
1
1 .
N-1 I | At 12 ! 25 24
13 14 p
'
1
i
PB s 14 ' e
7777 | e At | [ e | [ R SR | 777777

Fig B10 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje B, modelo 17NIV, caso A (parte B.5)
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Columnas «— | simétrico , Vigas
AZOT_ .. 1 1
1 1" ’
i
(NE ey | 11 ! 2 5
1 11 :
i
N-15 — 1 11 : 5 4
1 1 : =
1}
N e | 11 ! 8 7
1 11 i
1
]
N-13 - = | b 11 L 12 11
2 12 i
]
L}
[T e—— | L 12 : 15 14
3 12 V
1
1
N-11 —e 4 12 . 19 18
4 12 '
L}
L -
T [, | L 12 ; 22 21
5 12
: I
L]
N-9 il 12 : I 26 25
7 13 1
|
I
T R | | i 13 | 26 28
7 13 '
L}
N-7 7 -13 ' 29 28
ri 13 ]
1
O N | [ 14 l 31 30
1
8 | 15 : l
N-5 e [1s ' | s 30
8 15 !
L}
]
[ —— |l 15 ! 31 30
8 15 i
] .
N3 e |LB 16 ! 36 36
9 17 ;
I
L}
N-2 - S 17 ' 38 38
9 17 i
]
1 -
N-1 |10 18 ¢ 41 49
10 18 K
1
1
1
PB _{Lao 18 .
7777 ' ! ) | Bt R s 3

Fig B11 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV, diseiic |, caso B (parte
B.6) .
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Columnas - Lsimégriiq] T
AZOT -
19 20 !
N 19 20 :
19 20 !
N-15 L - '
19 20 :
]
1
Nt sz | 20 .
19 20 .
1
Neld e JLED = .
21 21 '
N-12 = | 21 2 :
21 21 '
L]
1
Nt —— L2 21 4
2 21 ]
]
N-10 - — |L2 2 f =
2 21 i
N-C L 2 :
13 22 ' f
N-8 L 13 22 '
13 22 '
1
NT —— 33 2 :
13 22 I
N-6 et 14 14 i
15 15 :
1
RE I | K5 15 '
15 15 v Il
TP R— i £ '
15 15 D
L]
N-3 o 8 :
17 17 i
]
]
N2 - - 1 ;
17 17 :
]
o 23 24 :
23 24 )
! 1
P8 24 i

Fig B12 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 17NIV, disefio I, caso B (parie

B.6)

—
SR X v T | W BT 2 TR R

TR | [f s

i G A v'\.‘l
_lu.;-‘_um.ﬁﬂd‘-'—i-lu

_ _Apéndices
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Columnas < - | Simétrico| — Vigas

2 2
AT L) mt———
n 19 :
1
4 3
N-16 N |l 19 ' i
1 19 ! ]
1
1 ? 6
N-15 2 19
[
11 19 :
)
1 ' 10 g
N-14 - L 19 ;
i 19 -
'
. 13
N-13 1 20 K 14
12 21 :
L]
: 7 16
N-12 — 12 21 : 1
12 21 .
1]
! 20
N-11 12 21 : 21
12 21 ]
1
) 23
N-10 12 21 ) 24
12 21 i l
1]
L]
2 28 27
N-9 = L 2 : 2
13 22 '
1
1
27
N-8 — 13 22 ' 29
13 22 '
]
]
3 29 27
M e ! 22 i
12 22 t
r
14 33 32
N-6 14 '
15 15 !
1
x 3 32
Ml 15 15 ' 3
15 15 :
1
34
N4 15 15 ' 35
15 15 :
]
18 ' 36 37
N-3 L —
4 i7 :
1]
i 39
N-2 e L2 17 : 40
17 17 ¢
1
: 42
N-1 16 17 ! 43
18 17 B
]
1
PB 18 17 : =
7777 | s ok | | R a s o e o B e A g

Fig B13 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje B, modelo 17NIV, disefio |, caso 8 (parte
B.6)
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Columnas «+—— | Simétrico | —— Vigas
e ——
AZOT 2 1
1 1
1 J . 4
N24 | 1 i 4 3
1 -I 1 '
V< — 1L : g 3
1 2 '
N-22 ——- ! 2 - e 2
| 3 :
N2l —— |2 3 ; 10 9
1
N20 — L1t : : 12 1
5 5 '
i T, SR 5 5 ' 14 13
5 5 :
11 £ U— | 5 ' 16 15
5 G i
N-A7 5 6 : 18 17
5 6 V
N-16 — LS 5 ' 20 19
N5 7 i 1
7 ' 22 21
7 7 il
N-14 - —]L7 7 ! 22 23
7 7 A
N-13 ————]| 7 7 1 25 24
T 7 '
NA2 — |7 7 : 27 26
8 8 '
N3l ——| 8 s ! 27 26
8 8 g
N —— |18 ] ! 27 26
9 B i —
L s o | 1) 8 " 27 26
10 10 I
N-8 b 10 ! 23 28
11 1 i
) e e | T 1 i 29 28
v I S | [ 5, 1 S =
11 11 i 29 28
12 13 '
N-5 12 13 ! 30 ; 28
13 14 '
| 1 Q— 13 14 ' 32 3N
15 18 !
NG —=——1 46 18 ' 32 31
N-2 — || 16 17 '
i6 17 4 34 33
18 19 i
N1 — | AL 19 i 36 _ 35
20 21 ' B
]
PB |20 3 0
LGt = s R B s = i v |

Fig B14 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 25NI1V, caso A (parte B.7)

352




Columnas o Siaé'ﬂﬂ;—(ﬂ — Vigas
AZOT 37 37
1 1 i
N-24 A | &l 1 : 38 a8
1 1 '
N3 e o | 1 ! 40 39
2 1 k ;
N-22 ... Ny | 1 i 9 41
3 o |
& i
N-21 L3 2 ‘ 43 42
4 4 ]
N20 . |L4 4 ] 45 44
5 5 :
N-19 |3 5 ' 47 46
5 5 i
B 1 Y 5 5 i 49 48
6 5 i
N7 . |LS 5 ! 16 50
6 6 .
e o | b 6 ' 52 51
7 7 :
|1 T e—" | It 7 i 52 53
7 7 ]
N-14 4 7 ! 55 54
7 7 :
(B e | I 7 ! 25 56
Iz 7 1
1
N2 L7 7 ' 58 57
8 g f
N-11 8 | i 8 ! 58 57
B8 8 :
N-10 =) | 5 8 ' 58 57
1
8 8 :
-8 . 8 : | 58 RO, -/
-
10 9 I ]
10 | 50 |
N-8 9 : 60 |
1 22 :
N-7 11 22 : 60 59
11 22 ]
1
N6 — . |1 22 i 60 59
13 22 '
N5 13 22 : 29 61
14 22 i
N4 _ N |5 22 l 63 62
18 23 1
N e M 18 23 y 32 33
17 23 1
1 A | B ! 23 L 34 3
19 23 3
L N 19 23 ! 55 64
21 18 :
T
B s 21 13 t
777 || I ; 1l |
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Fig B15 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje B, modelo 25N|V, caso A (parte B.7)
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Columnas — -—| Sirﬁétricoj e Vigas
AZOT 1A )
2 : s
N-24 L 2 | 4
1 2 ] r .
) 1
N-23 . |L2 3 2 7
2 3 :
[ ? 3 ‘ 10 3
B 3 ' |I
N-21 . |L2 3 1 14 13
2 3 1
N-20 B | B 3 ! 18 17
4 4 'I
N-19 _ 5 4 ' 21 17
5 4 :
N-18 - 5 4 ] 25 24
5 4 ' I
[ S _|Ls 4 ! 25 20
5 4 :
N-16 5 12 ' 29 28
6 13 !
N-15 20 13 ' 29 28
20 1a i
P SR | B 13 ! |34 33
20 13 i
N-13 . |L.2] 13 ' 36 33
21 13 !
N-i2 . jlL22 6 | 40 39
23 7 '
[V € — | B 7 ' 40 39
24 7 ;
N-10 — 24 7 ' 40 39
24 7 :
N9 ——— |25 14 i 40 39
25 14 [
N-g T L28 14 : 44 43
26 10 :
Blel @ — e 27 10 ' 44 43
27 10 J
BB, o= —JLEBCL 10 . ‘48 47
28 10 ]
N5 o |L29 34 ! 50 : 47
29 34 T
N-4 . | 35 ' 54 53
30 36 : i
b e | sl 36 | 57 56
31 36 ]
' E [ | 37 ! §0 59
3z 37 i
N-1 138 15 i 63 62
33 15 !
]
PB 33 15 |

Fig B16 Tipos de resistencias de vigas y columnas del eje A, modelo 25NIV, caso B (parte B.8)
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Coluranas « -[Simélrico i Vigas
2
AZOT - 2
& '
N-24 L2 1 i 5 5
2 1 '
1
N-23 - 3 2 : 8 8
3 |2 :
N-22 3 l 2 ' 12 11
& 2 :
N2 L3 2 . 16 15
3 "2 ]
N-20 i 3 ! 20 19
4 4 :
N-19 _ . | 4 ' 23 22
4 4 '
1
110 . E—— e 4 \ 27 26
4 4
i 4 4 : 27 26
Nl +
4 4 :
N-16 12 12 ' 31 30
13 13 ;
N-15 . _ i3 13 1 31 30
13 13 1
55, — | 1.0 13 ! 34 a5
13 13 T
N-13 | i 13 ' 38 a7
13 13 ]
(5 1 O 5 16 i 42 41
7 17 )
N-11 | Al : 42 41
7 17 ;
(VB | —— I 17 ! 42 41
7 17 ;
N-9 = | T P A7 41
14 17 1
N-8 14 8 : 46 45
10 3 :
N-7 — ! 1¢ 9 ' 46 45
10 9 :
N-6 |1 9 i ug 49
10 9 P
N-5 34 9 ! 52 51
34 9 :
e | L 10 ' 54 55
36 11 ]
N-3 o |L38 11 i 57 58
36 11 i
N e i | Rk 11 ! 56 61
. 37 1 :
[V — s 1 ' €2 64
15 11 :
1
;| e—— | K 11 !
77777 = | ! I 777777~

Fig B17 Tipos de resistencias de vigas y columnas de! eje B, modelo 25NIV, caso B (parte B.8)
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APENDICE C

C.1 Disefio de una viga tipo

Para verificar los resultados obtenidos del post-procesador de diseio CONKER, se realizaron de
forma manual el disefio de varios elementos estructurales tipo viga; en esta parte se muestran los
calculos del extremo izquierdo de la viga 26 del nivel 3, edificio 3NIV, caso B: N

1) Dimensiones y propiedades de materiales

b=30 cm

h=55 cm
r=5cm

d=50 cm
f."=700 kg/cm?
f,=4200 kg/cm?

2) Elementos mecanicos aitimos

Mu” = 32.2 t-m (se utiliza el valor de 0.5Mu debido a que el obtenido en el analisis es menor)
Mu =64.4 t-m

Vu=286t

3) Requisitos geométricos

L>4d = 7.5 >24*050=2 BIEN

L/b<30 = 7.5/0.30 =25 BIEN
hb<3d = 55/30 = 1.83 BIEN
b=30cm=25cm BIEN

4) Refuerzo longitudinal

0.7:/f.bd
< =6.61cm’

Asmfn 2
Y

fo 346000

P = 0.75 Aguy = 076
e e f, f, +6000

bd =48.75cm’> (B, = 0.65)

En marcos ductiles el, porcentaje de refuerzo longitudinal a tension no debe exceder a 0.025, por lo
que; 1

As < 0.025*bd = 37.5cm’® < 48.75cm% esto es, rige Agmax = 37.5 cm’

4.1) Calculo del refuerzo longitudinal para momento flexionante negativo

Mg = Frbd*f"q(1-0.5q); Fgr=0.90
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Con Pmax = 0.025 = Agmax =37.5CM” =5 Guix = Prase f, I,

Mgmax = 63.10 t-m < Mu~ = la viga debe disefiarse como doblemente armada

AS = Agnax + MU- -E’I‘R—m-éx =38.29 cmz
Fafy(d - d)

7Mu = N.'Rr_naL__
0.75Fgf,(d - d)

=1.05 cm?

4.2) Calculo del refuerzo longitudinal para momento flexiornante positive
Mg = Fabd’f".q(1-0.5q); Fgr=0.90
Con Mu' = Mz = 32.20 t-m, As’=17.99 cm’

Asi, el refuerzo longitudinal resultante arriba y abajo queda definido por: As =38.29cm’ y
As’ =17.99cm’. Se propone el siguiente armado:

5#8 + S#6

1E#3 + 1G#3 @10cm

2#8 + 3#6

Los momentos resistentes, después de revisar al elemento como una viga doblemente armada, se
presentan en !a tabla siguiente, donde se observa que las acciones ultimas actuantes tienden a ser
meiores que las resistencias proporcionadas.

Momento | Resistencias | Elemento mecanico ultimo
M’ (t-m) 73.34 64.40
M® (t-m) 37.30 32.2
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5) Refuerzo transversal

5.1) Requisitos por fuerza cortante

f

En ningun caso V, debe ser mayor que ZFRbd\jf; :

V, =28 620 kg < 2*0.6*30*50*-/560 =42 596 kg BIEN

Con Uh=136>5 y piesion = 0.0264 > 0.015, se calcula la fuerza cortante que toma el concreto
con la siguiente expresion;

Ver = 0.5Fgbd/f. = 0.5%0.63050* /560 = 10 649 kg

Se revisa que la seccion cumpia con los siguientes requisitos geométricos; en caso de no satisfacerlos
se debera reducir Ve en un 30% por cada uno:

h<70cm — h=55cm BIEN
hb<s =—= 55/30=1833<6 BIEN

clarolibrelh > 5 = 747.5/55=1359>5 BIEN

La separacién de estribos “s" necesaria en los extremos de la viga es !a menor de las siguientes
expresiones:

FrAJf,d. _ 06+3*0.71%4200 50 _

a) - = — =14.9cm
Vu - Veq 28620 - 10649
FrA f 3 *4

b) _3__ y . 06%3°0.71 200::,”1 &
3.5b 3.5*30

c) di2=25cm

Rige s= 14.9 cm.

™ 5.2) Requisitos por confinamiento

En una distancia de 2d medida dssde el pafio de la columna, la separacion maxima de los estribos
sera la menor de las siguientes expresiones:

a) di4d=125cm

b) 8 diametro de la varilla long mas delgaca = 15.2 cm
Cy~ 24 diametro del estribo = 22.8 cm

d) 30cm

Rige s = 12.5 cm, menor que 14.9 cm, por lo tanto sma = 12.5 cm

Por ultimo, se verifica que V, semo < 0.5V, 6 de lo contrario se debe despreciar la contribucion del
concreto en la resistencia de la viga a fuerza cortante.
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Vi sismo = 6,666 kg < 0.5*28 620 = 14,310 kg BIEN

Por lo tanto, la resistencia al cortante es:

FrA,f,d
Vg = Vg + Vg = 10,649 + =10,649 + 21,470 = 32,119 kg > 26 620 kg BIEN
smax

C.2 Disefo de una columna tipo

A continuacién se presenta el diseiic de la columna 36, eje 2 (interno), del entrepiso N3-N4, del
edificio de 25NV, caso B.

1) Dimensiones y propiedades de materiales

h=130cm
b=130cm
r=7.5cm

H=350cm

2) Requisitos geométricos

a) hlb<4 = 130/130=1<4 BIEN

b) b=130 > 30 cm BIEN

c) Hb <15 = 350/130=27<15  BIEN

d Ag> U = 130°130=16900 m? > 10900 _gase et piEN
0.5f, 0.5 *700

™M

2} Elementos mecinicos filtimos

Se disend con la combinacién de carga #6 y posteriormente se revisé con la combinacion #5

| Comb. de carga # 5 | Comb. de carga # 6
P.(t] 1842.84 -258.02 (tension)
Myuft-m] | 358.72 100.98
| Mym [t-m] 89.62 ] 166.72 __
V, [1] 128.07 (Comb. de carga # 5) |

4) Calculo de la cuantia de acero longitudinal

Las cuantias minima y méaxima para cumplir con los requisitos de marcos ductiles son :

Pmin = 0.01 | Pmax = 0.04

Para el disefic de las columnas de los edificios del caso A se emplearon los nomogramas que se
incluyen en "Las Ayudas Disefo para Estructuras de Concreto Reforzado”. Para las estructuras del
caso B fue necesario utilizar el método de Bresler y para la obtencion de los diagramas de interaccion
se utilizé el programa DIDO, gue incluye los cambios del RDF-04 en el bloque de esfuerzos de
compresion del concreto.

De acuerdo a la combiracion de carga 6:
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Mym Mum
ey = —— =-{.391 f = ——" =-0646m
"=y L

Con base en estos datos se propone un armado de 12#12 + 16#10 (As = 263.52cm’); posteriormente
se determina el diagrama de interaccién del elemento con los siguientes valores:

pRM = 670t il Pan =-5331t; Pno = 9.026 t

Con el método de Bresler :

1 1
= Fad = ——— |5 0.90° . =0.90*(-287.4) = -258.7 t
Pe = Fg T 0.90" — = 0.90%( )
LPam  Prm Pro -670 -533 9026

Se utiliza un Fg de 0.90 debido a que la carga axial es de tension, lo que representa un
comportamiento ductil. Al comparar Pg contra Py se tiene que:

Pr =-258.7 = Pu

Sin embargo, Pg /Pro = -258.7 / 9026 = -0.032 < 0.10, por lo que es necesario utilizar la expresién en
términos de los momentos:

Mum + Mym <1.0
MRM MRm

donde: Mgy = ew*Pru ¥ Mrm = €n*Prm: al sustituir los valores se tiene que:

—101 + 157 - 097<1.0 = se acepta el armado propuesto
236 310

Si se utiiiza la combinaciéon # 5 en el disefio de la columna, se obtiene que el acero minimo de
refuerzo es suficiente para suministrar la resistencia requerida, tal que:

Pr=35341> Pu=1843t

3) Refuerzo transversal
En ninguin caso V, debe ser mayor que 2FRbd\jlf; d

V, = 128,070 kg < 2*0.5*130%122.5* /560 = 376,850 k¢ BIEN

La resistencia del concreto se calcula con alguna de las siguientes expresiones, dc acuerdo con la
cuantia de acero a tension:

Ver = 0.5Fzbdyf; Para pPrension < 0.015
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Veg = Fgbd(0.2 4 20p,).f.  para o > 0.015

P ensi

Con pygnsien = 0.0073 < 0.015, se tiene que:

Vg = Frbd(0.2 + 20p, )._,f'fc' = 0.5*130%122.5%(0.2+20%0.0073) - /560 = 65,110 kg

La resistencia del concreto se va a despreciar si Vy sismo 2 0.5V, ¥ A 20 =2 P,

Vysismo 20.5V, = 114.74 t > 0.5*128.07 =64.04 t

Af 20 = Py = 130%130*700/20 > -258,000 kg = 591,500 > -258,000

Por tanto, se desprecia la resistcncia Vg del concreto; los factores mencionados en 2.5.1 y2.5.1.3 de
las NTC del RDF-04 que afectan dicha resistencia ya no se calculan.

Se proponen 4 estribos del # 5 (Ag = 15.84cm?).

La separacion maxima “sy"en !a zona de confinamiento (extremos) es la menor de la siguientes:
a) dim. penor/ 4= 122.5/4 = 30 € cm
b) 6dimener =63.18 (#10) = 19.1 cm
cj 10cm

Rige s,=10 cm.

La zona de confinamiento (1.) tendra una longiiud minima de:
a) dim. maxima = 13C cm

b) H/6 = 265/6 =44.2 cm
c) 60cm

Rige 1:=130 cm; la separacion s, se usara dentro de ésta longitud en ambos extremos del elemento.
Fuera de los extremos confinados se colocaran los estribos a una separacion maxima "s;", la cual es
I2 menor de las siguientes:
850d
a) == =A% Tiiom
It
2Ty

b) 48d, = 76.32 cm

d) dim. Menor/2 = 130/2 =65 cm
Rige s, = 41.71 cm ; estos es, s, = 40 cm para fines practicos.

A continuacion se verifica que se satisfaga el requisito de area minima de refuerzo transversal por
confinamiento; la separacion maxima debe ser menor que los siguientes valores:
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donde:

A, =15.84 cm?; A;=16 900 cm®; A.=14728cm’; b, =121.36 cm
Rige s = 8.70 cm, menor que s, = 10 cm; para fines practicos se usera s @= 7.5 cm.

La resistencia a fuerza cortante de la columna se obtiene de la siguiente manera.

Vg = Ver + Vsr

es:
FrA,f,d
Vg = Vgg = -——"— =0.5*15.84*4200*122.5 /7.5 = 543,312 kg = 543 .3t >> Vu = 128
Smax
Columna 36, eje A, N4, 25NIV, Casu B
el
L 3
a0 l[ |
L — 4
i i L L_IJ e A ___(J
L =

130

12#12+16#10 (263.52 cm2);, 4E#5 @ 7.5cm

Debido a que se desprecia la resistencia Vg, la capacidad de la seccion transversal a fuerza cortante
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