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CAPITULO 1. INTRODUCCION 1

Capitulo 1
INTRODUCCION

1.1 Antecedentes

La determinacion de la respuesta de una estructura, sujeta a movimientos sismicos en el terreno
de cimentacion, es uno de los problemas mas complejos de la ingenieria estructural. De manera
general, la dificultad de este problema tiene su base en diversos conceptos en los que su
determinacion resulta incierta y, en ocasiones, dificil de predecir; tal es el caso de las
caracteristicas del movimiento del terreno (magnitud, aceleracion, duracion, periodo, etc), y las
propiedades dinamicas de la estructura (cargas existentes al momento del sismo, ductilidad,
amortiguamiento, periodo de vibracion, etc.).

El caracter aleatorio de los conceptos anteriores hace pensar que la respuesta esperada de la
estructura, incluso la maxima teodrica, se encuentre acotada dentro de cierto rango, y como
consecuencia, con cierta probabilidad de ocurrencia. Asi, el problema dinamico de la respuesta de
una estructura serd en estricto rigor de caracter probabilista, en el que debe considerarse un rango
de variacion para los mayores efectos esperados; el minimizar este rango de variacion sera el
resultado de un buen disefio.

Un criterio alternativo, de tipo determinista, como el empleado en la mayoria de los codigos de
disefio, basa sus resultados en envolventes observadas o calculadas para efectos extremos, con
probabilidad de ocurrencia definida. En este contexto se busca obtener la respuesta méxima que
se puede esperar en una estructura, y por medio de una filosofia de disefio adecuada, tratar de
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mantenerla en buenas condiciones de servicio, y en los casos mds severos, con suficiente
estabilidad para no colapsar.

La interaccion entre las caracteristicas del movimiento y las propiedades dinamicas de la
estructura se aprecia, de forma mas general, al observar como los movimientos del suelo se
amplifican en la estructura, tal que las aceleraciones que aparecen en ésta, llegan a ser varias
veces superiores a las del terreno. Por tanto, la amplificacion depende fuertemente del
amortiguamiento de la estructura, y sobretodo de la relaciéon que existe entre los periodos de la
estructura y del suelo. Entre mas cercanos estan los periodos fundamentales de ambos sistemas,
la posibilidad de amplificacion por resonancia o acoplamiento de movimientos, es mayor.

Obviamente, la respuesta de la estructura también depende de la magnitud del sismo; asi, para
sismos moderados (menores que los de disefo), la estructura se mantiene dentro del rango
elastico-lineal: las deformaciones son recuperables y los esfuerzos no alcanzan la resistencia
nominal de los diferentes miembros estructurales. A medida que el movimiento se incrementa, el
comportamiento deja de ser lineal; para el caso de estructuras metélicas, se pueden llegar a
presentar los siguientes ejemplos de no-linealidad que, en general, tienen relacion directa con las
zonas de fluencia en secciones de esfuerzos maximos:

a Articulaciones plasticas
o Pandeo local de placas
a Deformaciones residuales (no recuperables)

Como consecuencia del comportamiento no-lineal, la rigidez de la estructura tiende a disminuir,
basicamente por la aparicion de articulaciones plasticas en zonas de esfuerzos maximos, lo cual
consecuentemente provoca que las deformaciones sean no recuperables (dafio), y que los
esfuerzos sobrepasen el limite de proporcionalidad. Para estructuras metalicas se ha observado
que el comportamiento lineal se mantiene hasta niveles muy altos de esfuerzo, cercano a los de
fluencia (De Buen, 1975).

Ante la accion de sismos intensos, donde el comportamiento no-lineal tiene lugar, interesa definir
la respuesta de la estructura después de la fluencia, cuando segin lo descrito anteriormente, la
rigidez disminuye. Asi, podemos relacionar el comportamiento de la estructura, debido a la
disipacién de energia por comportamiento no-lineal, con el concepto ya mencionado de
ductilidad, definiendo a ésta como la capacidad de la estructura para mantener su resistencia ante
grandes deformaciones, superiores incluso a las que origino la fluencia.

Por tanto, resulta evidente que la base del disefio sismico requiere de proporcionar a la estructura
de suficiente resistencia y rigidez lateral, ademds de contar con capacidad de deformacion que
permita el desarrollo de maxima ductilidad; cabe hacer mencidn sobre la relacion, inversamente
proporcional, que existe entre resistencia y ductilidad. Una buena opcién, para dar a una
estructura la seguridad adecuada contra el colapso, consiste en proveer de suficiente resistencia,
aun cuando no se disponga de gran ductilidad; otra opcion sera disefiar para una menor
resistencia, siempre y cuando se proporcione amplia capacidad de deformacion ineléstica
(ductilidad). El conocer qué relacion deben guardar entre si estos dos conceptos, es uno de los
objetivos de este estudio, que mas adelante se describiran.
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Por otro lado, se puede mencionar que aun cuando se disefie o detalle adecuadamente la
ductilidad de la estructura, la posibilidad de dafio estd presente, lo cual lleva al problema muy
comun de elegir entre una estructura rigida con dafio casi nulo, o una estructura flexible en la que
se aceptaria cierto dafio estructural. Es posible que los costos iniciales de la estructura rigida sean
mayores que los de la flexible, y que no existan problemas importantes de reparacion después de
la accion de sismos severos en el futuro, lo cual no ocurre con las estructuras flexibles.

Las estructuras metélicas, como sistemas resistentes a sismos, han tenido buen comportamiento
ante eventos de magnitud considerable. Se ha observado que, sujetos a sismos severos, ingresan
en el rango no-lineal, principalmente por la aparicion de articulaciones plésticas o ciertas formas
de inestabilidad como el pandeo local. El sismo de Michoacan de 1985, que afect6 fuertemente a
la ciudad de México, dejo en claro el buen comportamiento general de estas construcciones. Sin
embargo, aparecieron ciertos tipos de falla que conviene resaltar, los cuales tuvieron su origen en
un comportamiento no-lineal inadecuado, o como en muchos casos, por deficiencias en el disefio.

De los reportes elaborados a partir de 1985 (Osteraas, 1989; Martinez, 1986), se deducen dafos
menores en estructuras metalicas, y solo algunas fallas locales que provocaron incluso la fluencia
de algunos elementos; solo en unos cuantos casos contados se presentd el desplome y colapso de
pisos superiores. Un ejemplo claro de esto fue el complejo Pino Suarez, constituido por cinco
edificios, ente 14 y 21 niveles, desplantados sobre un cajon comin de concreto que en ese
entonces formaba parte de la estacion del metro. Las estructuras estaban formadas por marcos de
acero, con columnas de seccidon cajon y trabes tipo armadura de alma abierta, ademas de
contraventeos en la zona de servicios. Las fallas tipicas observadas fueron el pandeo local de
columnas, pandeo en diagonales de armaduras, fractura en conexiones, etc, concluyendo entre
otras cosas, que las trabes de alma abierta son incapaces de desarrollar ductilidades locales
adecuadas. De los cinco edificios que formaban el complejo, dos se colapsaron.

De manera alterna, se menciona que las causas mas notables de fallas para edificios de estructura
metalica fueron (De Buen, 1988):

o Pandeo local o fractura en vigas de alma abierta (armaduras). Aparece una considerable
disminucién de resistencia en armaduras al ocurrir pandeo en los miembros comprimidos.
Ademas, con el uso de perfiles pequefios tipo angulo, tiende a haber fractura en ellos debido a
la accion ciclica. En general, no se desarrollan articulaciones plasticas, sino que su falla es de
tipo fragil.

o Pandeo o ruptura de contraventeos. Conduce a fallas de tipo fragil, ya sea en el elemento o en
sus conexiones. Su ruptura deja al resto de la estructura desprotegida y sujeta a toda la fuerza
de sismo, asi como también con posibles efectos importantes de torsion adicional en planta.

o Pandeo local en columnas de seccion rectangular hueca. Este efecto se debe principalmente a
la gran fuerza de compresion provocada por el momento de volteo en columnas exteriores.
También influye la interaccion de carga axial y momento flexionante.

o Fractura en conexiones. En este caso la soldadura representa una conexion de tipo rigido que,
al no estar bien disefiadas o construidas, estan propensas a fracturas. Por otro lado, las
conexiones atornilladas muestran mejor comportamiento, aunque su gran flexibilidad tiene
problemas adicionales de dafio.

Ante estas evidencias se obtuvo gran conocimiento sobre el comportamiento sismico de las
estructuras metdlicas, adecuando la normatividad y proponiendo especificaciones més severas al
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respecto. Por otro lado, el hecho de contar con un material homogéneo y con comportamiento
carga-deformacion bien definido, propicia el buen desempefio ductil de la estructura, pero
también debe tenerse en cuenta que el detallado sera un parte fundamental del proceso de disefio,
que promueva dicho buen comportamiento.

En investigaciones recientes (Gonzalez, 2000), se ha estudiado la respuesta sismica ineléstica de
edificios de acero para condiciones diversas de zonas sismicas del Valle de México. En dicho
estudio se hacen comparaciones interesantes, tanto desde el punto de vista de disefio (secciones
transversales), como del comportamiento dindmico elastico (periodos, desplazamientos
horizontales) y del comportamiento inelastico (demandas de ductilidad, articulaciones plasticas,
desplazamientos inelasticos). Se comprueba, entre otras cosas, que los requerimientos de marcos
ductiles del RCDF y sus NTC-EM resultan adecuados para este tipo de estructuras, tomando en
cuenta que se requiere garantizar modos de falla ductiles, asi como controlar las demandas de
ductilidad local.

1.2 Objetivos y metodologia

El Reglamento de Construcciones para el D. F. (RCDF, 2004) y sus Normas Técnicas
Complementarias (NTC), han sugerido cambios mads estrictos en sus especificaciones para
disefio, los cuales han tenido caracter empirico o por observaciones y evaluaciones de danos, de
tal manera que no existe una total justificacion para los pardmetros empleados. Por tanto se
pretende, como tema fundamental de esta investigacion, estudiar con detalle la aplicacion del
Apéndice A que forma parte de la NTC-Sismo, como un procedimiento alternativo al indicado en
el Cuerpo Principal, donde se toma en cuenta explicitamente los efectos de sitio y la interaccion
suelo-estructura, para determinar los efectos de sismos representativos en un terreno con un
periodo dominante Ts=2 s, comparable a la zona III;, (zona de Lago de la Ciudad de México), en
edificios de estructura metalica con diferentes periodos de vibracion (medianos y largos: antes,
dentro y después de la zona de los periodos dominantes del movimiento del suelo) . Esta
investigacion representa un analisis paramétrico de varios casos que incluyen diversas
combinaciones de variables, tales como periodo de vibracion, factor de comportamiento sismico,
y condicion de desplazamiento horizontal permisible de servicio y de colapso, con el fin de
abarcar un rango representativo y comun de edificios tipicos de estructura metalica.

Los objetivos de este trabajo se pueden englobar en los siguientes temas:

o Estudiar y comparar el comportamiento sismico elastico e ineldstico de edificios de estructura
metalica aplicando el Apéndice A de la NTC-Sismo, con las siguientes condiciones de
disefio:

» Edificios de marcos de acero estructural de 9 y 25 niveles

* Sitio con un periodo dominante del terreno T¢=2 s, comparable con un suelo
compresible (zona I1l)

= Factores de comportamiento sismico: Q =2y 4

= Distorsiones angulares permisibles de entrepiso para la condicion de servicio,
Yp < 0.002 y 0.004, para Q=2 y 4, respectivamente
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= Distorsiones angulares permisibles de entrepiso para la condicion de colapso
Yp < 0.015 y 0.03 para Q=2 y 4, respectivamente.
= Revision segun el RCDF- 04 y sus normas técnicas complementarias

Al combinar las condiciones anteriores, se llega a un total de ocho casos de analisis distintos,
contando asi con un rango representativo de variacion para las respuestas obtenidas.

Verificar, mediante andlisis no-lineales del tipo paso a paso, el comportamiento
sismorresistente de todos los casos de edificios, dimensionados de acuerdo con las reglas del
RCDF-2004, las NTC-Sismo y las NTC-Estructuras metalicas.

Verificar la simplificacion hecha en los analisis modales espectrales elasticos, al utilizar el
factor de comportamiento sismico “Q”, como medio para llegar a un espectro inelastico.
Definir los criterios para decidir la conveniencia de proveer mayor resistencia y rigidez
lateral, aunque haya menor capacidad de deformacion (ductilidad), o viceversa.

Definir algunos criterios de estructuracién y comportamiento sismico ante las disposiciones
del RCDF-04, en especial al uso de “Q”y “y,”.

La metodologia propuesta para lograr estos objetivos es la siguiente:

a

a

Establecer los conceptos fundamentales que definen el comportamiento sismico eléstico e
ineléstico de las estructuras.

Definir los modelos por estudiar (geometria, cargas, etc)

Obtener las respuestas elasticas. Para esto se realizan analisis sismicos dindmicos, del tipo
modal espectral, tomando en cuenta para cada caso la influencia del factor de
comportamiento sismico, de las cargas gravitacionales, y los efectos de segundo orden (P-A).
Se calculan: periodos de vibracidon, desplazamientos horizontales totales, relaciones
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para la condicion de servicio (y, <
0.002 y 0.004), y desplazamiento horizontal relativo para la condicion de colapso (y, < 0.015
y 0.030), fuerzas cortantes de entrepiso, y elementos mecanicos ultimos; se comparan para
cada caso, los resultados del disefio para ambas condiciones de desplazamiento horizontal
permisible. Los analisis se llevan a cabo con el programa de computadora ETABS-6.

Se hace una comparacion de las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso para la condicién de servicio aplicando el Cuerpo Principal en la zona III, y el
Apéndice A para un suelo con periodo dominante T=2 s, para los distintos factores de
comportamiento sismico utilizados Q=2 y 4.

Revisar las estructuras. Esta etapa se elabora conjuntamente con la obtencion de respuestas
elasticas, descrita en el punto anterior. Se revisa que los edificios cumplan con la resistencia,
rigidez y ductilidad que establecen las Normas Técnicas para Disefio del RCDF-04. La
revision se realiza con el programa STEELER incluido en el ETABS-6, suponiendo
estructuras formadas por marcos ordinarios para el caso de Q = 2, y por marcos ductiles para
Q = 4. El disefio se inicid calculando las secciones necesarias para cumplir con la condicion
de desplazamientos horizontales permisibles de servicio y de colapso, y a partir de lo
obtenido, se incrementaron a medida que se requirid por resistencia, al aplicar los diferentes
valores de Q.

Realizar los analisis dinamicos paso a paso, del tipo no-lineal, tomando en cuenta un solo
marco plano de cada caso analizado, calibrando sus propiedades para obtener una estructura
representativa del comportamiento tridimensional. Los anélisis se realizan con el programa
DRAIN-2D ante la accién del acelerograma SCT, componente E-W, del 19 de septiembre de
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1985. Se calculan las respuestas no-lineales en la historia del tiempo, determinando las
demandas de ductilidad local y global, asi como las tendencias de los mecanismos de falla.

o Comparar las respuestas y obtener los resultados, asi como las recomendaciones ante los
objetivos planteados.

En el cap 2 se describen algunos conceptos que definen los criterios de analisis y disefio, lo cual
representa la metodologia a seguir en la investigacion. Los caps 3 y 4 tratan respectivamente
sobre el célculo de las respuestas elasticas e ineldsticas. En el cap 5 se comparan los resultados
obtenidos, y en el cap 6 se presentan las conclusiones mas importantes.
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Capitulo 2
CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

2.1 Introduccion

Como se comentd en el capitulo anterior, el disefio sismico de edificios es muy complejo,
principalmente por lo poco predecible de las acciones y la magnitud de sus efectos, asi como por
las simplificaciones hechas en el proceso del analisis y disefo estructural. El disefio de una
estructura que deba resistir movimientos sismicos en su base, es un problema que difiere un tanto
de los métodos aplicados para otras acciones (Bazan, 1999). Esto es, mientras que para otras
acciones (cargas gravitacionales, viento, etc) se pretende disefar para que el comportamiento de
la estructura, ante acciones maximas, esté¢ dentro del rango lineal y sin dafo, en el disefio por
sismo se acepta que no es econdmicamente factible disefiar bajo los mismos criterios, por lo que
los reglamentos sugieren que sea incluido el comportamiento no-lineal de la misma, asi como
aceptar cierto dafio como mal necesario.

El comportamiento en el rango ineléstico sera inevitable, principalmente porque la magnitud del
sismo podria ser muy grande. Para controlar este efecto se debe proveer a la estructura de
suficiente ductilidad, proporcionando capacidad para sostener grandes deformaciones sin
pérdidas importantes de resistencia y de rigidez.

En este capitulo se describe la filosofia actual del disefio sismorresistente, con lo que se pretende
dejar mas en claro los objetivos que se quieren alcanzar en este estudio. Se hace una revision
general de los métodos de analisis sismico por utilizar, asi como algunos conceptos que definen
el comportamiento inelastico tales como el factor de comportamiento sismico, los efectos P-A,
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niveles permisibles de distorsiones angulares de entrepiso, y demandas de ductilidad local y
global. Posteriormente, se presenta un resumen sobre los aspectos principales de las
especificaciones del RCDF-04 y sus normas para disefio.

2.2 Filosofia de disefno

La filosofia de disefio en la que se apoya la ingenieria sismica para edificaciones tiene su base en
evitar el colapso de la estructura, aun cuando se acepte cierto dafio, para un sismo
excepcionalmente severo, y evitar dafios de cualquier tipo ante sismos moderados. Con esto se
pretende mantener a la estructura en buen estado ante sismos de ligera magnitud, los cuales se
espera ocurriran varias veces durante su vida util, y ademas evitar el colapso ante el sismo de
disefio, que se espera ocurra al menos una vez en dicho lapso.

De esta manera, y tal como se hizo ver en los antecedentes del capitulo anterior, la respuesta de la
estructura depende de la magnitud del sismo, aceptando que inicialmente es de tipo elastica y
conforme la accion se incrementa, pasa al rango inelastico. Este cambio en la magnitud, con
periodos de recurrencia menores para sismos moderados y viceversa, hace pensar en la necesidad
de revisar diferentes etapas del comportamiento, en el rango lineal y en el no-lineal.

Para cumplir rigurosamente con este procedimiento, deberian realizarse tres diferentes analisis
(Bazén, 1999):

0 Accion de un sismo moderado (sismo de servicio) sobre la estructura, que se sabe aparecera
varias veces durante la vida util de la estructura, para lo cual se revisan las condiciones de
servicio (desplazamientos horizontales, dafio en elementos no estructurales o instalaciones,
incomodidad a ocupantes, etc). El modelo de comportamiento es elastico lineal, dado que la
accion del sismo no debe ser tal que se sobrepasen los esfuerzos de fluencia del material ni se
ingrese en el rango inelastico.

o Accion de un sismo severo, que aparecerd pocas veces en la vida util del edificio. En esta
etapa podra aparecer dafio no estructural y dafio estructural menor, pero no se alcanza la
capacidad de carga de los elementos. Se puede utilizar un modelo elastico lineal, pero con
propiedades elésticas dindmicas del material, que en general son mayores con respecto de las
estaticas.

O Accion de un sismo de intensidad extraordinaria, que presenta poca probabilidad de
ocurrencia, pero es factible su aparicion. Aqui se debe revisar la seguridad contra un posible
mecanismo de colapso, en que podria haber dafo estructural significativo, pero manteniendo
la estabilidad general de la estructura. El modelo utilizado tiene que incluir el
comportamiento no-lineal (pléstico).

Este procedimiento general resulta muy laborioso como para llevarlo a la practica profesional,
sobretodo por la necesidad de establecer niveles de aceleraciones para los diferentes sismos a
utilizar, y por lo complejo que resulta un andlisis no-lineal. Su utilizacién, sin embargo, es para
fines de investigacion o cuando el problema de disefio amerite procedimientos refinados de
analisis sismico.
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Los reglamentos modernos de disefio no hacen distincidon entre sismos moderados y severos. No
se identifican o cuantifican los dafios estructurales o no estructurales que puedan existir (Balling,
1981). Actualmente un analisis estructural elastico se realiza con mas eficiencia mediante
métodos de superposicion modal, con fuerzas reducidas; en tanto que, los analisis inelasticos
requieren el uso de técnicas numéricas de integracion paso a paso. De manera general se acepta
que gran parte de la energia introducida en la estructura por el sismo, se disipa por deformaciones
inelasticas, lo cual conduce a la hipotesis de que las fuerzas de disefio deben ser menores con
respecto de las correspondientes a un analisis elastico.

Las NTC-Sismo del RCDF-04, tanto en su Cuerpo Principal como en su Apéndice A, especifican
espectros de disefio para el analisis sismico dinamico de estructuras con comportamiento elastico,
pero permiten, ademas, que las fuerzas generadas se reduzcan por el factor Q’, dependiente del
factor de comportamiento sismico Q, y por el factor de sobre-resistencia R, que dependen del tipo
de la estructura. Con estas fuerzas se revisan los esfuerzos actuantes contra los resistentes por el
material, segun un analisis estructural elastico lineal; asi, los desplazamientos horizontales
obtenidos de la condicién de servicio, al estar aplicando el Cuerpo Principal deben ser
multiplicados por el valor de Q elegido, y si se utiliza el Apéndice A por el valor Q'R/7, los
cuales no deben exceder los limites especificados para satisfacer el estado limite de servicio,
adicionalmente, el Apéndice A pide revisar el estado limite de colapso, multiplicando los mismos
desplazamientos horizontales por el factor QR.

El criterio del RCDF-04 pretende cumplir con la filosofia béasica de disefio expuesta en este
inciso, aunque de manera muy simplificada, y con pasos a seguir no siempre bien fundamentados,
pero con caracter practico como para llevarlo a un disefio convencional. Por un lado, al disefiar la
estructura para fuerzas reducidas segun la capacidad de disipacion de energia por deformaciones
inelasticas, se esta incluyendo la idea del disefio ante un sismo severo que puede hacer ingresar a
la estructura a su comportamiento ineldstico; y, por otro lado, al calcular los desplazamientos con
fuerzas sin reducir (obtenidas del analisis con fuerzas reducidas amplificadas Q veces para el
caso del Cuerpo Principal y Q'R/7 para el caso del Apéndice A) se tienen los desplazamientos
por el sismo de servicio en condiciones elasticas. Estos desplazamientos se comparan con los
niveles permisibles propuestos por el RCDF-04. De esta manera, en una sola etapa de analisis
puede cumplirse, al menos conceptualmente, con los criterios modernos de disefio sismico.

Otro aspecto implicito en la filosofia actual del disefio sismorresistente es el mecanismo de
colapso supuesto que, de manera general, implica la formacion de articulaciones plésticas que
aparecen durante sismos intensos; el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04 propone como
revisar el estado limite de la condicion de colapso. Estas zonas de fluencia se forman,
normalmente, en los extremos de vigas y columnas, para el caso de edificios. Se debe buscar que
el mecanismo elegido o disefiado genere fluencias en los miembros que pueden presentar fallas
ductiles; el criterio sera entonces suministrar columnas fuertes y vigas débiles 6 de manera mas
racional, columnas mas fuertes que las vigas. Este mecanismo de colapso, a diferencia del
opuesto (columnas menos fuertes que las vigas, ver fig 2.1a y 2.1b), resulta més conveniente por
las siguientes razones:

o La falla en las columnas de un mismo entrepiso podria representar el colapso del edificio,
dada la funcion importante de dichos miembros para seguir transmitiendo las cargas
gravitacionales a la cimentacion.
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o La degradacion de resistencia por la fluencia en columnas, sobretodo en los niveles inferiores,
es mucho mayor que en las trabes, debido principalmente a la accion de las cargas axiales
elevadas.

o El colapso de la estructura puede aparecer cuando se forman las articulaciones plésticas en las
columnas de un solo entrepiso, o en las vigas de todos los entrepisos, mas las de los extremos
inferiores de las columnas de planta baja. Por tanto, se tienen mas defensas con el sistema
estructural cuando las articulaciones se forman en las vigas.

Aun cuando el mecanismo de colapso elegido represente articulaciones plasticas (fluencias) en
las vigas, no debe olvidarse que necesariamente en la base de las columnas de planta baja
también apareceran, tal que debe tenerse cuidado de detallar adecuadamente las conexiones, para
suministrar suficiente ductilidad local y asi evitar fallas prematuras indeseables.

2.3 Métodos de analisis sismico

Actualmente son de uso comun dos métodos para andlisis sismico de estructuras, los de tipo
estatico y los dindmicos, cada uno de ellos con distinto nivel de refinamiento. Los métodos
estaticos suponen un conjunto de fuerzas aplicadas directamente sobre la estructura, simulando el
efecto de la accion sismica; los dindmicos implican analisis de la respuesta con base en el uso de
espectros, y también de acelerogramas. Las NTC-Sismo del RCDF-04 propone dos métodos de
cada tipo:

Método estético simplificado: Es aplicable a estructuras con altura hasta 13m, que se encuentran
formadas por muros de carga, con una geometria y distribucion de muros sensiblemente
simétrica. El 75 por ciento de las cargas verticales deben estar soportadas por muros, y habra por
lo menos dos muros perimetrales en cada direccion con longitud mayor a la mitad de la mayor
dimension en planta del edificio. Para aplicar este método se hard caso omiso de los
desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo. Se emplean coeficientes sismicos
reducidos dependiendo de la altura de la construccion y de la calidad de la mamposteria de los
muros resistentes; el cédigo propone valores indicativos de estos coeficientes en los que ya se
esta tomando en cuenta el factor de comportamiento sismico (Q).

Método estatico general: Es aplicable a estructuras regulares con altura menor a 30m 6 20m para
estructuras irregulares. Su uso no es recomendable para edificaciones con alturas mayores o
cuando existen irregularidades tanto en planta como en elevacion, asi como distribuciéon no
uniforme de masas o rigidez. En general, tiene su fundamento 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 una variacion lineal de aceleraciones, con un maximo en la
parte mas alta del edificio.

M¢étodo dindmico modal espectral: Este método es aplicable para cualquier estructura,
independientemente si es regular o no, o del nimero de niveles que tenga. Depende del
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conocimiento de un espectro de respuesta. En el siguiente inciso se da una exposicion mas amplia
de los conceptos que lo definen.

Método dindmico paso a paso: Es, también un método aplicable a cualquier estructura para
investigar su respuesta ante la excitacion correspondiente a un acelerograma. Se explica con
mayor detalle en incisos posteriores de este capitulo.

En ambos métodos (estaticos y dinamicos), se especifica que se deben incluir los efectos
bidireccionales del sismo, para lo que conviene hacer el andlisis en dos direcciones ortogonales, y
combinar el 100 por ciento de los efectos en una direccion con el 30 por ciento de los
correspondientes a la direccion perpendicular, con los signos que para cada efecto resulten mas
desfavorables. Ademas, en las respuestas para el disefio sismico se tienen que tomar en cuenta los
efectos de la torsion en planta, debido a las posibles asimetrias de rigidez y/o masas.

Para fines de este trabajo, se utiliza el analisis modal espectral para el calculo de las respuestas
elasticas, durante la fase del disefio de cada caso de estructura, y el método de integracion paso a
paso para evaluar la respuesta en el rango inelastico de dichas estructuras.

2.3.1 Analisis dindmico modal espectral

Se considera a la estructura como un conjunto de masas y resortes ante la accion de las fuerzas de
inercia provocadas por las masas de cada nivel. Se calcula la respuesta total como la
superposicion de la respuesta de cada modo de vibrar considerado, en el que se descompone el
sistema global, después de aplicar un espectro de disefio. Las respuestas modales “S;” (donde “S;”
puede ser fuerza cortante, desplazamiento lateral, momento de volteo, etc del modo “i”) se
pueden combinar mediante diversos criterios de superposicidon, para obtener las respuestas
maximas totales. Uno de los criterios mas utilizados es el que combina la raiz cuadrada de la
suma de los cuadrados (Rosenblueth, 1971); no es totalmente valido para cuando los modos
tienen periodos con valores muy cercanos entre si, y en tales casos es mejor utilizar el criterio
general llamado Combinacién Cuadratica Completa, que permite tomar en cuenta el
acoplamiento de modos cercanos, y en el que se incluye el porcentaje de amortiguamiento, como
factor importante en la respuesta total.

Para calcular la participacion de cada modo en la respuesta méxima global, se hace uso de la
aceleracion del espectro de disefio, relacionada con el periodo correspondiente del modo en

cuestion.

Estos espectros de disefio se pueden construir a partir de la zonificacion sismica del terreno (fig
2.2), y de las curvas de isoperiodos (fig 2.3), obtenidas de las NTC-Sismo del RCDF-04.

2.3.1.1 Espectros de disefio Cuerpo Principal

La ordenada del espectro de aceleraciones “a”, expresada como fraccion de la aceleracion de la
gravedad, esta dada, segtin las NTC-Sismo del RCDF-04, en su Cuerpo Principal, por:
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T .
a + (C —-a )7 | T<T
0 0'T a
a
a=<c Si T <T <T A
qc Si T> Tb
\
donde
q=(To/T)'
T: Periodo natural de interés
Ta, Tp: Periodos caracteristicos del espectro de disefio
C: Coeficiente sismico
r: Exponente que depende de la zona sismica en que se localiza la estructura

Con base en estos parametros se puede definir los espectros de disefio del Cuerpo Principal
correspondiente a cada una de las tres zonas sismicas (I, II y III), la zona compresible III se
dividira en cuatro subzonas (III,, IIIy, II1; y IIl4). La fig 2.4 muestra los espectros de disefio de la
zona sismica compresible tipo III},, para los factores de comportamiento sismico Q=1, 2 y 4. Las
estructuras son del grupo “B”.

Para la obtencion de los espectros inelasticos de disefio (Q=2 y 4), las ordenadas del espectro
elastico (Q=1) se dividen entre el factor de reduccion Q’, a saber:

Q' =Q si se desconoce T 0 si To<T
Q=1+ (T/Ta)(Q-1) SiT<T,

Para las estructuras que no cumplan con los requisitos de regularidad de las NTC-Sismo, el valor
de Q’ se debe multiplicar por 0.9, 0.8 6 0.7, dependiendo de cuantos requisitos de regularidad no
se cumplan, el incremento en las fuerzas sismicas puede variar desde un 11.1 hasta un 42.8 por
ciento. Los desplazamientos obtenidos con estas fuerzas reducidas entre Q’, deben multiplicarse
por Q, para revisar el estado limite de servicio (desplazamientos horizontales).

Al hacer un analisis dinamico modal espectral, puede haber reducciones importantes de fuerza
sismica debido a la influencia de los modos superiores de vibracién con aceleracion espectral
muy baja; a este respecto, las NTC-Sismo especifican una revision del cortante basal dinamico.
Esto es, el cortante basal dinamico minimo debe ser al menos el 80 por ciento del obtenido con
un sistema de un grado de libertad equivalente, considerando la aceleracion que le corresponda en
el espectro, segun la participacion del periodo fundamental de la estructura. De no cumplirse esto,
tanto elementos mecédnicos de disefio como desplazamientos horizontales se deben multiplicar
por un factor que iguale dicho valor minimo.

2.3.1.2 Espectros de disefio Apéndice A
El Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04 permite para el disefio sismico de estructuras

ubicadas en las zonas II y III tener en cuenta explicitamente los efectos de sitio y la interaccion
suelo-estructura.
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Asi, al considerar los efectos del periodo dominante més largo del terreno Ts, se adoptard como
ordenada del espectro de aceleraciones para disefio sismico, @, expresada como fraccion de la
gravedad, la que se estipula a continuacion:

a0+(ﬂc—a0)_|-_r; si T<T,

a

a=4/c; si T,<T<T,
T 2
ﬂcp(Tb] ; si T>T,
donde

p =k + (1-K)(To/T)?
f = Factor de reduccion por amortiguamiento suplementario, que es igual a 1 cuando se
ignora la interaccion suelo-estructura.

El coeficiente de aceleracion del terreno ap, el coeficiente sismico C, el coeficiente K y los

periodos caracteristicos Ta y Ty, del espectro de aceleraciones se obtienen en funcion del periodo
dominante del sitio, usando las expresiones siguientes:

_[0.1+0.15(T,-05); si  05<T,<15s
~]0.25; Si T)15s

0.28 +0.92(T, —0.5); si 05<T,<15s

B 1.2; Si 15<T,<25s
1.2-05(T,-2.5)  si 25<T,<35s
0.7; Si T,>35s
0.2+0.65(T, —0.5); si 05<T,<25s
T = 1.5; si 25<T,<325s
* T |475-T, si 3.25<T,<39s
0.85; si T,>39s
1.35; Si T,<1125s
T, =11.2T,; si 1.125<T,<35s
4.2; si T,235s
[2-Tg; si 05<T,<165s
~0.35; sii. T,>165s

El valor de Ts que se consider6 para este trabajo es 2 s.
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Las ordenadas espectrales “a” podran ser reducidas por los factores Q’ de sobrerresistencia R
5 2
de acuerdo con las expresiones siguientes:

1+(Q—1)fTT; si T<T,

a

Q= 1+(Q—1)\/€; si T, <T<T,

1+(Q—l)\/?; si T>T,

donde
Q = Factor de comportamiento sismico
o = ; si T<T,
R=<4+ |—
Ta
2; Si T>T

Si al realizar el andlisis se encuentra que en la direccion considerada, la fuerza cortante Vj es
menor que aminWo, se tendrd que incrementar todas las fuerzas de disefio en una proporcion tal
que Vj iguale a ese valor; los desplazamientos no se afectardn por esta correccion, api, s€ tomara
igual a 0.03 cuando Ts<1 s 6 0.05 cuando Ts> 1 s.

La fig 2.5 muestra los espectros de disefio con base en todos los pardmetros antes expuestos para
Q=1, 2 y 4 de acuerdo con el Apéndice A para un sitio donde el periodo dominante del terreno es
T=2 s. De igual manera que para el Cuerpo Principal, los espectros especificados son para
estructuras del grupo “B”; en caso de tener estructuras del grupo “A” las ordenadas de los
espectros se deben multiplicar por 1.5.

2.3.2 Andlisis dinamico paso a paso

El andlisis paso a paso es un método numérico que consiste en resolver las ecuaciones del
movimiento para una estructura ante una excitacion en la base. Su planteamiento consiste en
evaluar la respuesta para cada incremento de tiempo, tomando en cuenta las condiciones iniciales
de aceleracion, velocidad, desplazamiento y rigidez (para el caso no-lineal), y las nuevas
condiciones para el intervalo de tiempo posterior. Es posible analizar sistemas lineales,
manteniendo constante la rigidez, o bien varidndola para estudiar la no-linealidad del material
después de la fluencia; sera necesario utilizar los diagramas esfuerzo-deformaciéon de los
materiales para determinar la rigidez del sistema en funcidén del desplazamiento obtenido en cada
incremento de tiempo At.

El desarrollo matematico se puede hacer de la siguiente manera (Clough y Penzien, 1993):

Sea un sistema de un grado de libertad con propiedades de masa, rigidez y amortiguamiento,
sujeto a una ley de carga externa p(t), representando cantidades generalizadas (fig 2.6). Se acepta




CAPITULO 2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO 15

que puede haber no-linealidad por rigidez y por amortiguamiento. En este caso, el equilibrio
dindmico se debe cumplir por medio de la ecuacién del movimiento:

FL )+ Fo (1) (1) = PIL) oo s (1.2)

donde
f, (t) :Fuerza de inercia en el tiempo t

fy(t) : Fuerza de amortiguamiento en el tiempo t
fs(t) : Fuerza resistente por rigidez del sistema en el tiempo t
p(t) :Fuerza excitadora aplicada en el tiempo t

Para el tiempo t+A4t, la ec (1.a) se transforma en:

f A+ A+ fo(t+ A+ F (E+ A = PEFAD) e (1.b)

Asi, la ecuacion del movimiento expresada en funcion de incrementos, es:

Af, () + A5 (1) + Afg (1) = AP(E) e, (2)
Cada una de las fuerzas incrementales de la ec (2) se puede definir como:

Af, (1) = f, (t+At) - f, (1) = mAU(t)

AfD(t) = fD(t +At) fD(t) =c(t)Au(t)

Afg (t) = fg(t+ At) — fg (t) = k(t)Au(t)

Ap(t) = p(t + At) - p(t)

En las expresiones anteriores, M es la masa, que permanece constante, C(t) y k(t) representan las
propiedades de amortiguamiento y rigidez, definidas por la ec 4, respectivamente, a saber:

[ dfo
0 N( du j
df,
k(t) ~ (du)t

Al sustituir las expresiones de las fuerzas de la ec 3 en la ec 2, se tiene la ecuacion incremental de
equilibrio para un tiempo t, definida por la siguiente expresion:

MAU(t) + c(t)Au(t) + K(OAU®) = AP(L) coveerieeeieieeieeeeeeeee, %)
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En un ciclo histerético, tomando en cuenta el comportamiento no-lineal, las fuerzas dependen de
la historia ultima de deformacion, asi como del valor de desplazamiento. Un segundo
requerimiento sera la propiedad de rigidez, que queda definida en el paso anterior. Se acepta que
la masa es una constante arbitraria, con el fin de simplificar los calculos.

Para evaluar la integracion numérica de la ec 5 existen diversas técnicas. La consideracion basica
en la presente investigacion, es que la aceleracion varia linealmente durante cada incremento de
tiempo en el que las propiedades estructurales del sistema se consideran constantes. Esto da lugar
a que el valor de B, segun el método de Newmark, sea igual a 1/6.

Al calcular la expresion final, para un intervalo At, se llega a las siguientes ecuaciones en
funcion del incremento de velocidad y desplazamiento:

Au(t) = u(t)At + Au(t)Azt .......................................................... (6.2)

Au(t) = u(t)At + Au(t)i + Au(t)Ai ................................. (6.b)

Al despejar Au(t) de la ec 6.b y sustituirlo en la ec 6.a se tiene:

Au(t) = A6t2Au(t) - A6tu(t) S 100 N (7.a)

Au(t) = —v(t) 3u(t) — gu(t) ................................................ (7.b)

Al sustituir la ec 7ay 7b en la ec 5, se llega a la siguiente ecuacion del movimiento:

[AfAu(t)—u(t) 3u(t)}+c(t){ AV(t) - 3u(t)—u(t)}+k(t)Au(t) X0 R (8)

Y, finalmente, al trasladar todos los términos asociados con las condiciones iniciales, se obtiene:

RI)AUM) = AP) covveeeeeeeeeeeseeseeeeeeeeeseeeseeeesseseeseseens (9)

Donde K(t)es la rigidez efectiva que cambia en cada instante de tiempo, segin el diagrama
esfuerzo-deformacion del material, y que se expresa como:

6 3
k‘(t)_k(t)+ﬁm+gc(t) ........................................... (10.a)

Ap(t) = Ap(t) + m[ft ut) + 3u(t)} + c(t)[3u(t) + Aztu(t)} ............................ (10.b)
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La ec 9 es equivalente a una relacion de equilibrio incremental estatico, que se resuelve para el
incremento de desplazamiento, como el cociente de incremento de carga entre la rigidez.

Después de conocer el incremento de desplazamiento Au(t), es posible calcular Au(t)y Au(t),
estando en posibilidades de establecer las condiciones iniciales para el siguiente incremento de

tiempo. El proceso se repite sucesivamente hasta terminar con el ultimo At en que se discretiz6 la
accion sismica. El procedimiento se puede extender a sistemas de varios grados de libertad.

Las NTC-Sismo indican que el método de andlisis dinamico paso a paso ante temblores
especificos, puede realizarse con acelerogramas reales o movimientos simulados, o incluso
combinaciones de éstos, siempre que se usen al menos cuatro movimientos representativos del
sitio en donde se piense construir; los registros de movimientos asi utilizados tendran
intensidades compatibles con los otros criterios que se especifican en dichas normas.

2.4 Factores de comportamiento sismico, Q

Se ha comentado que a partir de los espectros de disefio eldstico (Q=1) pueden utilizarse las
ordenadas reducidas mediante la inclusion del factor Q’, dependiente del factor de
comportamiento sismico Q, mayor que la unidad. Q depende basicamente de la estructuracion
que se pretende usar, asi como de los materiales y detalles de las conexiones. Representa, en su
forma conceptual, una manera de incluir el comportamiento ineldstico que puede llegar a
presentar la estructura, ante la accion del sismo de disefio. El codigo acepta que dicho factor Q
pueda adoptar diferentes valores, desde 1 hasta 4.

Asi, para tomar en cuenta la reduccion de las fuerzas sismicas, segun las NTC-Sismo, se dividen
las ordenadas espectrales entre el factor reductivo Q’, definido como se hizo ver en el inciso 2.2,
y que depende del factor Q.

Las NTC-Sismo especifican diversas condiciones de estructuracion, de resistencias, y de
detallado estructural para cada valor de Q, siendo mds estrictas a medida que se aumenta su valor.
Sera de primordial importancia que se aseguren dichas restricciones durante el proyecto y durante
la construccion, a fin de garantizar que el comportamiento inelastico elegido, por desarrollar, sea
el que tenga la estructura ante las acciones de disefio.

A continuacion se presentan los principales requisitos para cada valor de Q:

Q=4

1. La resistencia sera suministrada por marcos de acero o concreto reforzado. Si existen ademas
contravientos o muros de concreto, los marcos deberan resistir por lo menos el 50 por ciento

de las fuerzas sismicas.

2. Cuando existan muros de mamposteria ligados a la estructura principal, deben incluirse en el
analisis, pero su contribucion a la resistencia se tomara en cuenta si el resto de la estructura
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(marcos contraventeados o no, o con muros de concreto) sean capaces de resistir al menos el
80 por ciento de la fuerza sismica.

El minimo cociente de la capacidad resistente de un entrepiso entre la accion de disefio, no
debe diferir en mas de 35 por ciento del promedio de dichos cocientes para el resto de los
entrepisos.

Para asegurar el comportamiento ductil de los marcos de concreto reforzado, es necesario que
se cumplan los requisitos de marcos ductiles de las normas técnicas correspondientes, ademas
de los requisitos generales de disefo.

Los marcos rigidos de acero deberdn cumplir con los requisitos que fijan las normas
correspondientes para estructuras ductiles, evitando la aparicion de inestabilidades locales o
efectos negativos generados por esbeltez de las piezas o conexiones.

Q=3

Se permitira el uso de este valor cuando se satisfacen las condiciones 2, 4 y 5 del caso anterior, y
en cualquier entrepiso dejan de satisfacerse las condiciones 1 6 3. Ademas, la resistencia en todos
los entrepisos es suministrada por cualquiera de los siguientes conceptos:

o Columnas de acero o concreto reforzado con losas planas.

o Marcos rigidos de acero, marcos o muros de concreto reforzado, combinaciones de éstos o
diafragmas de madera contrachapada.

Q=2

Sera aplicable este valor de Q cuando la resistencia ante cargas laterales sea suministrada por los
siguientes sistemas:

a
Q

Se

Losas planas con columnas de acero o concreto reforzado.

Marcos de acero o concreto reforzado, contraventeados o no.

Muros o columnas de concreto reforzado que no cumplen en algin entrepiso con lo
especificado para Q =4 6 3.

Muros de mamposteria de piezas macizas confinados por castillos, dalas, columnas o trabes
de acero o concreto.

Diafragmas de duelas de madera inclinadas o muros formados por duelas de madera
horizontal y vertical, o combinaciones de estos con diafragmas.

Elementos de concreto prefabricado o presforzado.

1.5

usara este valor cuando la resistencia a fuerzas laterales es suministrada en todos los

entrepisos por los siguientes sistemas:
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O Muros de mamposteria de piezas huecas, confinados o no, o con refuerzo interior. También
combinacion de estos con elementos como los descritos para Q=3 6 2
o Marcos y armaduras de madera.

Q=1

Este valor sera aplicable a estructuras cuya resistencia ante fuerzas laterales es suministrada, al
menos parcialmente, por materiales diferentes a los citados para los otros casos.

El factor Q serd unico para todos los niveles de la estructura, por lo menos en la direccion que se
analiza, pudiendo diferir solo en la direccion ortogonal, en cuyo caso se podran adoptar valores
diferentes.

En el presente trabajo se hicieron los disefios de los edificios de 9, y 25 niveles utilizando los
factores de comportamiento sismico Q = 2,y 4 para fines comparativos.

2.5 Efectos P-A

El comportamiento no-lineal de estructuras reales queda definido por medio de dos conceptos:
no-linealidad geométrica y no-linealidad del material. La no-linealidad del material tiene lugar
cuando las curvas esfuerzo-deformaciéon de los materiales que constituyen los miembros
estructurales no son lineales, debido a los agrietamientos o fluencias que cambian notablemente
la rigidez y/o la resistencia.

La no-linealidad geométrica o efecto de segundo orden (P-A) se presenta cuando los
desplazamientos de la estructura exceden las hipotesis de deformaciones pequefias, en los que se
basan los métodos tradicionales de analisis estructural, y las condiciones de equilibrio deben
plantearse sobre la estructura deformada. Este efecto aparece porque en la estructura deformada
actuan las cargas verticales P (ver fig 2.7), produciendo momentos adicionales iguales a P-A , que
a su vez generan desplazamientos horizontales adicionales. Dichos efectos P-A serdn mas
importantes en estructuras esbeltas, y con cargas verticales de consideracion. En rigor, al hacer el
analisis estructural, para incluir estos efectos, las ecuaciones de equilibrio deberian definirse con
base en una configuracion deformada del sistema por analizar.

Existen métodos simplificados para considerarlos, como el propuesto por Rosenblueth, que
consiste en incluir una fuerza horizontal ficticia, tal que en cada entrepiso, la influencia de la
fuerza cortante sea igual a WA, donde W es el peso del edificio por encima de dicho entrepiso, y
A el desplazamiento horizontal del mismo.

Otro método, mas justificado, consiste en la incorporacion, en el andlisis matricial, de la matriz
de rigidez geométrica, que depende de la magnitud y distribucidon de cargas axiales. En este caso
se llega a tener una matriz de rigidez corregida por la configuracion deformada de la estructura.
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Los programas de andalisis modernos ya incluyen este tipo de analisis. En el presente trabajo se
consider6, de manera automatica, en los analisis, la influencia de los efectos de segundo orden.

2.6 Desplazamientos horizontales permisibles

Una respuesta importante de una estructura sujeta a sismo es el desplazamiento horizontal,
implicito en la relacién desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, o drift; para
ello es necesario determinar la diferencia de los desplazamientos horizontales en dos niveles
sucesivos y dividirlo entre la altura de entrepiso. Este indice también suele llamarse distorsion
angular de entrepiso, y sirve para cuantificar y evaluar el grado de dafio que puede presentarse,
tanto en la estructura misma como en los elementos no estructurales. El dano en elementos no
estructurales aparece por las deformaciones por cortante del entrepiso, en tanto que las
deformaciones por flexion solo producen rotacion. En los andlisis convencionales, donde se
incluyen las deformaciones por flexion del edificio, al permitir la deformacién axial de las
columnas, se obtienen desplazamientos horizontales un poco mayores. Esto, es poco
representativo para los edificios analizados en este trabajo, basicamente porque no son estructuras
muy esbeltas.

Al calcular este tipo de respuesta de acuerdo con la NTC-Sismo del RCDF-04, los
desplazamientos del analisis sismico se deben revisar y comparar ante limites permisibles
preestablecidos.

Asi, para el Cuerpo Principal de dichas Normas, se debe cumplir que los desplazamientos
laterales relativos entre la altura de entrepiso, multiplicados por Q, sean menores que:

¥p<0.006  Cuando se tienen elementos no-estructurales que puedan ser dafiados por los
desplazamientos horizontales de la estructura.

¥p<0.012 Cuando no existen 6 estén desligados los elementos no-estructurales que
puedan ser dafiados por los desplazamientos horizontales de la estructura.

Segun el Apéndice A se debe cumplir que la rigidez lateral de la estructura sea suficiente para
cumplir con las dos condiciones siguientes:

a).- Segin la condicion de servicio, para limitar los dafios a elementos estructurales y no
estructurales, la diferencia entre desplazamientos laterales de pisos consecutivos, producidos por
las fuerzas cortantes sismicas de entrepiso, no deberan ser superiores que los limites permisibles
propuesto enseguida, respectivamente, se deben multiplicar por el factor Q’R/7, debido a que las
fuerzas horizontales son calculadas con el espectro de disefio reducido por Q’y R. Las NTC-
Sismo del RCDF-04 especifican dos limitaciones para la distorsién angular de entrepiso, a saber:

1p<0.002 Cuando se tienen elementos no-estructurales ligados y que puedan ser
dafiados por los desplazamientos horizontales de la estructura.
1p<0.004 Cuando no existen elementos no-estructurales que puedan ser danados por

los desplazamientos horizontales de la estructura.
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b).- Para revisar la seguridad contra el colapso, las distorsiones de entrepiso calculadas con las
ordenadas espectrales reducidas y multiplicadas por el factor QR no excederan los valores
establecidos en la tabla 2.1.

Debido a que el RCDF-04 propone que se realice una sola etapa de analisis, tanto para revision
de las resistencias como de desplazamientos laterales, los limites anteriores se han incrementado
cerca de tres veces, respecto de los que inician el dafo (Bazan, 1999). Esto es, la revision del
estado limite de servicio (desplazamientos horizontales) debe hacerse solo para sismos
moderados, dado que el dafio en muros de mamposteria y elementos de recubrimiento aparece
cuando las deformaciones se exceden de 0.002. En este caso, se puede concluir que el sismo de
servicio, segun el codigo, es del orden de un tercio del de disefio. Por tal motivo, para el sismo de
disefio se ha incrementado el valor permisible en la misma proporcion, al considerar un solo tipo
de analisis. Los siguientes rangos de distorsion angular de entrepiso dan una idea del posible
dafio que puede aparecer en elementos no-estructurales:

v=0.002 : La estructura se encuentra en condiciones elésticas
v=0.003 : Se empieza a presentar dafio

v=0.008 : El dafo producido es severo

v=0.0125:  El dafio producido es excesivo con probabilidad de colapso

En el desarrollo del presente trabajo, se utilizaron los cuatro valores permisibles para el nivel de
distorsion angular de entrepiso, dos para la condicion de servicio (y,<0.002 y 0.004), y dos para
la condicion de colapso (7,<0.015 y 0.030), especificados en el Apéndice A de las NTC-Sismo,
para fines comparativos.

2.7 Ductilidad de curvatura

En el cap 1 se definid a la ductilidad como la capacidad de la estructura o sus componentes, para
deformarse mas alld del limite elastico, sin excesivo deterioro de resistencia o degradacion de
rigidez. Las deformaciones inelésticas, asi como el dafio estructural de un determinado miembro
estructural ante los efectos sismicos, se pueden medir por medio del estudio de las articulaciones
plasticas, su rotacion y longitud en que se presenta la fluencia. Conviene relacionar los giros o
rotaciones plasticas que causan los momentos flexionantes por unidad de longitud, debido a que
la fluencia ocurre gradualmente en un tramo del elemento, y no de forma concentrada en una
seccion transversal. De esta manera conviene definir la ductilidad de curvatura en funcion de las
rotaciones plasticas que ocurren en una longitud equivalente, a saber:

:U¢:Zm

donde ¢ es la curvatura maxima capaz de desarrollarse, y ¢y es la curvatura de fluencia, la cual
se presenta en el instante en que la seccion transversal de interés inicia su fluencia por flexion.
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2.8 Demandas de ductilidad local, p_

Para cuantificar la amplitud de las deformaciones inelasticas que se llegan a presentar en los
diferentes miembros estructurales (vigas y columnas), como resultado de los anélisis paso a paso
no-lineales, se utiliza el concepto de demanda de ductilidad local que se calcula con la siguiente
expresion:

et 0

—+1

T T e T

4, Factor de ductilidad local

0

¢, = : Curvatura plastica

p

M, '
P, = T : Curvatura de fluencia
0, : Rotacion plastica
I, : Longitud equivalente de articulacion plastica
My : Momento flexionante de fluencia
E : Médulo de elasticidad del acero
I

: Momento de inercia de la seccidn transversal

2.9 Longitud de articulacion plastica, I,

En el andlisis plastico, el concepto de articulacion plastica es muy importante para definir el
mecanismo de colapso de un edificio, entendiendo a éste como aquel estado del comportamiento
sismorresistente en que se presenta una distribucién importante de fluencias, tal que la estructura
puede disipar la energia que le transmite el movimiento del suelo, ante la ocurrencia de un evento
sismico. Una articulacion plastica es la zona de cualquier elemento estructural en que se alcanza
la fluencia, por la presencia de esfuerzos superiores al limite elastico del material; llega a
presentar rotaciones o giros considerablemente mayores a los de otras secciones del mismo
elemento. Como consecuencia, dicha articulacién plastica se forma en las zonas de momento
flexionante maximo, situacion a partir de la cual se tiene una redistribucion de esfuerzos hacia las
zonas menos cargadas.

El desarrollo de la fluencia tiene lugar en cierta longitud adyacente a la seccion de esfuerzos

maximos, la cual puede considerarse como una fraccion del claro de la viga, teniendo en cuenta
que el mecanismo de colapso deseado es el de tipo viga, a saber:

Ip = jl
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[13%4]

El factor de longitud de la articulacion plastica “4” depende de la forma de la seccion transversal
y de la condicion de carga, variando entre 1/10 y 1/3 del claro libre de la viga de interés. En un
perfil I de patin ancho, la longitud de articulacion plastica se extiende sobre 1/8 (Salmon, 1996).
Un valor de uso practico para esta longitud es igual a un peralte del elemento.

2.10 Requisitos para el disefio de estructuras metalicas, segun las NTC-
Metalicas del RCDF-04 y las normas AISC-LRFD-05

Se presentan, a manera de resumen, los requisitos reglamentarios para el disefio de estructuras
metalicas segiin las NTC-Metalicas del RCDF-04, y el AISC-LRFD-05. Ambos codigos utilizan
un procedimiento de disefio similar, basado en el criterio de resistencia ultima con factores de
carga y de reduccion de resistencia. Para los casos en estudio se utilizaron secciones tipo cajon
para columnas, y secciones I para vigas, por lo que solo se discutird lo referente a dichas
secciones en este resumen.

2.10.1 Tipos de secciones

Con base en la seccion 2.3 de las normas NTC-Metélicas, “Relaciones ancho-grueso”, se
establece una clasificacion de secciones, como se muestra en la tabla 2.2, las cuales se identifican
segin su comportamiento ante los estados limite de resistencia, como pueden ser: el
sostenimiento del momento pléstico, la capacidad de rotacion, el desarrollo del momento al inicio
del flujo plastico, o el pandeo local en alguno de los elementos de la seccion.

En la tabla 2.3 se encuentran asentados los limites para identificar las secciones a partir de las
relaciones ancho-grueso asi como el tipo de disefio en el cual se pueden utilizar.

El AISC-LRFD-05 sigue un procedimiento de disefio similar al de las NTC-Metalicas. Las
secciones son clasificadas en funcion de la posibilidad del pandeo local en alguno de sus
elementos, definiendo solamente dos tipos de secciones, de una manera mas simple y concisa. La
tabla 2.4 muestra las caracteristicas y valores dados por el LRFD (tabla B.4.1), en la que
adicionalmente se indica el tipo de esfuerzo que puede regir el disefio.

2.10.2 Vigas

En este estudio solo se trabaja con secciones tipo 1 6 2 de acuerdo a la NTC-Metalicas, por la
razon de que se analizan marcos resistentes a momento flexionante. Una explicacion mas amplia
se expone en el cap 3, en el que se presentan todos los criterios de estructuracion empleados. Por

tal motivo, solo se describe la parte de las Normas que corresponde con las secciones empleadas.

El disefio de vigas metalicas, segiin las NTC-Metalicas, se encuentra especificado en la seccion
3.3, donde se mencionan los siguientes estados limite de falla:

o Formacion de un mecanismo con articulaciones plasticas
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Agotamiento de la resistencia a la flexion en la seccidon critica, en miembros que no
admiten redistribucion de momentos

Iniciacion del flujo plastico en la seccidn critica

Pandeo local del patin comprimido

Pandeo local del alma, producido por flexion

Plastificacion del alma por cortante

Pandeo local del alma por cortante

Tension diagonal en el alma

Pandeo lateral por flexotorsion

Flexion y fuerza cortante combinados

Otras formas de pandeo del alma, producidas por fuerzas transversales
Fatiga

O

Sy Iy Ny N [y N [y Wy

Ademas, en el disefio se deben revisar los estados limite de servicio por deformaciones y
vibraciones excesivas.

2.10.2.1 Disefio por flexion

Las NTC-Metélicas especifican (seccion 3.3.2) que para el disefio de vigas se debe considerar si
el elemento esta soportado lateralmente o no.

o Miembros soportados lateralmente (L <L,), secciones tipo 1 6 2:

Mr=FrZFy=Fr Mp < (1.5 My) (NTC-Metdlicas, ec 3.19)
donde:
L : Distancia entre puntos del patin comprimido de una viga, que se encuentran soportados
lateralmente

Lu : Longitud méxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar
todavia el momento plastico Mp

Mz : Momento resistente a la flexion

Fr  : Factor de reduccion por resistencia = 0.9

Z  :Modulo de seccion plastico

Mp : Momento resistente plastico

Lp . Longitud méxima no soportada lateralmente para la que el miembro puede desarrollar
todavia el momento plastico Mp, y conservarlo durante las rotaciones necesarias para la
formacion del mecanismo de colapso. Para secciones I se calcula como:

L, =/0.12+0.076 M E r, (NTC-Metélicas, ec 3.33)
M, )| F,

M; : Menor de los momentos en los extremos del tramo no soportado lateralmente
ry : Radio de giro alrededor del eje de menor momento de inercia
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o Miembros no soportados lateralmente (L>L,), secciones tipo 1 6 2:

0.28M
M

M, = Mz =1.15FyM {1 - } < FrMp (NTC-Metalicas, ec 3.22)

u

Si M, <-M, = My =FM (NTC-Metalicas, ec 3.23)

u

Mu, es el momento resistente nominal de la seccidon, cuando el pandeo lateral se inicia en el
intervalo eléstico, y es igual a:

2 2
M, _ 7 El,GJ +(ﬂE) 1,C. :E I, J+(ﬂj C, (NTC-Metdlicas, ec 3.24)
CL L CL 26 \L

En las expresiones anteriores aparecen las siguientes constantes:

I, Momento de inercia con respecto del eje de simetria del plano del alma
t Espesor del patin comprimido

L Separacion entre puntos del patin comprimido fijos lateralmente

Jy C, Constantes de torsion de Saint Venant y por alabeo de la seccion
C Esta dado por los siguientes valores

C=0.60+0.40M, /M, Para tramos que se flexionan en curvatura simple

C=0.60-0.40 M, / M, Pero no menor que 0.4, para tramos que se flexionan en
curvatura doble

Cuando el momento flexionante en cualquier seccion dentro
C=1.0 del tramo no soportado lateralmente es mayor que M, o
cuando el patin no estd soportado lateralmente de manera
efectiva en uno de los extremos del tramo

M; y M; son el menor y el mayor de los momentos flexionantes en los extremos del tramo en
estudio, respectivamente.

L, es la longitud mdxima no soportada lateralmente para la que el miembro pueda desarrollar
todavia el momento plastico M, no se exige capacidad de rotacion.

L, es la longitud que separa los intervalos de aplicacion de las ecuaciones 3.22 y 3.23 (la
ecuacion 3.22 es valida para L <L, y la ecuacion 3.23 para L > L)

L, y L, se calculan con las siguientes expresiones (miembros de seccion transversal 1):

2z |EC 5 .
L =—— & N+/1+ X NTC-Metélicas, ec 3.25
X, G ’ ( )
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2z |EC )
L =" [—2& 1+ 1+ X} NTC-Metalicas, ec 3.26
r Xr GJ r ( )

donde:

Por lo que respecta al calculo de la resistencia a flexion, segun el AISC-LRFD-05, serd la menor
de lo que resulte de las siguientes revisiones:

Fluencia

Pandeo torsional lateral
Pandeo local en el patin
Pandeo local en el alma

000D

Las revisiones por pandeo local, tanto del alma como del patin, se refieren a secciones no
compactas, cuando dicho fenémeno puede tener lugar. Por tanto no se tratan, debido a que solo se
usaron secciones compactas (tipo 1 6 2), para el desarrollo de este trabajo.

Asi, la resistencia nominal a flexion para secciones I compactas doblemente simétricas esta dada
por el menor valor de los estados limite siguientes:

Fluencia
Para miembros compactos, lateralmente restringidos (L, < L)

M, =M, =ZF (LRFD, F2-1)

y
Ly : Longitud lateral no restringida

L, : Limite de longitud lateral no restringida, para el desarrollo completo de la capacidad plastica;
para secciones | es igual a:

L, =1.76r, | = (LRFD, F2-5)
FY

Pandeo torsional-lateral

Si L, <L, el estado limite por pandeo torsional-lateral no aplica
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L —L
SiL, <L <L, M, =C{M (Ve —o.7|:ysx{|_b L"ﬂs M, (LRFD, F2-2)
r— Sp
SiL,>L, M,=F,S,<M, (LRFD, F2-3)
C, 7°E J (LY
F, =" 1+0.078°[b] (LRFD, F2-4)
L th rts
Ly
rtS
0.7F, s h. Y
L=195r, £ [ % Iy iv6.76 9y Sdhy (LRFD, F2-6)
0.7F, '\ S,h, E Jc
donde
r.2 — IYCW
ts S

para secciones I doblemente simétricas, ¢ = 1

ho Distancia entre los centroides de los patines
Sx Modulo de seccidn elastico tomado alrededor del eje x
para secciones I doblemente simétricas con patines rectangulares

2
c - th0
v 4
obteniendo:
rts = tho
2S,

I's puede tomarse de manera aproximada y conservadoramente como el radio de giro del patin a
compresion mas un sexto del alma:
by

12 l+lht—""
6D,t,

Co Factor de modificacion de pandeo torsional lateral de diagramas de momento no uniforme
cuando ambos extremos del tramo no soportado son contraventeados.

r. =

ts
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3 12.5M .,
25M ., +3M, +4M; +3M

. R <3.0 (LRFD, F1-1)

donde:

Mmax, Ma, Mg, Mc son los valores absolutos de los momentos maximos, y a %, Y2 y % del claro
respectivamente. Cy, toma el valor de 1.0 para elementos en voladizo.

Rm  Parametro de monosimetria de la seccion transversal igual a 1.0 para elementos
doblemente simétricos.

2.10.2.2 Disefio por fuerza cortante

Seglin las NTC-Metdlicas, la resistencia a fuerza cortante de una viga de eje recto y seccion
transversal constante, estd dada por la siguiente expresion:

Ve =V Fg
donde:
Fr=0.90
Vn se obtiene de la siguiente manera
. h Ek -
a) Si T <0.98 E Vn=0.66 Fy A, (NTC-Metdlicas, ec 3.39)
y

En este caso, el alma falla por cortante en el intervalo de endurecimiento por deformacion.

EK h Ek 0.65./EF k
b) Si 098 |— <—<1.12 | — , Vy=—1"A (NTC-Metalicas, ec 3.40)
F, ot F, %

En este caso, el alma falla por plastificacion del alma por cortante.

c) Si 1.12 Ek < h <1.40 Ek , se consideran dos casos:
F,oot F,

o Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:

0.65. [EF k

V NTC-Metalicas, ec 3. 41
N h/t

o Estado limite de falla por tension diagonal:




CAPITULO 2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO 290

0.65./EF k 0.870 0.50F, .
V, = 1- A, (NTC-Metalicas, ec 3. 42)
h/t 1+ (a/h)? J1+ (a/h)’
d) Si 1.40 Ek <? , se consideran dos casos:

y
o Estado limite de iniciacion del pandeo del alma:

0.905EK
Vy =0 A
(O

o Estado limite de falla por tension diagonal:

(NTC-Metdlicas, ec 3.43)

0. SOF
_ ] 0.905Ek [ 0.870 } (NTC-Metalicas, ec 3.44)

" (h/t)’ \/1+ (a/h)’ X/1+ (a/ny’

a es el area del alma; igual al producto de su grueso, t, por el peralte total de la seccion.
peralte del alma
grueso del alma
separacion entre atiesadotes transversales
coeficiente sin dimensiones que se calcula con la expresion:

= N

k=5+ S (NTC-Metdlicas, ec 3.45)

(a/h)’
k se toma igual a 5 cuando la relacion a/h es mayor que 3 6 (260/(h/t))?, y cuando no se emplean
atiesadores. En almas no atiesadas h/t no debe exceder de 260.

Seglin el AISC-LRFD-05, la capacidad al cortante para almas atiesadas o no atiesadas, de
acuerdo con los estados limites de fluencia por cortante o de pandeo por cortante es:

V, =0.6F,A,C, (LRFD, G2-1)

Para almas de secciones I, cajon y canales, se calcula de acuerdo a las expresiones siguientes:

Si thsl.lo v - C,=10 (LRFD, G2-3)
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1.10 kléE
sitio ME N oy5p RE C,=— (LRFD, G2-4)
Fo F, h
tW
k,E :
Si th>1.37 v — ¢, = Sk (LRFD, G2-5)

w Fy ' h 2F
T y

2.10.2.3 Requisitos de marcos ductiles

Segin el RCDF-04 y sus Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de
Estructuras Metélicas (NTC-Metalicas), las estructuras disefiadas para factores de
comportamiento sismico Q = 3 6 4 deben cumplir con las especificaciones para marcos ductiles,
ademas de satisfacer los requisitos generales. Es importante comentar acerca de este tema, dado
que algunos casos analizados en este trabajo fueron disefiados con Q= 4.

Miembros en flexién:

Se considera que un miembro tiene comportamiento basicamente en flexion, cuando la carga
axial ultima que actua sobre ¢l es menor que el 10 por ciento de la carga axial de fluencia ( P, <
0.10 Py, donde P, = AF,). Estos miembros deben cumplir con los siguientes requisitos
geométricos, segun el inciso 6.1.2.1 de las NTC-Metalicas:

1. Todos los elementos deben ser de seccion transversal 1 6 rectangular hueca.

El claro libre de las vigas no serd menor de cinco veces el peralte de su seccion
transversal, ni el ancho de sus patines mayor que el ancho del patin o el peralte del alma
de la columna con la que se conecten.

3. El eje de las vigas no debe separarse horizontalmente del eje de las columnas en mas de
un décimo de la dimension transversal de la columna, normal a la viga.

4. Las secciones transversales de las vigas deben ser tipo 1, y por consecuencia deberan
cumplir con lo dispuesto para dichas secciones.

5. Las secciones transversales deben tener dos ejes de simetria, cuando se utilicen
cubreplacas en los patines para aumentar la resistencia, deben conservarse los dos ejes de
simetria.

6. Si las vigas estan formadas por placas soldadas, la soldadura entre almas y patines debe
ser continua en toda la longitud de la viga.

7. Cuando se empleen vigas de resistencia variable, el momento resistente no sera nunca
menor que la cuarta parte del momento resistente maximo que se tendra en los extremos.

8. Deben evitarse agujeros en zonas de formacion de articulaciones plésticas.

9. En estructuras atornilladas o remachadas, los agujeros necesarios en la parte a tension se
punzonaran a un didmetro menor y luego, con un taladro o escarificador, se agrandaran.

10. No se permitira la formacion de articulaciones plasticas en zonas donde se haya reducido
el area de los patines, cuando F,<1.5F,.

11. En zonas de articulaciones plésticas no se permitird ningun tipo de empalmes.
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Miembros en cortante:

En elementos que trabajan principalmente en flexion, el disefio se realizard de manera que se
eviten fallas por cortante antes de que se formen las articulaciones plésticas asociadas con el
mecanismo de colapso. Como opcidn, el dimensionamiento por cortante se puede hacer como se
ha descrito en incisos anteriores, pero considerando un factor de reduccion de resistencia de 0.7
en lugar de 0.9.

2.10.3 Columnas
2.10.3.1 Disefio por flexocompresion

Se presentan en seguida los requisitos de las NTC-Metalicas, relativos a elementos sujetos a
flexocompresion, en los que la carga axial ultima es mayor al 10 por ciento de la carga axial de
fluencia (P,>0.10Py, donde P, = AFy).

Se acepta que los elementos mecanicos ultimos de disefio se obtengan por medio de un andlisis
estructural de primer orden, basado en la geometria inicial de la estructura, o con un analisis de
segundo orden, en donde se tomen en cuenta, como minimo, los incrementos de las fuerzas
internas producidas por las cargas verticales al actuar sobre la estructura deformada. En el caso
que se opte por realizar analisis de primer orden, se dan recomendaciones para calcular factores
de amplificacion de momentos en columnas para considerar, de manera indirecta, dichos efectos
de segundo orden (P-A).

Los estados limite de falla a considerar en el disefio de miembros flexocomprimidos son los
siguientes:

1. Pandeo de conjunto de un entrepiso, bajo carga vertical.

2. Pandeo individual de una o més columnas, bajo carga vertical.

3. Inestabilidad de conjunto de un entrepiso, bajo cargas verticales y horizontales
combinadas.

4. Falla individual de una o mas columnas, bajo cargas verticales y horizontales combinadas,

por inestabilidad o porque se agote la resistencia de alguna de sus secciones extremas.

Pandeo local.

6. Estado limite de servicio por desplazamientos horizontales.

9]

o Dimensionamiento de columnas que forman parte de estructuras regulares
Segin las NTC-Metdlicas, el disefio de columnas implica la revision de una formula de
interaccidn para cada una de las secciones transversales de los extremos, asi como también para

la columna completa.

Revisidn de las secciones de los extremos:

a) Secciones tipo 1 6 2
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u

FP, KM, F:M

0.80M
P N 0.80M n W 10 (NTC-Metalicas, ec 3.52)

Py, Muox Y Myoy son la fuerza axial y los momentos flexionantes factorizados para disefio.

My = Z,Fy y My = Z,F, son los momentos plasticos resistentes nominales de la seccion
transversal.

P, = A Fy es la fuerza axial nominal que, si actuara por si sola, ocasionaria la plastificacion de
una columna corta cuyas secciones transversales tienen un area A;.

ademas, se tiene que comprobar que se cumpla la condicion:

M
x4 " <10 (NTC-Metalicas, ec 3.53)

Revisidn de la columna completa:

a) Secciones tipo 1 6 2

Pu M :ox M :oy
44 +
M

<1.0 (NTC-Metdlicas, ec 3.56)
FM

m

Py, M*,0x y M* 4y son la fuerza axial y los momentos flexionantes factorizados para disefo.

Fr=0.9

M,, es el momento resistente de disefio; para flexion alrededor del eje x.

Rc es la resistencia de disefio a compresion, la cual depende de la relacion de esbeltez de la
columna, a saber:

F
R, = ( 2 y 2 )1/n AF. <F,AF, (NTC-Metalicas, ec 3.3)
1+ A" —-0.15"

A parametro de esbeltez, se calcula con K=1.0 y vale:

_KL R

A
r \z°E

(NTC-Metélicas, ec 3.4)

n coeficiente adimensional que para secciones rectangulares huecas hechas de cuatro placas
vale 1.4

El AISC-LRFD-05 propone el siguiente criterio de disefo para columnas:
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La resistencia nominal a compresion axial, P,, depende de la relacion de esbeltez KL/r, siendo su
valor critico la relacion mas grande de las dos direcciones; para secciones compactas o no
compactas, caso de pandeo bajo flexion, se calcula de la siguiente manera:

P, = AF, (LRFD, E3-1)

el esfuerzo de pandeo por flexion se determina como:

a).- Cuando & <471 E 0 F, = O.44Fy
r \F,
sl
F, = {0.658 e ]Fy (LRFD, E3-2)
b).- Cuando KL >4.71 £ 0 F, <0.44F,
r \ F,
F, =0.877F, (LRFD, E3-3)

Fe.:  Esfuerzo critico de pandeo elastico y se determina como sigue:

2
F_ 7E (LRFD, E3-4)

(7

Al disenar ante el efecto combinado de flexion y carga axial:

Para & >0.2,
P

C

P 9(M, M

c [o% cy

M
Pr+8('\"rx +rv]31,0 (LRFD, H1-1a)

Para i <0.2,
P

C

M
R + M, +—21<1.0 (LRFD, H1-1b)
2B, (M, M,
P.:  Carga axial de compresion factorizada
P.: P.=0¢.P,, Resistencia nominal a compresion

¢.:  Factor de reduccion de resistencia para miembros a compresion = 0.90
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Momento flexionante factorizado actuando alrededor del eje x; incluye efectos de segundo

S

M
orden

M, : Momento flexionante factorizado actuando alrededor del eje y; incluye efectos de segundo
orden

M Mu=0sMpx, Momento resistente nominal alrededor del eje x

My : Me=0¢,Myy, Momento resistente nominal alrededor del eje y

Op:  Factor de reduccion deresistencia para miembros en flexion = 0.90

2.10.3.2 Requisitos de marcos ductiles

Como se comentd anteriormente, segun las NTC-Metalicas del RCDF-04, las estructuras
disefiadas para un factor de comportamiento sismico Q = 3 6 4 debe cumplir con las
especificaciones para marcos ductiles, ademas de satisfacer los requisitos generales. Esta parte se
presenta porque en este trabajo se analizan y diseflan estructuras para el factor de
comportamiento sismico Q=4, ademas del caso para Q = 2.

Requisitos geométricos

1. Si la seccion transversal es rectangular hueca, la relacion de la mayor a la menor de sus
dimensiones exteriores no debe exceder de 2.0, y la dimension menor sera de 20cm 6
mas.

2. Si la seccion transversal es H, el ancho de los patines no sera mayor que el peralte total,
la relacion peralte a ancho del patin no excederéd de 1.5, y el ancho de los patines serd de
20cm 6 mas.

3. Larelacion de esbeltez maxima de la columna no excederé de 60.

Resistencia minima en flexion

Esta resistencia debe satisfacer la ec 5.15 del inciso 5.8.10 de las NTC-Metalicas, a saber:

Y My
ZM;\/

>1.0 (NTC-Metalicas, ec 5.15)

* N
>M ;¢ : Suma de los momentos en las dos columnas que concurren a la junta y puede tomarse:

w25 )

ZM*pV : Suma de los momentos de la viga o vigas que concurren a la junta y puede tomarse:
YM,, =S(LIRM,, +M,)

Mv : Momento adicional que se obtiene multiplicando la fuerza cortante de la articulacion
pléstica por la distancia de ésta al eje de la columna.
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Como alternativa se propone disefar las columnas de la manera expuesta en incisos anteriores,
pero utilizando un factor de reduccion de resistencia de 0.7 en lugar de 0.9.

Requisitos para fuerza cortante

Los elementos flexocomprimidos no deben fallar prematuramente por cortante. Para ello la fuerza
cortante de disefio se obtendra del equilibrio de las resistencias a flexion del miembro,
considerando su longitud igual a la altura libre y suponiendo que en los extremos actian
momentos del mismo sentido y de magnitud igual a los momentos maximos resistentes de las
columnas en el plano en estudio, que valen Z. ( Fyc — £, ), segiin la ec 5.8.5 de las NTC-Metalicas.

Como alternativa se propone disefiar las columnas de la manera expuesta en incisos anteriores,
pero utilizando un factor de reduccion de resistencia de 0.7 en lugar de 0.9.

2.10.4 Conexiones

Se deben satisfacer las recomendaciones de la seccion 5.8 de las NTC-Metalicas del RCDF-04.
Esto es, se debe garantizar que la resistencia de la conexion de cada viga sea suficiente para
transmitir 1.25 veces los elementos mecanicos de disefio que haya en su extremo, sin que se
exceda la menor de las cantidades siguientes:

o Laresistencia a flexion de la viga.

o El momento requerido para inducir en el tablero del alma de la columna una fuerza
cortante igual a 0.8 Fy d. t;; Fy es el esfuerzo de fluencia del acero de la columna, d. es
su peralte total, y t. es el espesor del alma.

En conexiones viga-columna se debe satisfacer lo siguiente:

o Los patines de la viga deben estar soldados a tope, con soldaduras de penetracion
completa, a los patines de la columna; el alma de la viga debe estar conectada a la
columna, o a una placa vertical soldada a ella, por medio de soldaduras que sean capaces
de resistir, como minimo el 50 por ciento de la parte del momento plastico de la viga que
corresponde al alma.

o El modulo de seccion pléstico de los patines de la viga es mayor al 70 por ciento del
modulo de seccion plastico de la seccion completa.

o Los patines de la viga deben estar soldados a tope, con soldaduras de penetracion
completa, a los patines de la columna.

o El alma de la viga debe estar conectada a la columna por medio de una conexion que
transmita la fuerza cortante total.

o La fuerza cortante en la viga se transmite a la columna por medio de soldadura adicional.

o Si la conexion se realiza de manera diferente a lo anterior, se debera demostrar por
medios experimentales que se estd cumpliendo con la resistencia requerida.




36

CAPITULO 2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

Tabla 2.1.- Distorsiones permisibles de entrepiso para la condicioén de colapso

Sistema estructural Distorsion
Marcos ductiles de concreto reforzado (Q =3 6 4) 0.030
Marcos ductiles de acero (Q =3 6 4) 0.030
Marcos de acero o concreto con ductilidad limitada (Q =1 6 2) 0.015
Losas planas sin muros o contravientos 0.015
Marcos de acero con contravientos excéntricos 0.020
Marcos de acero o concreto con contravientos concéntricos 0.015
Muros combinados con marcos ductiles de concreto ( Q = 3) 0.015
Muros combinados con marcos de concreto con ductilidad limitada (Q =1 6 0.010
2)
Muros diafragma 0.006
Muros de carga de mamposteria confinada de piezas macizas con refuerzo 0.005
horizontal o malla
Muros de carga de mamposteria confinada con piezas macizas; mamposteria 0.004
de piezas huecas confinada y reforzada con malla
Muros de carga de mamposteria de piezas huecas con refuerzo interior 0.002
Muros de carga de mamposteria que no cumplan con las especificaciones para 0.0015
mamposteria confinada ni para mamposteria reforzada interiormente

Tabla 2.2 Tipos de secciones segiin las NTC-Metalicas del RCDF-04

Tipo

Caracteristicas

Estado limite de resistencia

Secciones para disefio pléstico. Pueden alcanzar el
momento plastico y conservarlo durante las rotaciones
necesarias para la redistribucion de momentos. Sus
patines deben estar conectados al alma o almas en
forma continua; si esta sometida a flexion debe tener un
eje de simetria en el plano de carga; si trabaja en
compresion axial o flexocompresion debe tener dos ejes
de simetria.

Desarrollo  del  momento
plastico en vigas y del
momento plastico reducido por
compresion en barras
flexocomprimidas, con
capacidad de rotacion
suficiente para satisfacer las
suposiciones  del  andlisis
pléstico.

Secciones compactas. Pueden alcanzar el momento
pléastico, pero no tienen capacidad de rotacion bajo
momento constante. En flexion deben tener un eje de
simetria en el plano de carga, a menos que en el analisis
se incluyan los efectos producidos por la asimetria.

Igual que las tipo 1, pero sin
requisitos de capacidad de
rotacion.

Secciones no compactas. Pueden alcanzar el momento
correspondiente a la iniciacion del flujo plastico.

Desarrollo del momento
correspondiente a la iniciacion
del flujo plastico en vigas, o
del momento reducido en
columnas.

Secciones esbeltas. Tienen como limite de resistencia el
pandeo local de alguno de los elementos planos que la
componen.

Pandeo local de alguno de los
elementos planos que las
componen.
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Tabla 2.3 Valores maximos admisibles de relaciones ancho/grueso segin las NTC-Metalicas del

RCDF-04

Descripcion del elemento

CLASIFICACION DE LAS SECCIONES

TIPO 1

(Disefio plastico y disefio

sismico con Q=3 6 4)

TIPO 2
Compactas

(Disefio plastico y disefio

sismico con Q <2

TIPO 3
(No compactas)

Alas de angulos sencillos y de

angulos dobles con
separadores, en compresion;
elementos comprimidos

soportados en uno solo de los
bordes longitudinales.

<
~
Y
m
n
<

Atiesadores de trabes
armadas, soportadas a lo largo
de un solo borde longitudinal.

Almas de secciones T

soldaduras. Atiesadores
soportados en sus dos bordes
paralelos a la fuerza.

E
0.56 | /:y
038 |E 077 |E
Fy Fy
Patines de secciones , H6 T
en flexion. 032 [EL 038 |EC 0.58 |EC
y y y
Patines de secciones I, H, en
compresion pura, placas que E E E
sobresalen de  miembros 0.58 Fy 0.58 Fy 0.58 Fy
comprimidos .
Patines de canales E
____________________ 0.58 F,
Patines de secciones en cajon
laminadas o soldadas, en
flexion; cubreplacas entre E E E
lineas de remaches, tornillos o 1'12\ /:y 112 F 1.47 F

<

Almas de secciones I, H y
placas de secciones en cajon,
en compresion pura .

1.47 7
Fy

-
=
2
w
n
~<

Almas en flexion.

241 |E
155,

3.71 /7
Fy

b
N
[«
ﬁ
N
~<

Almas flexocomprimidas .

2.45 % 11400
y Py

3.75 % 1-0.60
y Py

,_.
(=]
2
N

5.6\/%{—. E’i}

Secciones circulares huecas

en compresion axial . 0.065E/ F, 0.090E/ F, 0.115E/F,
Secciones circulares huecas
en flexion. 0.045E/ Fy 0.071E/ Fy 0.309E/ Fy

(1) En miembros sometidos a compresion axial no existe la distincion basada en capacidad de rotacion, por lo que
los limites de almas y patines de perfiles comprimidos axialmente son los mismos para las secciones tipo 1 a3.
(2) P, es la fuerza axial de disefio (kg).

(3) Verseccion 2.3.5.
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Tabla 2.4 Limites de relaciones ancho/espesor segin el AISC-LRFD-05
5 | Limite de las relaciones
g5 ancho-espesor
2 Descripcion del 8 % 2 N .
< 1 to ER p t Ejemplo
© clemen s % (compacta) (no compacta)
g
1 Flexion en patines de b
perfiles 1 roladas y “ P
canales E E
bit 0.38 //:y 1.0 //:y
[FFTTF T Tm s
2 Flexion en patines de F—b—|
perfiles I con uno o Wmmz%w
dos ejes de simetria, £ k [a][b] f
secciones armadas b/t 0.38. /:y 0.95 C%
L
3 Compresion uniforme
en patines de perfiles -
I roladas, placas (77, /
proyectando desde la £ t
seccion I rolada; alas | b/t NA 0.56_ /:
salientes de un par de Y
angulos en contacto
8 continuo y patines de
§ canales
.21 4 | Compresion uniforme b
< en  patines de 7
g secciones | armadas k.E ] y
2 Y1 bt NA 0.64 |
S placas o ala de angulo F, >
5 proyectados desde la
g seccion | armada EEEELTEEED
m| 5 | Compresion uniforme
en alas de angulos, F—b—
angulos dobles con bt NA 0.45 % V””? g“ﬁ%g
separadores, y
cualquier otro
elemento no atiesado
6 | Flexion en alas de
angulos £ E 2]
bit 0.54 //:y 091 B¢ '
7 | Flexion en patines de
F—b—
perfiles T E E {
bit 0.38 //:y Lo, Be
8 Compresion uniforme
en almas de perfiles T £ T
dit NA 0.75 | % d
y [




CAPITULO 2. CRITERIOS DE ANALISIS Y DISENO

39

Tabla 2.4 (Continuacion).-Limites de relaciones ancho/espesor segun el AISC-LRFD-05

Flexion en almas de
perfiles I con dos ejes
de simetria y canales

h/ty

3.76 |E
175,

5.70 |E
155,

10

Compresion uniforme
en almas de perfiles I
con dos ejes de
simetria

h/t,,

NA

1.49 7
Fy

Dty

e i T

11

Flexion en almas de
secciones con un solo
eje de simetria

he/ty

570 |E
175,

B
@Lona he
Sl e 3

TN

12

Elementos atiesados

Compresion uniforme
en patines de
secciones
rectangulares en
cajobn o secciones
estructurales huecas
de espesor uniforme
sujetos a flexion o
compresion;
cubreplacas en
patines 'y  placas
diafragmas entre
lineas de sujetadores
o soldadura

b/t

1.40 /7
Fy

13

Flexién en almas de
secciones de acero
estructural huecas

b/t

242 |E
175,

5.70 /7
Fy

14

Compresion uniforme
en cualquier otro
elemento atiesado

b/t

NA

1.49 |E
175,

15

Secciones circulares
huecas

En compresion
uniforme

En flexion

D/t

D/t

NA

0.07E/F,

0.11E/F,

0.31E/F,

I,
&

[a] k = 4/N(h/tw), pero no debera ser tomado menor que 0.35 ni mayor que 0.76 para propdsitos de calculo. (ver casos

2y 4).

R 0.7F, para flexion alrededor del eje menor, flexion alrededor del eje mayor de almas esbeltas de miembros
armados I, y flexion alrededor del eje mayor de secciones I armadas compactas o no compactas con S,/S,>0.7:
F1=F,S\/Sx>0.5F, para flexion alrededor del eje mayor de secciones I armadas compactas 0 no compactas con
Sx¢/Sxc<0.7, (ver caso 2).
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Columna débil-Viga fuerte

Columna fuerte- Viga débil

Fig 2.1a Tipos de mecanismos de falla de colapso de estructuras

Articulaciones plésticas en columnas

Articulaciones plasticas en vigas

Fig 2.1b Tipos de mecanismos de articulaciones plasticas de estructuras
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Aeropuert

T Zaragoza

Zona lllb
Zona llla
Zona ll

Zona |

Fig 2.2 Tipos de zonas sismicas, NTC-Sismo del RCDF-04
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Circlito 5

Zona I (lomas): T;entre 0y 0.5 s Zona II (transicién): Ty entre 0.5y 1.0 s
Zona 111, (compresible): T entre 1.0y 1.5 s Zona 111, (compresible): T entre 1.5y 2.5 s
Zona II1. (compresible): T, entre 2.5y 3.25 s Zona 111 (compresible): T mayor de 3.25 s

Fig 2.3 Curvas de isoperiodos (iguales periodos) dominantes del movimiento del sitio (Ts), NTC-
Sismo del RCDF-04
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Fig 2.4 Espectros de disefio de acuerdo al Cuerpo Principal para Q= 1, 2 y 4 en la zona sismica
I, segin las NTC-Sismo del RCDF-04
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Fig 2.5 Espectros de disefio de acuerdo al Apéndice A para Q= 1, 2 y 4 en un sitio con periodo
dominante del terreno T= 2 s de acuerdo a las NTC-Sismo del RCDF-04
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Capitulo 3

CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENOS

3.1 Introduccion

Se presenta en este capitulo el calculo de las respuestas elasticas, asi como el disefio estructural
general de los modelos propuestos; se estructuran los edificios en estudio, proponiendo geometria
y secciones, y se determinan las propiedades dindmicas que definen el comportamiento eldstico
ante los requerimientos sismicos reglamentarios. Con base en los disefios de todos los casos de
edificios de este estudio, en el siguiente capitulo se obtendran las respuestas inelasticas, resultado
de los analisis dindmicos paso a paso.

3.1.1 Descripcion de las estructuras

Tal como se coment6 en el cap 1, se estudia el comportamiento dindmico de dos edificios de 9 y
25 niveles, para las condiciones de disefio Q = 2y 4, y, < 0.002 y 0.004 para condiciones de
servicio y v, < 0.015 y 0.30 para condiciones de colapso, de acuerdo con los requerimientos del
Apéndice A de la NTC-Sismo del RCDF-04 respectivamente. Los edificios tienen las siguientes
caracteristicas:

o El sistema sismorresistente es a base de marcos de acero estructural (A-36), para ambas
direcciones.
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Los marcos estan constituidos por trabes de seccion “I”, y columnas de seccion cajon
cuadradas. Para las trabes se tomaron perfiles laminados cuando fue aplicable, o bien
secciones armadas por tres placas soldadas.

La planta tipo para todos los edificios es cuadrada con dimensiones de 24m por lado. Tiene
tres claros de 8m en ambas direcciones X y Y (ver fig 3.1). Se incluyen dos ejes de trabes
secundarias en la direccion X, para distribuir la carga de la losa de manera mas uniforme.

La altura de entrepisos tipo es 3.50m, excepto el entrepiso de planta baja, que tiene 4.50m. La
fig 3.2 muestra de manera esquematica las elevaciones respectivas de cada modelo, segtn el
numero de niveles.

El sistema de piso estd formado por ldmina losacero con firme de concreto y malla
electrosoldada, con un espesor total de 15cm.

3.2 Analisis sismicos elasticos para disefio

Se presenta el desarrollo numérico del calculo de las respuestas elasticas, de cada uno de los
edificios de interés, para fines de disefo. El procedimiento utilizado corresponde con la secuencia
usual en proyectos estructurales de este tipo; consiste basicamente en establecer los criterios de
andlisis y de estructuracion, determinar las cargas gravitacionales, realizar los analisis
estructurales con algun programa de computadora confiable, y disefar los elementos de acuerdo
con las normas vigentes de disefio. Se utiliza el programa ETABS-6, que es una herramienta muy
util para el proceso de analisis y disefio estructural de construcciones tipo edificios.

3.2.1 Consideraciones generales para analisis y disefio

Las estructuras son clasificadas dentro del grupo “B”, uso para oficinas.

La ubicacion de los edificios es en la zona compresible IIl, del D. F., con un periodo
dominante del terreno T=2 s, segun las NTC-Sismo del RCDF-04.

Se toman en cuenta explicitamente los efectos de sitio de acuerdo al Apéndice A de la NTC-
Sismo; en aquellos aspectos que no son cubiertos por el Apéndice A, son aplicables las
disposiciones del Cuerpo Principal de la Norma.

Se elaboran analisis sismicos de tipo dinamico modal espectral, con la ayuda del programa de
computadora ETABS-6, con base en las disposiciones especificadas en las NTC-Sismo del
RCDF-04.

Se revisa que en todos los casos se considere un valor de cortante basal dindmico minimo Vj
igual o mayor que anmin, Wy, con respecto del obtenido al aplicar un andlisis con la ordenada
espectral correspondiente al periodo fundamental de cada estructura, ya que en caso contrario,
se incrementaran todas las fuerzas de disefio en una proporcion tal que V, iguale a ese valor.
Se revisan las condiciones de regularidad estructural conforme a las NTC-Sismo; se verifica
que se cumplan todas las condiciones especificadas, y de no ser asi, el valor del factor de
reduccion Q” elegido para el disefio debe disminuirse entre el 90 y 70 por ciento de su valor
nominal, dependiendo de cuantos requisitos de regularidad no se cumplan. De los dos
edificios analizados, solo el de 25 niveles no cumple con la condicion de la relacion altura a
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dimension menor de la base, la cual excede el limite de 2.5; dicho edificio fue considerado
como irregular, aplicandole un factor del 90 por ciento.

o Los factores de comportamiento sismico elegidos corresponden a dos valores admitidos por
las NTC-Sismo, esto es: Q=2 y 4. Cada edificio se analiza tomando en cuenta dichos factores
en el disefio.

o La revision de la seguridad ante el estado limite de servicio, deformaciones laterales, se
realiza para satisfacer las condiciones de los dos limites permisibles, segun el Apéndice A de
las NTC-Sismo del RCDF-04, a saber: vy, < 0.002 y v, < 0.004, donde y es la relacion entre el
desplazamiento horizontal relativo y la altura de entrepiso. El limite inferior especifica que
los elementos no-estructurales estaran ligados a la estructura, y el limite y,<0.004, es para
cuando aquellos estan desligados. Independientemente del limite utilizado, los
desplazamientos laterales calculados con el espectro de disefio reducido por Q" deben estar
afectados por el factor Q'R/7.

o La revision de la seguridad ante el estado limite de colapso, deformaciones laterales, se
realiza para satisfacer las condiciones de los dos estados limites permisibles y,< 0.015 para
Q=2 y vp< 0.30 para Q=4; los desplazamientos laterales calculado con el espectro de disefio
reducido por Q" deben estar afectados por el factor QR.

O Asi, se analizan y disefian los dos edificios (9 y 25 niveles) para los factores de
comportamiento sismico Q = 2 y 4, asi como también para las dos condiciones limite de
desplazamientos horizontales de servicio y de colapso; esto es, se tiene un total de ocho 8
casos estudiados.

o Los andlisis sismicos, para fines de disefio, son del tipo modal espectral, mas los efectos de
las cargas gravitacionales, los efectos de segundo orden, y el comportamiento tridimensional
general.

3.2.2 Analisis de cargas gravitacionales
Se muestra a continuacion el célculo de las cargas muertas y vivas de cada nivel tipo, sin incluir

el peso propio de la estructura metalica; éste se calcula con la ayuda del programa de
computadora.

a) Azotea

Cargas muertas (kg/m?):

B ImpermeabiliZante ............ccccveeeiiieeiiieeeeeee e 10
* Enladrillado y entortado ..........ccoevieeiieniiniiieieeeee e 100
= Relleno de tezontle (hpromedio =10CM) ..o 120
= Losacero con firme de CONCIEtO .........ccvvveeevieeriieeeiie e 220
= Carga muerta adicional (RCDF-04) .......ccccceoviieiiiiiiiiieeiee e 40
B Plafond de YES0 ...ocoueiiiiiiieeiiee s 30
LI (0 TS] 721 B 163 o) 4 <t SRR 30

550  kg/m?
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Carga viva (azotea con pendiente < 5%):

B Carga Viva MAXIMA ...cccceveeerveeerreeenreeesreeesseeessseesssseesssseesssseesssseesnes 100  kg/m?
# Carga viva INStANTANCA .......ceevieruieeiieiieeieeiee et sieeete e 70  kg/m?
b) Piso tipo
Cargas muertas (kg/m?):
B L0SELA CETAMICA ..uveeieneieniieiieeiieie ettt ettt eee st et saeesee e e eaeas 30
= Losacero con firme de CONCIEtO ........ccvveeeruiieeiiieeiiee e 220
*  Firme de mortero (€=3Cm) .....ccceeevuviieriieeiieeiee e 65
= Carga muerta adicional (RCDF-04) .......ccccoociiniiiiiiniiiieeeeeee 40
B Plafond de YES0 ...cccvieeeiieiieiieieeee s 30
= Muros divisorios de tablarroca ...........cccceeeviieeiiieeciie e 40
B TRSTALACIONES oevviieeiiieeeeee ettt e et e e e e e e s e e e e eeeeeesesens 15
440 kg/m?
Carga viva (uso de oficinas):
B Carga Viva MAXIMA .......eeeveerieerreeereenieesseesseeeseesseessseesseeassees seesseessaeans 250  kg/m?
# Carga viva INSANTANEA ......cceevuiriiriiiiieienieeeeeeee et 180  kg/m?

La siguiente tabla muestra el resumen de cargas gravitacionales uniformemente repartidas en toda
el area de cada planta. Para el andlisis sismico se toma la carga correspondiente a W cv+Cvinst-

Nivel Carga muerta | Carga viva max. | Carga viva inst. | W cvtcvmax | W cM+CVinst
(kg/m?) (kg/m?) (kg/m?) (kg/m?) (kg/m?)
Azotea 550 100 70 650 620
Tipo 440 250 180 690 620

3.2.3 Caracteristicas del programa de computadora ETABS-6

Es un programa para el andlisis tridimensional de estructuras tipo edificios con trabes, columnas,
muros, losas y diagonales. Algunas de las caracteristicas principales se indican a continuacion, a

saber:

o Sirve para el analisis estructural tridimensional lineal y no-lineal, estatico y dindmico, de
estructuras tipo edificios. La no-linealidad se incluye s6lo en el comportamiento supuesto en
los elementos tipo disipadores.

o La estructura se modela como un ensamble de marcos verticales y/o muros de cortante,
interconectados por las losas, las cuales pueden suponerse rigidas en su plano.
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o Con los muros se pueden hacer modelaciones bi y tridimensionales, como en el caso de cubos
de elevadores, o configuraciones con huecos. La modelacion de muros se realiza con
elementos panel que consisten en elementos finitos isoparamétricos, los cuales tienen la
propiedad de dar continuidad con cualquier elemento viga o columna que se encuentre en su
plano.

o Los diafragmas rigidos de piso pueden utilizarse de forma parcial en la planta para inducir el
efecto de huecos o mezanines.

o Es posible modelar elementos estructurales articulados o semicontinuos en sus extremos.

o Se pueden incluir las dimensiones finitas de los nudos, incluyendo para ello una zona rigida
en cada nudo viga-columna. Los resultados de elementos mecanicos en trabes y columnas que
tienen nudos rigidos y por tanto continuidad, estan dados en los pafios extremos de los nudos,
con lo que es posible obtener, de esta manera, los valores para disefio.

o Se incluyen los efectos P-A. Las deformaciones de los diferentes tipos estructurales incluyen
efectos por flexion, cortante y axial.

o Se pueden definir los grados de libertad por piso que se desee investigar, ya sea traslacion en
dos direcciones o torsion, asi como una combinacion entre ellos.

o El analisis modal espectral se basa en el método de superposicion segliin la técnica de la
Combinacién Cuadratica Completa. La estructura puede ser excitada en dos direcciones
horizontales diferentes con el mismo espectro, o diferente, asi como también en la direccion
vertical.

o El programa acepta tres condiciones de carga vertical (I, II, II); tres laterales estaticas (A, By
C); y tres dinamicas (D1, D2, D3). Las condiciones D1 y D2 son laterales dinamicas y la D3
es dindmica vertical.

o Los archivos de salida incluyen informacion sobre:
= Periodos de vibracion y frecuencias, asi como factores de participacion modal
= Desplazamientos estaticos y dinamicos de cada piso
= Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso (drifts)
= Fuerzas cortantes de entrepiso
= Elementos mecanicos en el extremo de cada miembro estructural (en vigas, ademas, a

cada cuarto del claro)

o Los resultados de las diversas condiciones de carga pueden combinarse entre si por medio de
factores de carga individuales, segtn lo especificado por los c6digos.

3.2.4 Modelado de las estructuras

Para llevar a cabo el adecuado modelado de las estructuras, se requiere crear un archivo de datos
en el que se incluya, de manera ordenada, la informacion de la geometria en planta y en elevacion
del edificio por estudiar, los diferentes tipos de cargas y su forma de aplicacion, etc. En este
trabajo fue creado un archivo de datos para cada uno de los modelos analizados, tomando como
base los siguientes bloques:
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Datos de control general

Datos de piso

Datos de propiedades de materiales

Datos de propiedades geométricas de las secciones transversales

Datos de la generacion y ubicacion de los elementos estructurales

(Las figs 3.3 y 3.4 muestran el modelo matematico tipo en planta y elevacion,
respectivamente, con la numeracion de lineas de columnas y trabes, para fines del analisis
estructural por cargas sismicas y gravitacionales de cada edificio de este trabajo)

Datos de localizacion de marcos diferentes

Datos de cargas laterales estaticas

Datos del analisis dinamico modal espectral

Datos de combinaciones de cargas

0000 ~D

000D

3.3 Respuestas elasticas y disefio

3.3.1 Criterios generales

El célculo de las respuestas eléasticas de cada modelo analizado representa un proceso ciclico;
para llegar a obtener la respuesta mejor estimada de la estructura, se procede por tanteos el
proporcionamiento de los tamafios de las secciones transversales de las trabes y columnas, hasta
que se satisfaga primero, el estado limite de servicio (desplazamientos horizontales), y
posteriormente se cumpla con los requisitos de resistencia. En este trabajo, después de ser
disefiado cada caso de edificio, se obtuvieron las respuestas sismicas correspondientes. Asi, el
procedimiento de disefio consistio en:

= Plantear de inicio que se tienen perfiles metélicos de secciones compactas, de tal manera que
no rijan las condiciones de pandeo local, y asi propiciar el desarrollo de maxima ductilidad a
nivel local y global.

* Mantener trabes de peralte similar, pero no menor, que la dimension de la columna. Con esto
se pretende asignar rigidez adecuada a las trabes, de tal manera que se genere el efecto de
marco, obligando a las columnas a flexionarse en doble curvatura, lo que se verifico
observando el diagrama de momentos flexionantes de las columnas.

= Los espesores de placas de las secciones transversales de las columnas se consideraron
iguales, para lograr igual rigidez y resistencia lateral para ambas direcciones ortogonales.

= Los espesores de los patines de las secciones transversales de las trabes son del orden del
doble de los espesores del alma.

= Los espesores de patines de las secciones transversales de las trabes son similares a los de las
placas de las columnas; se pretende no tener diferencias muy grandes que, desde el punto de
vista de soldadura, pudiera complicar la conexion.

= Se dimensionan las vigas y columnas de tal forma que los cocientes de acciones ultimas entre
resistencias no varian demasiado con respecto de la unidad; esto es, se disefid para hacer
trabajar a cada elemento estructural a su maxima capacidad, previendo que en los analisis
sismicos inelasticos posteriores, se tuviese a los elementos estructurales trabajando al limite.
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El procedimiento consistio en verificar, primeramente, que las relaciones maximas de
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso cumplieran con los valores
permisibles y, < 0.002 y 0.004 para la condicion de servicio, y para la condicion de colapso
1p<0.015 y 0.030.

Después de proporcionar la rigidez lateral adecuada para satisfacer los estados limite de servicio
y colapso (desplazamientos horizontales), se revisd el estado limite de falla (resistencias),
incrementando los tamafios de las secciones cuando fue requerido. Esta necesidad de incrementar
los tamafios de las secciones transversales, por razones de resistencia, se presentd en los casos
disefiado para el factor de comportamiento sismico Q=2, quedando entonces dichas estructuras
un tanto sobradas por rigidez.

3.3.2 Periodos de vibracion

Las tablas 3.1 y 3.2 muestran los periodos fundamentales de vibracion (traslacion y torsion) de
cada uno de los edificios (9 y 25 niveles) y disefios con Q = 2 y 4, para los dos limites de
distorsiones angulares permisibles de entrepiso de servicio (y, < 0.002 y 0.004) y de colapso (yp<
0.015 y 0.030), respectivamente. Ademas, a fin de tener una mayor vision sobre los resultados
obtenidos, considerando que se tiene un total de ocho casos analizados, se presentan graficas que
resumen los periodos de vibracion del modo fundamental de traslacion en cada direccion; las figs
3.5 y 3.6 muestran la variacion del periodo del primer modo en funcion del nimero de niveles, de
acuerdo con cada limite de distorsion angular de entrepiso de la condicion de servicio (y, < 0.002
y 0.004) respectivamente; adicionalmente se incluye en la grafica 3.6 los periodos de las
estructuras originales (Q=2 y y,< 0.004) y de las modificadas para cumplir con la relacion de
desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para la condicidon de colapso. Los
resultados presentados indican la variacion de este tipo de propiedad dindmica, segiin que las
estructuras van teniendo un mayor numero de niveles, dependiendo de los parametros de disefio

Qym).

Las figuras 3.7 y 3.8 muestran la ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion de las
estructuras analizadas en los espectros de disefio para Q=2 y 4, tanto del Cuerpo Principal como
para el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04.

Las figs 3.9 a 3.11 muestran en planta la deformada tipo del primer modo de vibracion de las
direcciones X, Y y torsion, respectivamente, independientemente del numero de niveles de cada
edificio.

3.3.3 Relaciones maximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso, Ai/h;

3.3.3.1 Condiciones de servicio
Las figs 3.12 a 3.15 tienen la variacion de este tipo de respuesta para cada edificio disefiado con

Q=2 y 4, y ambos valores de desplazamiento horizontal permisible (y, < 0.002 y 0.004), segin
los requerimientos del Apéndice A de las NTC-Sismo. Para cada caso de disefo se acepta una
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tolerancia de mas menos cinco por ciento sobre los valores permisibles, para admitir que los
desplazamientos maximos en condiciones de servicio sean adecuados. Las observaciones
obtenidas con base en este tipo de respuesta son similares a las ya descritas en los periodos de
vibracion.

Adicionalmente, en las mismas figuras, se grafica la distorsién angular permisible (y, < 0.006 y
0.012) especificados por el Cuerpo Principal de las mismas NTC-Sismo, para fines de
comparacion; se observa que las respuestas obtenidas con el Apéndice A y con el Cuerpo
Principal exceden ligeramente el limite permitido. Cabe aclarar que los valores reportados ya
estan multiplicados por el correspondiente valor de Q'R/7 para el caso del Apéndice A, y por Q
para el Cuerpo Principal, segun se especifica en las NTC-Sismo del RCDF-04.

3.3.3.2 Condiciones de colapso

De manera similar, las figs 3.16 a 3.19 muestran como varian en elevacion las relaciones
desplazamiento horizontal relativo entre la altura de entrepiso para la condicidén de colapso, de
acuerdo con los requisitos del Apéndice A de la NTC-Sismo del RCDF-04, para Q=2y v,< 0.015
y para Q=4 y v,< 0.030. Para cada caso de disefio se acepta una tolerancia de mas menos el cinco
por ciento.

Al disefiar ante el limite permisible de colapso y,< 0.015 y Q=2, hubo necesidad de aumentar los
tamafios de las secciones transversales de las trabes para el edificio de 9 niveles; mientras que
para el edificio de 25 niveles se incrementaron los tamafios de trabes y columnas, con respecto de
la propuesta de la condicion de servicio. En ambos casos de edificios de 9 y 25 niveles, la
condicion permisible de servicio fue y,< 0.004.

Las estructuras disefiadas para Q=4 estan por debajo del limite permisible de colapso y,< 0.030,
independientemente del limite permisible de la distorsion angular de entrepiso de servicio (y, <
0.002 y 0.004); los valores graficados ya estan multiplicados por el correspondiente valor de Q y
de sobrerresistencia (R) como lo especifica el Apéndice A en la NTC-Sismo del RCDF-04.

En los andlisis de los edificios, para ambas condiciones de disefio (servicio y de colapso), se
procurd que no se excedieran los limites impuestos para la condicion de colapso; para el disefio
de la condicion de servicio se procedioé de forma menos estricta, debido a que los sismos son de
menor intensidad. Ante la condicidon de colapso se asumio que se estd poniendo en mayor riesgo
la estabilidad de la estructura.

3.3.4 Desplazamientos horizontales maximos totales

3.3.4.1 Condiciones de servicio

Las figs 3.20 a 3.23 presentan los desplazamientos horizontales maximos para cada uno de los
edificios de interés en este trabajo, disefios para Q = 2 y 4, y ambas condiciones de distorsion

angular permisible de entrepiso de la condicion de servicio (y, < 0.002 y 0.004), de acuerdo con
el Apéndice A y Cuerpo Principal (y, < 0.006 y 0.012) de las NTC-Sismo.
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En este tipo de graficas se aprecia un patron de comportamiento similar a lo observado con los
periodos de vibracion, y con las relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso.

La configuracion tipo de cada edificio, independientemente de la forma de disefio, es similar al de
una viga de cortante, lo cual concuerda con el comportamiento de este tipo de estructuras con
base en marcos de flexion.

3.3.4.2 Condiciones de colapso

Las figs 3.24 a 3.27 muestran de manera similar la variacion de los desplazamientos horizontales
maximos totales para la condicion de colapso, de acuerdo con el Apéndice A de la NTC-Sismo
del RCDF-04, segun los disefios para Q=2 y 4, y v, < 0.002 y 0.004. De igual manera que para
los desplazamientos laterales maximos de la condicion de servicio, se observa un
comportamiento como viga de cortante.

3.3.5 Fuerzas cortantes de entrepiso y revision del cortante basal dinamico

Las figs 3.28 a 3.31 tienen la variacion de las fuerzas cortantes de entrepiso para cada edificio de
este trabajo, segun los disefios para Q = 2 y 4, y ambas condiciones de distorsion angular de
entrepiso de servicio (y, < 0.002 y 0.004), segin el Apéndice A y el Cuerpo Principal (y, < 0.006
y 0.012) de las NTC-Sismo. Este tipo de respuesta aumenta a medida de que el factor de
comportamiento sismico disminuye, y viceversa; las diferencias entre y, < 0.002 y 0.004, para un
mismo valor de Q, son relativamente pequeiias.

Los resultados mostrados, asi como el resto de las respuestas reportadas, incluyendo los
elementos mecénicos ultimos para diseflo, ya se encuentran ajustados de tal forma que el cortante
basal dinamico (Vop) satisfaga el limite especificado por las NTC-Sismo del RCDF-04. Esta
revision implicé cumplir con la siguiente desigualdad:

VOD Zamin Wo para el Apéndice A
donde:
W, : Peso total del edificio
amin  : Resistencia minima de disefio, igual a 0.05 cuando Ts>1 s
0.8 Woa
- o
y VOD /7Q' para el Cuerpo Principal
donde:
a : Ordenada espectral correspondiente al periodo fundamental del edificio en la direccion
de analisis
Q : Factor reductivo que propone el cédigo para reducir las fuerzas sismicas, dependiente

del periodo fundamental de la estructura y del factor de comportamiento sismico Q.

Esta fue una revision que se incluyd dentro del proceso de disefio sismico de este estudio;
unicamente en el edificio de 25 niveles fue necesario hacer correcciones, debido a que no se
cumplia una condicion de regularidad.
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3.3.6 Elementos mecanicos ultimos de diseino

Las figs 3.32 a 3.35 muestran y comparan, los elementos mecanicos ultimos (momentos
flexionantes y fuerzas cortantes) en las trabes del marco del eje “B” de los edificios estudiados,
después de haber disefiado para los casos de Q=2 y 4 con y, < 0.002 y 0.004. Las figs 3.36 a 3.39
muestran lo mismo, pero para las columnas (momentos flexionantes, fuerzas axiales y fuerzas
cortantes). El marco del eje “B” (ver fig 3.1) se considera representativo del comportamiento
global de las estructuras analizadas.

Estos elementos mecanicos ultimos son el resultado de la combinacion critica de cargas, después
de considerar el 100 por ciento de los efectos sismicos en una direccion, mas el 30 por ciento en
la direccion perpendicular, ademas de los de las cargas gravitacionales. Las observaciones mas
importantes se mencionan a continuacion:

* Los elementos mecanicos ultimos de trabes de la condicion de disefio y, < 0.002 tienden a
ser ligeramente mayores que los del disefio con y, < 0.004, independientemente del valor
de Q utilizado; para las columnas se presenta un patron de comportamiento similar.

= En las columnas de los entrepisos inferiores del edificio de 25 niveles, rige la carga axial;
las columnas centrales tienen mayores momentos y menores cargas axiales, y en las
extremas es al contrario, debido a la influencia del momento de volteo originado por los
efectos sismicos.

= A medida que el valor de Q tiende a la unidad, independientemente del limite permisible
de las distorsiones angulares de entrepiso de servicio y de colapso, los elementos
mecanicos ultimos de vigas y columnas obligan a disefios mas robustos, como era de
esperarse.

3.3.7 Diseno de elementos estructurales

La etapa de dimensionamiento estructural de las secciones transversales propuestas de trabes y
columnas, fue realizada con el método de resistencia ultima, utilizando factores de carga y
resistencia, tal como lo especifican las NTC-Metalicas del RCDF-04. Para optimizar el proceso
ciclico de disefio, se utilizd el postprocesador STEELER que incluye el programa ETABS-6, para
el proporcionamiento de estructuras metalicas; con base en esta herramienta es posible
determinar, para cada elemento estructural, el cociente de acciones maximas entre resistencias,
ante la combinacion mas desfavorable de cargas especificadas.

Con el STEELER se pueden aplicar varios reglamentos de disefo, a saber:

AISC-ASD (Esfuerzos permisibles, segtin el AISC)

UBC-9%4 (Cédigo Uniforme para Edificios)

AISC-Plastic-89 (Diseno plastico, segtin el AISC)

AISC-LRFD-05 (Factores de carga y resistencia, segin el AISC)
CISC-89 (Reglamento Canadiense para diseflo por estados limite)

Para fines de este trabajo, solo se aplican las especificaciones del AISC-LRFD-05, con la ayuda
del postprocesador de disefno descrito anteriormente. Dichas especificaciones son practicamente
iguales a las de las NTC-Metalicas del RCDF-04
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Las figs 3.40 a 3.43 muestran y comparan los cocientes de accion ultima entre resistencia en
flexion (My/dM,), para el extremo mas esforzado de las vigas del eje “B” de cada edificio, segun
las condiciones de disefio v, < 0.002 y 0.004, para Q = 2 y 4; en dichas figuras se presenta
también la relacion accion ultima entre resistencia, para el extremo mas esforzado de las
columnas ante los efectos de flexocompresion biaxial (Py/¢Pr+My/dMuxtMyy/¢Myy).

Como se comento previamente, las especificaciones del AISC-LRFD-05 son similares a las de las
NTC-Metdlicas, pero para comprobar y garantizar los resultados obtenidos con el programa de
computadora, también se efectian paso a paso algunos disefios, por medio de la aplicacion de las
expresiones que definen la resistencia de las secciones propuestas, tanto por las NTC-Metalicas
como por el AISC-LRFD-05.

Con los siguientes célculos se pretende comprobar:

= La veracidad de los resultados obtenidos con el STEELER, al aplicar las especificaciones
AISC-LRFD-05.

* La similitud de resultados, después de aplicar las especificaciones AISC-LRFD-05 y las
correspondientes al RCDF-04 en sus Normas Técnicas (NTC-Metalicas).

3.3.7.1 Diseiio de vigas tipo

Diseno segun AISC (LRFD-05)

Eje B, viga 12 (fig 3.3), nivel N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y v,<0.002.

Elementos mecanicos ultimos y propiedades del material tW
M, =10 318 169 kg-cm Acero A-36 t ofo
=103.18 t-m Fy =2530 kg/cm? = 36 ksi
V,=32404 kg E =2 039 000 kg/cm? =29 000 ksi
=32.404 t G =784 615 kg/cm*> =11 160 ksi h
F, =703 kg/cm? = 10 ksi
Propiedades geométricas br

h=62.8 cm=24.72 in A=276.19 cm*=42.811in> I, =189 518cm* I,=16312 cm’

=4553.20 in* = 391.91 in*
ty =1.65 cm = 0.65 in J=5505em*=132in*  S,=6035.6cm® S,=994.7 cm?
=368.3 in’ = 60.7 in®
br=32.8cm=12.91 in Cy = 14 695 954 ¢cm® Z,=6807 cm? Zy,=1529 cm?
=54726.2 in® =415.7 in? =933 in®
tr=2.77cm=1.11n rx =26.2cm ry, =7.69 cm

=10.3 1n =3.01n
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Revision como seccion compacta

Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; revision de las relaciones de
aspecto, segun la tabla B4.1 del AISC (LRFD-05):

= Patines
20, 211) T ‘ 36 ‘ N
= Alma
h 22.54 29000
— = 34 70<<3.76. | —= = 106.71 .. BIEN
t 065 36

Se comprueba que la seccion es compacta.

Cdlculo de la resistencia por flexion

* Fluencia en el plano de flexion:

M,=M,=F,Z (AISC-LRFD, F2-1)
M, = F, Z, = (36 ksi) (415.36 in®) = 14 953.0 kips-in

<. dsM, = 0.9 (14 953.0) = 13 457.7 kips-in = 15 498 520 kg-cm = 154.98 t-m

=  Pandeo torsional lateral:

I h

ro= 2y50 ~3.58 in (AISC-LRFD, F1-9)
E .

L =176r | =15L14in (AISC-LRFD, F2-5)
y

T 0.7F S b ?
L =195r I+ 14676 —2—= ~51827in  (AISC-LRFD, F2-6)
r 5 0.7F S h, E Je

La longitud libre no soportada de la viga en estudio es Ly = 740 cm = 291.34 in
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Por tanto, L, < L, < L,, tal que la resistencia a flexion esta dada por la siguiente expresion:

Ly-L
M,=C, {Mp ~(M,-0.7F,s, {L” — J] <M, (AISC-LRFD, F2-2)
r p

Donde el momento pléastico M, es:
M, = 14 953.0 kips-in
Ademas, C, se determina segun:

]2.5Mma,

x R <30 (AISC-LRFD, F1-1)

¢ +3M +4M +3M 0m
A B c

b 25M

ax

donde Mpax, Ma, Mg, y Mc son los valores absolutos de los momentos flexionantes maximo, a 74,
%2y ¥4 del claro, respectivamente, y cuyo valor es el mostrado en la siguiente tabla, después de
revisar el diagrama de momentos flexionantes de la viga de interés, y Ry, es un parametro de no-
simetria de la seccion .

Mméx MA MB MC
10318 169 4 809 874 104 361 5110 325
8169.98* 4 046.74* 901.17* 3 806.35*

*Valores en kips-in
Al sustituir en la ec F1-1, se llega a un valor de C, =2.30

Asi, conocidos los parametros anteriores, se obtiene un valor de momento resistente nominal de
M, =29 464.98 kips-in; después de aplicar el factor de reduccion de resistencia ¢:

¢ M, = 0.9 x 29 464.98 = 26 518.4 kips-in > ¢ M, = 0.9 x 14 953 kips-in = 13 457.7 kips-in

Por tanto, el momento resistente a la flexion, tomando en cuenta los efectos del pandeo torsional
lateral, serd de 13 457.7 kips-in = 155.19 t-m, mayor que el momento flexionante ultimo de
disefio; esto es, la seccion transversal propuesta tiene suficiente resistencia a la flexion.

Relacion accion ultima entre resistencia ( flexion)

M,/$M, = 10.318 (tn-m)/15.505 (tn-m) = 0.665

Segun el STEELER (fig 3.40), el valor de la relacion anterior es 0.665, mismo resultado al
obtenido después de aplicar directamente las ecuaciones del AISC-LRFD-05.
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Cdlculo de la resistencia por cortante

Para el célculo de la resistencia a cortante conviene verificar el rango de la relacion de aspecto
que guarda el alma, con lo que se puede predecir la posible falla, ya sea por plastificacion,
pandeo, o tension diagonal.

A, = Area del alma = 103.6 cm? = 16.06 in?

Si se asume que no se emplean atiesadores, para verificar la resistencia, entonces k,=5, tal que:

ho 24.72 k E
St e <I 1Y =698 —> C,=1.0 (AISC-LRFD, G2-3)
tw 0.65 Fy
V,=0.6F,A,C, (AISC-LRFD, G2-1)

2@V, =0.9(0.6) (36) (16.06) =312.2 kips = 141.74 t >> V,,=32.4 ton
Por tanto, se acepta la seccion transversal propuesta por cortante.
Relacion accion ultima entre resistencia ( cortante)

Vi/dV,=T1.4 (tn)/ 312.2 (tn) = 0.228

Este valor es idéntico al obtenido con el STEELER.

Diseno segun NTC-Metalicas (RCDF-04)

tw

Viga B12 (fig 3.3), nivel N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y v,<0.002.
Elementos mecanicos ultimos y propiedades del material tf ojo
M, =10 318 169 kg-cm Acero (ASTM - A-36)

=103.18 t-m F, = 2530 kg/om’ h
V,=32404 kg E =2 040 000 kg/cm?

=32.404 t G =784 000 kg/cm?
Propiedades geométricas by
h=62.8 cm A =276.19 cm? I, =189 518cm* I,=16312 cm’
tw = 1.65 cm J=550.5 cm* Sx=6035.6 cm? Sy =994.7 cm?
br=32.8 cm Cw =14 695954 cm® Z,=6807 cm? Zy=1529 cm®

tr=2.77 cm = ry =26.2 cm ry =7.69 cm
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Revision como seccion compacta

Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; revision de las relaciones de
aspecto, segun la tabla 2.1 de las NTC-Metalicas:

=  Patines

b.

Or 2 328 59038 E Z10s -. BIEN
2, 2(2.77) F,

= Alma

h 028 seic245 | E _69.56 - BIEN
t, 1.65 F,

Como Q=2, se comprueba que la seccion es tipo 2.

Cdlculo de la resistencia por flexion
Se debe determinar si la viga es un miembro soportado lateralmente o no. Se debe calcular la

longitud no soportada lateralmente “L,”, para que el miembro pueda desarrollar todo el momento
plastico, y comparar con la longitud libre existente.

E
L, = \;/7[ GCJa N+ 1+ Xuz (NTC-Metalicas, ec 3.25)

ZF, |C .
X,=4293C—= |—* =3.220X, (NTC-Metélicas ec 3.27)
GJ\ 1,

El valor del pardmetro C depende del comportamiento de la viga en lo que a curvatura del
miembro se refiere; estd dado por las siguientes expresiones:

C=0.60+0.40 M;/M, Para tramos que se flexionan en curvatura simple.

C=0.60-0.40 M;/M, Pero no menor de 0.40 para tramos que se flexionan en curvatura
doble.

C=1.0 Cuando el momento flexionante en cualquier seccion transversal

dentro del tramo no soportado lateralmente es mayor que M;, o
cuando el patin no estd soportado lateralmente de manera efectiva
en uno de los extremos del tramo.

M, y M; son respectivamente el menor y el mayor de los momentos en los extremos del tramo en
estudio, tomados en valor absoluto. La viga en estudio se flexiona en curvatura doble, dado que
rige la condicion de carga que incluye sismo; como M;= 10 318 169 kg-cm y M, = 8 038 518 kg-
cm, entonces:
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C=0.60-0.4(8038518/10318169)=0.288<0.4 —> C=04
Al sustituir valores se llega a que:

X, =2.06

L,= 5824 cm

La longitud libre de la viga sin arriostrar es L = 730cm > L, por lo que se considera que el
miembro no cumple con la condicion, y su resistencia se debe calcular considerando el estado
limite de resistencia por pandeo torsional-lateral, segiin se especifica en la seccion 3.3.2.2 de las
NTC-Metdlicas; se debe determinar si la longitud no soportada “L” produce pandeo torsional en
el rango eléstico o en el inelastico, lo cual se revisa comparando “L” contra “L,”, calculada como
sigue:

Jax [E .
I - ;” /chu H+ i+ x 2 (NTC-Metalicas, ec 3.26)

ZF |C .
r | (NTC-Metalicas ec 3.28)
GJ \[ 1

y

r

x, =2c
3

Después de sustituir los valores correspondientes, se obtiene que:

X;=0.64

L,=15294cm

La longitud no soportada de la viga “L” es menor que “L,”, lo que indica que el pandeo se

origina en el rango ineldstico; entonces, la resistencia a flexion se calcula con la ec 3.3.7 de las
NTC-Metalicas, a saber:

b kY 7k J 7\
M = \/EI GJ + [Lj 1.C, ="~ 11, { +(j C;} (NTC-Metalicas, ec 3.24)

M., = 60 370 569 kg-cm = 603 .705 t-m
M, = ZF, = (6 807) (2530) = 17 221 710 kg-cm = 172.2 t-m

Dado que M, > (2/3) M,, , entonces:

0.28M .
M, =115F,M |1~ PAI<SFM (NTC-Metalicas, ec 3.31)
M p
Mg = 163.99 t-m > Fr M, = 154.99 t-m Mg = Fr M, = 154.99 t-m

Por tanto, el momento resistente es mayor que el ultimo de disefo.
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Relacion accion ultima entre resistencia ( flexion)

My/OM,, = 103.18 / 154.99 = 0.665

Segtin el STEELER (ver fig 3.40), el valor anterior es 0.665, igual al determinado después de la
aplicacion directa de las ecuaciones de resistencia.

Cdlculo de la resistencia por cortante

Para calcular la resistencia a cortante, conviene verificar el rango de la relacion de aspecto que
guarda el alma, con lo cual se puede predecir la posible falla, ya sea por plastificacion, pandeo, o
tension diagonal.

A, = Area del alma = 103 cm?

h/t,=62.8/1.65=38.06

. E .
Si th <098 |EF = V,=0.66 F, A, (NTC-Metélicas, ec 3.39)
w y
donde:
k=5+ SEN (NTC-Metélicas, ec 3.45)

)

a = Separacion de atiesadores transversales
k =TIgual a 5 cuando la relacion a/h es mayor que 3 6 [260/(h/t)]?, y cuando no se emplean
atiesadores.

Si se asume que no se emplean atiesadores, para verificar la resistencia, se toma un valor de k=5,
tal que:

B _028 e 06<0098 X —622
t, 165 F,

Vn=0.66(2530) (103) =171 989 kg=171.91

oV, =0.9(171.9)=154.8t>> Vu=32.4t
Por tanto, la seccion transversal propuesta no presenta problemas por cortante.
Relacion accion ultima entre resistencia (cortante)

V/¢V,=32.4/154.8=0.209
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Este valor es muy similar al obtenido con el STEELER (0.229). La diferencia basicamente se
debe a la influencia del esfuerzo resistente que consideran los codigos comparados; esto es, el
AISC toma en cuenta 0.6 Fy, en tanto que las NTC-Metalicas sugieren 0.66 Fy.

Comparacion de resultados de resistencias
Se comparan los resultados de las relaciones accion Ultima entre resistencia segun el STEELER,

las normas AISC-LRFD-05, y las NTC-Metalicas del RCDF-04, ante los efectos de flexion y de
cortante, a saber:

Flexién Cortante
STEELER 0.665 0.229
AISC-LRFD 0.665 0.229
NTC-Metalicas 0.665 0.209

Con base en estos resultados de la viga de interés, asi como los de otras vigas disefiadas y
revisadas de forma semejante, se concluye que los disefios elaborados con el programa
STEELER son muy parecidos, practicamente iguales, a los dados por el codigo AISC-LRFD-05 y
las NTC-Metalicas del RCDF-04; solo con ciertas variaciones dependiendo de los criterios
propios de cada reglamento. La tabla 3.3 muestra los resultados y comparaciones de otras vigas
tipo (vigas B10 y B11) de los edificios de 9 y 25 niveles, disefios para los diferentes Q y ambas
condiciones de distorsiones angulares permisibles de entrepiso. Esto es, apoyandose en estas
comparaciones se tiene la certeza de que los resultados que proporciona el programa de computo
STEELER son confiables, y se pueden aceptar para los fines de este estudio.

La fig 3.44 muestra los resultados del disefo, indicando las secciones transversales tipo de las
vigas del marco del eje B.

3.3.7.2 Diseiio de columnas tipo

Diseno segun AISC-LRFD-05

tw
Columna C7, entrepiso PB-N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y 1,<0.002 -+
Elementos mecdanicos ultimos y propiedades del material
h

M, = 15214 569 kg-cm Acero A-36

=152.1t-m F, = 2530 kg/cm?
M,y =4 565 095 kg-cm = 36 ksi tr ..

=45.6 t-m E =2039 000 kg/cm? b
P, =455412kg=45541 =29 000 ksi

G =784 615 kg/cm? =11 160 ksi
F, =703 kg/cm? = 10 ksi
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Propiedades geométricas

h=60.0cm = 23.62in A=583.8cm?=290.5in> I.=321874 cm’ I, = 321874 cm’

=7733in’ =7733in’
tw=254cm=10in J =479 990 cm® Sy =10729 cm? S, = 10729 cm?
=11531.8 in’ = 654.7 in’ = 654.7 in®
b =60.0cm =23.62in C,=0 Z, =12 587 cm? Z,=12 578 cm’
=768.1 in’? =768.1in?
tr=254cm=10in re =23.5cm ry=235cm
=924 1in =924 1in

Revision como seccion compacta

Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local, por lo que se deben revisar
las relaciones de aspecto, segun la tabla B4.1 del AISC (LRFD-05):

=  Patines
b

r 2162 i B 3178 . BIEN
1.0 ' A F ’ A

S y
= Alma

ho 2721.62 E

= =21.62<<242 | — =68.68 . BIEN

‘ 1.0 F|

Se comprueba que la seccion es compacta.

Revision por compresion

En columnas, la resistencia nominal a compresion esta regida principalmente por la posibilidad
de pandeo general, dependiente de la relacion de esbeltez de la pieza. Para calcular la resistencia
por compresion, es necesario determinar los siguientes parametros:

KL 1.80%152.4 F
= T =096 <471 = 133.7 (AISC-LRFD, E3-2)
r 925 E

2% 2%
F=TTE 7m0 566 (AISC-LRFD, E3-4)
(KL] (29.6)

7’
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donde la longitud libre de pandeo es la altura libre de entrepiso, descontando el peralte de las
trabes, tal como lo considera el STEELER, y cuyo valor es igual a L=387.2 cm = 152.4 in; el
factor de longitud efectiva se calcula segun el programa, y resulta K=1.80. Asi, después de
sustituir valores, el esfuerzo critico que limita el pandeo general de la columna esta dado por:

Fy

F, =|0.658" |F, (AISC-LRFD, E3-2)

cr

Después de sustituir valores, F, = 34.2 ksi, tal que la carga resistente de compresion es:
¢c Pn=¢c For Ag= 0.9 (34.2) (90.5) =2 783 kips =1 264 t
y la relacion carga axial ultima-resistencia resulta igual a:

B 4954 _ 360 <<1 :. BIEN

6P 1264

Revision por flexocompresion

Se debe revisar la interaccion de acciones internas de fuerza axial y momentos flexionantes en
ambas direcciones.

Si 5 >0.2

F,
entonces:

M

B8 M, Myl (AISC-LRFD, H1-1a)
Pc 9 Mcx Mcy
donde:
Pc = ¢LR’[ = 091)}1

Mc = ¢an = 0'9Mn

Dado que
5:@:0.36 >0.2
P 1264

Se usa la expresion H1-1a y es necesario determinar las resistencias nominales a flexion Mg y
M.y, seglin los requerimientos para miembros sujetos a flexion, ambos sentidos, como se hizo con
la viga del inciso anterior.
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Para columnas tipo cajon,
M,=M,=FZ (AISC-LRFD, F7-1)

Como la columna esta formada por secciones compactas, la resistencia a flexion queda definida
por el momento pléstico que pueda desarrollar dicha seccidn, a saber:

M. =M., = ¢M, =0.9 (36) (768.14) = 24 888 kips-in = 287.0 t-m

Por tanto, al aplicar la ec H1-1a, se tiene que:

455.4 8(152.14 . 45.6

9l 287.0  287.0

=0.360+0.471+0.142=0.973 <1.0 . BIEN
1264 9

Esto es, se acepta por flexocompresion la seccion transversal propuesta de la columna en estudio.

Disefno segiun NTC-Metalicas (RCDF-04)

Columna C7, entrepiso PB-N1, edificio de 9 niveles, Q=2 y y,<0.002.

Elementos mecanicos ultimos y propiedades del material

tw

M,y = 15214 569 kg-cm Acero4-36 7

=152.1t-m Fy = 2530 kg/cm?
M,, = 4565 095 kg-cm E =2039 000 kg/cm?

=455 t-m G =784 615 kg/cm? h
P, =455412kg=45541t

.

Propiedades geométricas b
h=60.0cm A=583.8cm?=90.5in> I, =321874cm’ I,=321874cm’
tw=2.54 cm J =479 990 cm® S, =10729 cm? Sy, =10 729 cm?
b =60.0cm C,=0 Z, =12 587 cm? Z,=12578 cm?
tr=254cm re =23.5cm ry=23.5cm

Revision como seccion compacta (tipo 1)

Al utilizar secciones compactas se evitan problemas de pandeo local; asi, se revisa que se
satisfagan las relaciones de aspecto propuestas en la tabla 2.1 de las NTC-Metalicas.

= Patines
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b 60 E
——=———=2362<<]1.12 |—=31.79 .. BIEN
r 2.54 F
S y
= Alma
h 60 E
— = =2362<<147 | — =41.73 .. BIEN
‘. 2.54 Fy

Se comprueba asi que la seccion es tipo 1.

Revision por compresion

En columnas, la resistencia nominal a compresion esta regida principalmente por la posibilidad
de pandeo general, dependiente de la relacion de esbeltez de la pieza. Para calcular la resistencia
por compresion, es necesario determinar el parametro siguiente:

kL | F, .
A== (NTC-Metalicas, ec 3.4)
r \n°FE

donde la longitud libre de pandeo es la altura libre de entrepiso, descontando el peralte de las
trabes, tal como lo considera el STEELER, y cuyo valor es igual a L=387.2 cm. El factor de
longitud efectiva se calcula seglin el programa, y resulta de K=1.80. Después de sustituir valores,

A=033
Asi, la resistencia a compresion de la columna vale:

F

R = - AIFR <F AF (NTC-Metdlicas, ec 3.3)

C (12 ouse) e

€C_.9

A es el area total de la seccion, Fr=0.9, y “n” es un valor adimensional que toma el valor de 1.4
para columnas de seccidon cajon armadas con 4 placas soldadas que cumplen con los requisitos de
seccion tipo 1, 2 6 3. Al sustituir datos en la ec 3.3, se tiene que:

R.=1280488kg=1280t

Revision por flexocompresion

Seglin las NTC-Metalicas se deben revisar dos posibles condiciones de estados limite: la fluencia
de las secciones extremas, y el pandeo general de la columna como miembro estructural
completo.
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Revisidn de las secciones extremas

De acuerdo con la seccion 3.4.3.1 de las NTC-Metalicas, para secciones tipo 1 se debe cumplir
con la siguiente ecuacion de interaccion:

P 0.80M 0.80M )

ks “oE 4 “ <10 NTC-Metali 52
FP FM FM (NTC-Metalicas, ec 3.52)
Ry R px R py

donde:

P, Moy M,,, son la fuerza axial y los momentos ultimos de disefio del extremo de la columna
de interés, con respecto de los dos planos de simetria, respectivamente.

M, = Z.F, y M,, = Z,F, son los momentos plasticos resistentes nominales de la seccion

P, = A/F), es la fuerza axial nominal que, si actuara por si sola, ocasionaria la plastificacion de
una columna corta.

Al revisar los elementos mecanicos ultimos se observa que en el extremo inferior de la columna
de interés se presentan las respuestas maximas, a saber:

P,=4554m
M,yor = 152.1 t-m
Moy, =45.5 t-m

455412 L 0.80(15214569)  0.80(4565095)
0.9(2530)(583.8)  0.9(12587)(2530)  0.9(12587)(2530)

0.342+0.425+0.127 = 0.894 <I1.0

Se observa que el factor de reduccion que precede a los momentos en el AISC-05 es 0.88 en lugar
de 0.8 de la NTC-Metalicas del RCDF-04 por lo que al hacer el cociente 0.88/0.8=1.1 y
multiplicarlo por el valor obtenido en la interaccion de 0.894 obtenemos 0.983 que es
practicamente el obtenido con el programa STEELER (0.989).

Ademas se tiene que comprobar que se cumpla la condicion:

M M

uox + uoy <] 0
F M F M
R px R py

(15214569)  (4565095)
0.9(12587)(2530)  0.9(12587)(2530)

=0.53+0.16 =0.69 <1.0

Revisidn de la columna completa
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Se debe satisfacer la condicion:

RijL M”OX + 7 Al;y <J.0 (NTC-Metalicas, ec 3.56)

C m R py
donde:

F

R = . S AF <F AF (NTC-Metélicas, ec 3.3)

’ 2n 2n t R Rty

(12" 0152}
y
kL | T, o
A= (NTC-Metdlicas, ec 3.4)
r \rm°FE

se calcula con K=1.0 obteniendo

A=0.185
n = 1.4 para secciones huecas formadas por cuatro placas soldadas

Rc =1469.1 tn
M, =28 660 599
Conocidos los valores de esta expresion, se tiene que:

455412 (15214569) (4565095)
1469100  0.9(12587)(2530) ~ 0.9(12587)(2530)

1.0

0.309+0.530+0.159=0.999 < 1.0 .. BIEN

Esto es, la seccion transversal propuesta para la columna C7, entrepiso PB-N1, del marco del eje
B del edificio de 9 niveles, no tiene problemas por flexocompresion.

Comparacion de resultados de resistencias

Se comparan los resultados de las relaciones accion Ultima entre resistencia segun el STEELER,
las normas AISC-LRFD-05 y las NTC-Metélicas del RCDF-04, ante los efectos de la
flexocompresion biaxial. El orden de los resultados mostrados indica primero el efecto de la

carga axial, y posteriormente los de la flexién alrededor del eje “x” y alrededor del eje “y”,
respectivamente.

STEELER 0.376 +0.472 + 0.142 = 0.989
AISC-LRFD 0.360 +0.471 +0.142=0.973
NTC-Metalicas 0.309 +0.530 + 0.159 = 0.999
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En términos generales los tres resultados son practicamente iguales, independientemente del
criterio utilizado. Asimismo, se llevo al cabo el disefio y comparacion de las columnas C5 de
algunos entrepisos de las estructuras de 9 y 25 niveles, disefos para Q = 2 y 4, ambas condiciones
de desplazamientos horizontales permisibles (ver tabla 3.4). Puede verificarse que los valores
entre si, para los tres métodos de disefio, son muy similares y solo con ciertas variaciones,
dependiendo de los criterios propios de cada reglamento. Se aprecia que para los edificios de
pocos niveles, rige la influencia de la flexion en la ecuacion de interaccion de disefio, y para los
edificios altos rige la componente de carga axial. Por tanto, se aceptan los resultados del
programa STEELER, ante la similitud observada en los resultados, después de aplicar los
reglamentos AISC-LRFD-05 y NTC-Metalicas del RCDF-04.

La fig 3.44 muestra las secciones transversales tipo obtenidas, después de esta etapa de disefio;
las dimensiones de dichas secciones transversales, de todos los casos considerados en este
estudio, estan en las tablas 3.5 y 3.6.

3.3.8 Peso estimado de estructura metalica

Ante la gran cantidad de informacion obtenida, después de terminar con el disefio de los ocho
casos de edificios analizados, la fig 3.45 y 3.46 muestran las relaciones peso propio-nimero de
niveles de estructura metdlica para cada caso de distorsion angular permisible de entrepiso,
respectivamente, seglin los disefios con Q = 2 y 4. Cabe aclarar que las variaciones mostradas en
estas graficas son representativas de edificios para oficinas desplantados en el terreno
compresible de la ciudad. de México, segin los requerimientos de disefio sismico especificados
en el RCDF-04.

Podemos observar que resultan mas ligeras las estructuras metalicas dimensionadas para la
condicion de la distorsion angular permisible de entrepiso y,<0.004; lo anterior es mas notorio
para valores de Q mayores.
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Tabla 3.1 Periodos fundamentales de traslacion y rotacion Q=2 y 4 para y,< 0.002.

1p < 0.002
Direccion Q=2 Q=4
No. de niveles No. de niveles
9 25 9 25
X=Y 1.1197 1.5780 1.1197 1.6105
0 0.8695 1.1107 0.8695 1.1195

Tabla 3.2 Periodos fundamentales de traslacion y rotacion Q=2 original y modificado y Q=4 para
1p< 0.004.

1p < 0.004
Direccion | Q =2 Original Q =2 Modificado
No. de niveles No. de niveles
9 Nivs | 25 Nivs | 9 Nivs | 25 Nivs
X=Y 1.3048 1.8437 | 1.1347 | 1.7966

0 1.0099 | 1.3161 | 0.8803 1.2970

Q=4
No. de niveles
9 Nivs | 25 Nivs
1.5327 | 2.2265
1.1850 1.5647




CAPITULO 3. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENOS 71
Tabla 3.3 Comparacién del disefio estructural de trabes por distintos métodos.
. Tipo de o
Trabe | Entrepiso N.O' de Seccion* analisis Crlt'er1~0 de Mu/¢MR | Vu/¢VR
Niveles (cm) disefio
Q| 7,
STEELER 0.665 0.229
B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 | 2 0.002 LRFD-05 0.665 0.228
NTC-EM-04 0.665 0.208
STEELER 0.339 0.135
B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 | 4 0.002 LRFD-05 0.338 0.134
NTC-EM-04 0.339 0.122
STEELER 0.658 0.227
B-10 1 9 62.8x32.8x2.77x1.65 | 2 0.004 LRFD-05 0.657 0.226
NTC-EM-04 0.658 0.206
STEELER 0.561 0.169
B-10 1 9 54.9x25.4x2.36x1.47 | 4 0.004 LRFD-05 0.560 0.162
NTC-EM-04 0.561 0.148
STEELER 0.484 0.270
B-10 1 25 90.0x50x5.08x2.54 2 0.002 LRFD-05 0.482 0.269
NTC-EM-04 0.482 0.245
STEELER 0.241 0.143
B-10 1 25 90.0x50x5.08x2.54 4 0.002 LRFD-05 0.240 0.143
NTC-EM-04 0.240 0.130
STEELER 0.619 0.324
B-10 1 25 85.0x45x3.81x1.90 2 0.004 LRFD-05 0.616 0.323
NTC-EM-04 0.617 0.294
STEELER 0.444 0.193
B-10 1 25 80.0x35x3.81x1.90 4 0.004 LRFD-05 0.441 0.192
NTC-EM-04 0.442 0.175
STEELER 0.671 0.223
B-10 6 9 54.6x31.3x2.22x1.40 | 2 0.002 LRFD-05 0.671 0.223
NTC-EM-04 0.671 0.203
STEELER 0.382 0.148
B-10 6 9 54.6x31.3x2.22x1.40 | 4 0.002 LRFD-05 0.381 0.148
NTC-EM-04 0.382 0.134
STEELER 0.658 0.230
B-10 6 9 56.0x31.8x2.22x1.40 | 2 0.004 LRFD-05 0.659 0.230
NTC-EM-04 0.659 0.210
STEELER 0.562 0.194
B-10 6 9 46.7x28.2x1.96x1.22 | 4 0.004 LRFD-05 0.561 0.194
NTC-EM-04 0.562 0.177
STEELER 0.596 0.326
B-10 6 25 90.0x50.0x5.08x2.54 | 2 0.002 LRFD-05 0.596 0.325
NTC-EM-04 0.596 0.296
STEELER 0.298 0.173
B-10 6 25 90.0x50.0x5.08x2.54 | 4 0.002 LRFD-05 0.298 0.172
NTC-EM-04 0.298 0.157
STEELER 0.848 0.428
B-10 6 25 85.0x45.0x3.81x1.90 | 2 0.004 LRFD-05 0.848 0.428
NTC-EM-04 0.849 0.390
STEELER 0.549 0.232
B-10 6 25 80.0x35.0x3.81x1.90 | 4 0.004 LRFD-05 0.549 0.232
NTC-EM-04 0.549 0.211
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Tabla 3.3 (continuacion) Comparacion del disefio estructural de columnas por distintos métodos.

Col | Entrepiso | No. de Seccion* Tipo de analisis Criterio de P/OPr+ M,/ OMpxtMyy/OMpy
Niveles (cm) Q Y, disefio

STEELER 0.884=0.316+0.426+0.141
C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 2 0.002 LRFD-05 0.865=0.299+0.425+0.141
NTC-EM-04 0.931=0.293+0.479+0.159
STEELER 0.505=0.245+0.196+0.064
C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 4 0.002 LRFD-05 0.491=0.231+0.196+0.064
NTC-EM-04 0.519=0.227+0.221+0.072
STEELER 0.876=0.316+0.420+0.140
C-5 PB-N1 9 60x60x2.54x2.54 2 0.004 LRFD-05 0.864=0.305+0.420+0.139
NTC-EM-04 0.923=0.292+0.473+0.157
STEELER 0.752=0.330+0.318+0.104
C-5 PB-N1 9 50x50x2.22x2.22 4 0.004 LRFD-05 0.726=0.305+0.318+0.103
NTC-EM-04 0.779=0.305+0.358+0.117
STEELER 0.902=0.501+0.302-+0.098
C-5 PB-N1 25 95x95x6.35x6.35 2 0.002 LRFD-05 0.874=0.473+0.302+0.098
NTC-EM-04 0.919=0.468+0.340+0.111
STEELER 0.603=0.397+0.155+0.051
C-5 PB-N1 25 95x95x5.08x5.08 4 0.002 LRFD-05 0.583=0.377+0.155+0.051
NTC-EM-04 0.603=0.372+0.174+0.057
STEELER 0.911=0.464+0.339-+0.108
C-5 PB-N1 25 95x95x6.35x6.35 2 0.004 LRFD-05 0.886=0.439+0.339+0.108
NTC-EM-04 0.937=0.433+0.382+0.122
STEELER 0.894=0.553+0.257+0.084
C-5 PB-N1 25 80x80x3.81x3.81 4 0.004 LRFD-05 0.864=0.523+0.257+0.084
NTC-EM-04 0.899=0.516+0.289+0.095
STEELER 0.518=0.068+0.100+0.350
C-5| N3-N6 9 55x55x1.90x1.90 2 0.002 LRFD-05 0.514=0.064+0.100+0.350
NTC-EM-04 0.576=0.125+0.100+0.350
STEELER 0.290=0.063+0.066+0.161
C-5| N3-N6 9 55x55x1.90x1.90 4 0.002 LRFD-05 0.286=0.059+0.065+0.161
NTC-EM-04 0.344=0.117+0.066+0.161
STEELER 0.828=0.097+0.164+0.567
C-5| N3-N6 9 45x45x1.59x1.59 2 0.004 LRFD-05 0.823=0.092+0.164+0.567
NTC-EM-04 0.911=0.180+0.165+0.567
STEELER 0.476=0.203+0.196+0.077
C-5| N3-N6 9 45x45x1.59x1.59 4 0.004 LRFD-05 0.464=0.191+0.196+0.077
NTC-EM-04 0.495=0.187+0.221-+0.087
STEELER 0.758=0.553+0.136+0.069
C-5| N3-N6 25 90x90x4.44x4.44 2 0.002 LRFD-05 0.727=0.523+0.135+0.069
NTC-EM-04 0.746=0.516+0.153+0.078
STEELER 0.462=0.364+0.065+0.033
C-5| N3-N6 25 90x90x4.44x4.44 4 0.002 LRFD-05 0.445=0.347+0.065+0.033
NTC-EM-04 0.452=0.3414+0.073-+0.038
STEELER 0.777=0.553+0.150+0.074
C-5| N3-N6 25 85x85x4.44x4.44 2 0.004 LRFD-05 0.752=0.528+0.150+0.074
NTC-EM-04 0.771=0.518+0.169+0.083
STEELER 0.718=0.542+0.117+0.060
C-5| N3-N6 25 75x75x2.54x2.54 4 0.004 LRFD-05 0.692=0.515+0.117+0.060
NTC-EM-04 0.704=0.506+0.132+0.067
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Tabla 3.4 Elementos estructurales tipo para los edificios de 9 niveles.

v, 0.002 Y, 0.004
Elemento | Parametro Q=2 | Q=4 Q=2 | Q=4
Dimensiones (mm)
h 600 600 600 500
C-1 b 600 600 600 500
te 25.4 25.4 25.4 22.2
tw 25.4 25.4 25.4 22.2
h 550 550 450 450
C- b 550 550 450 450
te 19.0 19.0 15.9 15.9
ty 19.0 19.0 15.9 15.9
h 628 628 551 (628)* 549
T-1 b 328 328 315 (328)* 254
te 27.7 27.7 24.4 (27.7)* 23.6
tw 16.5 16.5 15.2 (16.5)* 14.7
h 546 546 543 (560)* 467
T-2 b 313 313 254 (318)* 282
te 22.2 22.2 22.2 (24.4)* 19.6
tw 14.0 14.0 14.0 12.2

Indica cambio de seccion o espesor de placa, ver Fig 3.44 para nomenclatura y distribucion de
secciones.
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Tabla 3.5 Elementos estructurales tipo para los edificios de 25 niveles.

7, 0.002 7, 0.004
Elemento | Parametro Q=2 | Q=4 Q=2 | Q=4
Dimensiones (mm)

h 950 950 950 800

C-1 b 950 950 950 800
te 63.5 50.8 63.5 38.1

tw 63.5 50.8 63.5 38.1

h 900 900 850 750

C b 900 900 850 750
te 44.4 44 .4 38.1 (44.4)* 31.7

tw 44.4 44.4 38.1 (44.4)* 31.7

h 850 850 750 700

C-3 b 850 850 750 700
te 44 .4 44 4 31.7 (44.4)* 254

tw 44.4 44 .4 31.7 (44.4)* 25.4

h 800 800 650 650

C-4 b 800 800 650 650
te 38.1 38.1 25.4 (38.1)* 22.2

tw 38.1 38.1 25.4 (38.1)* 22.2

h 750 750 600 600

C.5 b 750 750 600 600
te 25.4 25.4 22.2 (25.4)* 22.2

tw 25.4 25.4 22.2 (25.4)* 22.2

h 900 900 850 800

T.1 b 500 500 450 350
te 50.8 50.8 38.1 38.1

tw 25.4 25.4 19.0 19.0

h 900 900 850 800

T2 b 500 500 450 350
te 50.8 50.8 38.1 38.1

tyw 25.4 25.4 19.0 19.0

h 900 900 850 800

T3 b 500 500 450 350
t 50.8 50.8 38.1 38.1

tw 25.4 25.4 19.0 19.0

h 850 850 800 (850)* 700

T4 b 450 450 400 (450)* 350
te 44.4 44 .4 31.7 38.1

tw 22.2 22.2 15.9 19.0

h 750 750 700 (800)* 650

T-5 b 400 400 350 300
te 38.1 38.1 22.2 22.2

ty 19.0 19.0 10.0 10.0

Indica cambio de seccion o espesor de placa, ver Fig 3.44 para nomenclatura y distribucion de
secciones.
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Fig 3.1 Planta estructural tipo (igual para todos los edificios de estudio)
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9 niveles 25 niveles

Fig 3.2 Elevacion esquematica de los edificios de estudio
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Fig 3.3 Vista en planta del modelo matematico (igual para todos los edificios en estudio)
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Fig 3.8 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion en los espectros de disefio (Q= 4)
del Cuerpo Principal (zona Ill,) y Apéndice A (T= 2 s) de las NTC-Sismo del RCDF-04
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Fig 3.9 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibracion en direccion Y (tipo para
cada edificio)




]2 CAPITULO 3. CALCULO DE RESPUESTAS ELASTICAS Y DISENOS

=

Fig 3.10 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibracion en direccion X (tipo para
cada edificio)
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Fig 3.11 Vista en planta de la deformada del primer modo de vibracidn en torsion (tipo para cada
edificio)
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| —a—CPQ=2 ——CP Q=4 —o— AA Q=2 —=—AAQ4 |
Fig 3.12 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion

de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles
para Q=2y4,y,<0.002 y 0.006
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| —&—CPQ=2 ——CPQ=4 —o—AAQ=2 —8—AAQ-4 X— AA Q=2 modificado |

Fig 3.13 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles
para Q=2y4,v,<0.004y0.012
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Fig 3.14 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles

para Q=2y4,y,<0.002y 0.006
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Fig 3.15 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de servicio de acuerdo al Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles
para Q=2y4,v,<0.004y0.012
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| —e—AAQ=2,0.002 —8—AAQ=2,0.004 —X— AA Q=2,0.004 modificado |
Fig 3.16 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion

de colapso Q=2y y, <0.015 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q=
2,v,<0.002 y 0.004
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Fig 3.17 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de colapso Q= 4, y, < 0.030 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q=
4,7,<0.002 y 0.004
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Fig 3.18 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de colapso Q=2 y y, < 0.015 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 25 niveles para

Q=2,y,<0.002 y 0.004
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Fig 3.19 Relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso de la condicion
de colapso Q=4 y v, < 0.030 de acuerdo al Apéndice A del edificio de 25 niveles para
Q=4,v,<0.002y0.004
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Desplazamiento lateral (m)

| —&—CPQ=2 ——CPQ=4 ——AAQ=2 —=—AAQ=4 |

Fig 3.20 Desplazamientos horizontales méximos totales de la condicion de servicio de acuerdo al

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q=2 y 4, y, < 0.002 y
0.006

0.00 0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35 0.40
Desplazamiento lateral (m)

| ——CPQ=2 ——CPQ=4 —e—AAQ=2 —8—AAQ=4 —X—AAQ=2 modificado |

Fig 3.21 Desplazamientos horizontales maximos totales de la condicion de servicio de acuerdo al
Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q=2 y 4, y, < 0.004 y
0.012
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| —4—CPQ=2 —e—CPQ=4 —o—AAQ=2 —8—AAQ=4 |

Fig 3.22 Desplazamientos horizontales méaximos totales de la condicion de servicio de acuerdo al

Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, v, < 0.002 y
0.006
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| —a—CPQ=2 ——CPQ=4 —o—AAQ=2 —8—AAQ=4 —X—AAQ=2modificado |

Fig 3.23 Desplazamientos horizontales maximos totales de la condicion de servicio de acuerdo al
Cuerpo Principal y al Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, v, < 0.004 y
0.012
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Fig 3.24 Desplazamientos horizontales méximos
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Fig 3.25 Desplazamientos horizontales maximos totales de la condicion de colapso Q

4y

4,7, <0.002 y 0.004

0.030 segun el Apéndice A del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 3.26 Desplazamientos horizontales maximos totales de la condicion de colapso Q=2 y y, <
0.015 segtin el Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 2, y, < 0.002 y 0.004
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Fig 3.27 Desplazamientos horizontales maximos totales de la condicion de colapso Q=4 y v, <
0.030 segtin el Apéndice A del edificio de 25 niveles para Q= 4, y, < 0.002 y 0.004
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Fig 3.28 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del

=2y 4, 7, <0.002 y 0.006

edificio de 9 niveles para Q
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Fig 3.29 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del

=2y 4,7,<0.004y0.012

edificio de 9 niveles para Q
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Fig 3.30 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del

edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, v, < 0.002 y 0.006
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Fig 3.31 Fuerzas cortantes de entrepiso de acuerdo al Cuerpo Principal y el Apéndice A del

edificio de 25 niveles para Q=2 y 4, 7, <0.004 y 0.012
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Fig 3.32 Elementos mecanicos de disefio en las vigas del eje B del edificio de 9 niveles, y,<0.002

y 0.004, Q=2
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Fig 3.33 Elementos mecanicos de disefio en las vigas del eje B del edificio de 9 niveles, y,<0.002

y 0.004, Q=4
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Fig 3.34 Elementos mecanicos de disefio en las vigas del eje B del edificio de 25 niveles,
¥5<0.002 y 0.004, Q=2
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Fig 3.35 Elementos mecanicos de disefio en las vigas del eje B del edificio de 25 niveles,
¥,<0.002 y 0.004, Q=4
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491, 24.9 87.5, 27.4 | 818, 25.6 48.7, 24.7 : -
N2 Fuerza cortante dltima,
19.2, 83.0 84.2, 26.0 | 83.2, 25.7 19.1, 82.0 direccién Y (1)
240.1, 62.0, 14.3 403.3, 62.8, 19.2 402.3, 62.0, 19.0 238.1, 14.1, 81.3
21.8, 95.2 96.2, 29.2 95.1, 28.9 21.7, 94.1
N 30.6, 17.5 58.6, 17.5 | 57.8, 17.3 302, 17.2
379.2, 43.3, 16.3 455.4, 54.4, 16.3 45h6, 537, 161 378.0, 42.8, 16.0
NPB 137.3, 45.6 152.1, 456 | 150.2, 45.0 135.6, 45.0

Fig 3.36 Elementos mecéanicos de disefio en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles,
1p<0.002 y 0.004, Q=2

| Mu(Ms), Mu(ms)
O ® @ @ e
| Mu(Mi), Mu(mi)
| | | | | |
| | | |

NO 15.3, 15.2 8.8, 16.7 i 7.3, 145 139, 136 P N
24.1, 83, 7.2 49.0, 4.7, 8.2 49.0, 3.9, 7.2 23.2, 7.5, 6.6 Carga axial dltima (1)
10.2, 6.3 52, 7.7 | 46, 7.4 9.2, 6.4
N8 10.5, 20.6 22.2, 8.1 | 20.8, 7.4 9.6, 19.5  Mu(Ms),Mu(ms):
49.8, 6.3, 11.0 98.3, 12.2, 4.6 97.9, 1.4, 4.1 47.8, 5.7, 105 g
8.3, 12.1 139, 55 | 14.0, 5.2 79, 125 Momentos flexionantes
N7 . Oltimos extremo superior,
12.2, 25.2 27.0, 9.3 | 26.1, 8.6 115, 246 girecciones X y Y
75.8, 7.6, 15.1 147.8, 16.3, 5.7 147.0, 1556, 5.2 72.7, 6.9, 14.6 : L
10.2, 19.6 213, 75 21.2, 7.1 07, 197 respectivamente (t-m)
N6
10.9, 24.3 25.9, 8.9 26.6, 8.7 201, 8.0 : 0.
102.9, 7.7, 18.2 1985, 19.3, 6.6 197.0, 18.4, 6.0 110.0, 14.0, 5.5 MU(M‘)’MU(W);
12.0, 29.5 311, 106 | 20.3, 9.6 22.5 88 M\c;mentos tf\exxonqnftes
NS 147, 35.5 38.3, 136 | 37.5, 12.7 135, 353 g‘r;rgg'soneeé rimo Ym enor,
130.2, 9.6, 23.4 246.9, 25.1, 89 2451, 23.9, 8.1 124.1, 8.6, 22.5 : \t‘ ty {
13.0, 31.8 341, 121 | 33.1, 11.2 119, 312 respectivamente (t—m)
N4 13.8, 37.2 391, 132 | 38.6, 12.6 273, 117 yux
158.9, 9.1, 24.6 297.1, 25.9, 8.7 2948, 24.9, 8.1 176.0, 16.9, 7.5 : .
12.5, 33.7 355, 120 34.9, 1.4 2258, 106 fuerza cortante Gltima,
N3 direccion X (t)
13.6, 39.1 407, 133 40.5, 12.9 12.8, 39.2
187.5, 9.0, 26.4 347.9, 27.5, 9.0 344!5, 26.5, 8.4 177.8, B.3, 25.7 Vuy:
12.5, 36.9 383, 125 | 37.9, 12.1 118 36.8  £0l0 cortante Gltima
N2 25.6, 11.7 38.9, 12,4 | 39.3, 12.2 11.9, 384  direccion Y (t) '
257.6, 18.9, 8.7 400.9, 28.2, 9.0 396.0, 28.1, 8.6 205.9, 8.5, 27.5
29.0, 13.2 440, 135 | 43.7, 13.2 13.2, 42.9
N1 16.6, 7.9 26.8, 80 | 8.6 27.4 17.7, 8.2
293.4, 20.6, 7.3 453.8, 24.6, 7.3 444.1, 7.3, 23.9 280.7, 20.1, 7.1
NPB 63.2, 20.5 68.6, 205 | 20.4, 67.2 62.0, 20.1
R

Fig 3.37 Elementos mecéanicos de disefio en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles,
¥,<0.002 y 0.004, Q=4
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D @ = ©® @
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|
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I
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36.4, 136.6 143.4, 51.4 134.6, 47.9 34.3,
N18
|
|
I
N17 ‘
I
|
NT6 40.4, 166.6 172.7, 5.3 | 172.5, 58.4 40.3,
498.9, 35.1, 14111 541.2, 145.8, 49.5 51507, 134.7, 45.3 454.9, 32.0, 130.5
52.7, 207.5 231.9, 72.0 184.5, 61.7 44.6,
N15 i
|
|
I
N14 ‘
I
|
NT3 129.4, 755 2388, 80.4 | 227.4, 75.6 50.3,
945.4, 954, 57. 721.6, 180.4, 60.8 6848, 167.0, 55.5 6415, 36.3, 162.3
119.2, 72.9 230.4, 77.7 215.3, 71.7 46.0,
N12
|
|
I
N11 i
I
|
N10 136.3, B2.4 263.5, 86.6 | 055.4, 83.3 129.2,
1284.9, 104.9, 63.2 913.9, 202.5, 66.4 86046, 190.1, 61.8 1186.0, 96.3, 58.9
137.1, 82.1 263.2, 86.1 248.6, 80.7 126.8,
N9 i
|
|
N8 |
|
N7 141.0, B3.6 271.3, 86.7 | 259.3, 82.2 135.2,
1644.5, 112.7, 660 1105.9, 214.6, 68.4 10435, 200.4, 63.3 1523.9, 104.9, 61.3
152.8, 88.2 286.9, 91.1 272.2, 85.8 143.7,
N6 i
|
|
N5 |
|
N4 132.4, BO.9 265.2, 82.9 | 239.7, 74.8 115.2,
2021.9, 117.8, 67)1 301.2, 220.5, 68.6 1227.7, 205.5, 63.6 874.3, 110.9, 62.3
174.5, 93.7 308.5, 95.6 305.4, 94.0 179.8,
N3
|
|
N2 |
|
N1 67.7, 15.3 502, 157 | 56.7, 17.6 1542,
2380.2, 146.7, 567 1495.2, 188.7, 56.9 1413J8, 175.1, 52.7 2195.5, 139.9, 52.6
|
NFB 580.7, 189.0 629.6, 189.3 ' 692.7, 208.1 851.5,
R R R R R AR R R R R R R R R R R R A R R R A A R AR R R A R R R

44.6

21.5

89.6

77.2

142.9

128.2

166.8

179.1

221.2

209.3

79.2

76.9

Mu(Ms), Mu(ms)
Pu, Vux, Vuy
Mu(Mi), Mu(mi)

79.4  Pu ) ‘

Carga axial Oltima (t)

83.2
Mu(Ms),Mu(ms):
Momentos flexionantes

Oltimos extremo superior,
direcciones R
respectivamente (t—m)

728 Mu(Mi),Mu(mi):

92.5 Momentos flexionantes
Oltimos extremo inferior,
direcciones X Y,
respectivamente (t—m)
Vux:

Fuerza cortante Gltima,
direccian X (t)

17.2
Vuy:

2079 Fuerza cortante Ghtima,

direccion Y (t)

Fig 3.38 Elementos mecanicos de disefio en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles,
1p<0.002 y 0.004, Q=2
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O, @ I ©
| f ! f
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31.7, 17.6, 15.9 46.4, 14.1, 19.2 44.9, 11.7, 165 28.1, 14.6, 13.7
21.3, 14.6 15.7, 18.7 ) 13.1, 15.7
N24
|
I
N23 |
I
N22 23.2, 48.8 238, 522 | 48.4, 19.3
137.6, 15.9, 32.7 186.6, 16.4, 35.1 180.8, 31.5, 12.6 120.7, 13.1, 28.6
20.6, 41.2 21.3, 44.4 | 41.4, 16.7
N21 i
I
I
N20 |
I
NT9 311 747 818, 329 | 76.7, 31.2
262.0, 22.3, 53.0 325.9, 58.3, 23.8 31009, 52.9, 21.7 233.2, 20.6, 47.8
28.1, 66.0 730, 303 71.4, 296
N18 '
I
I
N17 |
I
N16 29.0, 78.4 84.7, 33.0 ‘ 83.7, 32.2
400.4, 24.0, 66.2 472.0, 71.0, 27.2 443.8| 63.6, 24.2 3535, 21.6, 59.2
34.7, 971 03.6, 39.1 94.5, 35.6
N15
|
I
NT4 |
I
N1S 70.2, 38.7 115.5, 436 | 106.0, 39.8
658.5, 52.0, 29.2 617.1, 87.3, 33.0 573.5, 77.5, 29.1 485.1, 24.3, 72.4
65.4, 37.4 111.6, 42.2 | 103.2, 38.7
N12 i
I
I
NT1 |
I
N10 72.3, 41.2 1256, 456 | 118.4, 42.9
871.1, 55.3, 31.5 773.3, 96.3, 34.8 71219, 86.6, 31.2 765.6, 48.8, 28.0
72.0, 40.8 124.9, 450 115.5, 41.4
NS '
I
I
N8 |
I
N7 72.4, 40.8 127.6, 44.1 ‘ 118.8, 40.6
1089.9, 57.4, 31.9 940.9, 100.3, 34.5 8635, 89.0, 30.3 958.5, 50.8, 28.1
77.2, 42.4 133.5, 455 121.7, 41.2
N6
|
I
NS |
I
N4 67.6, 38.8 1242, 41.0 | 116.7, 38.1
1315.0, 57.9, 31.6 1114.2, 101.7, 33.2 101p.8, 90.2, 29.3 1154.5, 51.2, 27.
83.4, 43.4 140.3, 45.4 | 127.1, 41.0
N3 i
I
|
N2 |
I
N 19.5, 12.5 40.8, 13.1 ‘ 42.1, 13.2
1523.3, 87.0, 25.7 1296.3, 85.1, 25.9 HBl‘r,O, 75.8, 22.9 13429, 59.8, 22.8
NPB 245.0, 79.9 265.9, 80.2 ! 238.3, 71.8
SRS

25.5, 26.9

18.5, 12.1

20.0, 44.2

17.5, 37.5

29.8, 69.6

279, 644

28.7, 77.5

31.8, 88.3

33.6, 99.1

32.2, 96.5

66.4, 38.4

56.6, 37.3

Mu(Ms), Mu(ms)
Pu, Vux, Vuy
Mu(MD), Mu(mi)

67.8, 37.6 Pu: ) )
Carga axial Ghtima (t)

69.5, 3B.3
Mu(Ms),Mu(ms):
Momentos flexionantes
tltimos extremo superior,
direcciones X Y,
respectivamente (t—m)

644, 361 Mu(Mi),Mu(mi):

742, 39.1 Momentos flexionantes
Gltimos extremo inferior,
direcciones X vy Y,
respectivamente (t—m)
Vux:
Fuerza cartante dltima,
direccion X (t)

10.5, 12.8
Vuy:

218.6. 71.6 Fuerza cartante Gltima,

direccion Y (t)

Fig 3.39 Elementos mecéanicos de disefio en las columnas del eje B del edificio de 9 niveles,
¥5<0.002 y 0.004, Q=2
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0.31 0.26 0.21 0.25
NS 0 © o o ‘ Rviga ‘
~ N < < '9
o o o o
N 0.45 0.39 0.35 0.41 Reol ‘
ES X o 8
© 0.58 © 0.52 047 |° 0.55 ©
N7 < o © " Rviga: Mu/ Mn¢
o o (@) o
N 0.67 0.61 0.56 0.65 Reol: Pu/®Pn+Mux/®Mnx+Muy/dMny
— [(e] o o
0 © o ©
- © 0.63 e 0.56 055 |~ 0.62 °
3 2 h Q
o o N
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M oo} 0 o~
= 0 0 =
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S y o o
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8 2 & ?
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Fig 3.40 Relaciones accion ultima entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio
de 9 niveles, y,<0.002 y 0.004, Q=2
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Fig 3.41 Relaciones accion ultima entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio
de 9 niveles, y,<0.002 y 0.004, Q=4
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Fig 3.42 Relaciones accion ultima entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio
de 25 niveles, y,<0.002 y 0.004, Q=2
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Fig 3.43 Relaciones accion ultima entre resistencia para trabes y columnas del eje B del edificio
de 25 niveles, v,<0.002 y 0.004, Q=4
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Capitulo 4
CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

4.1 Introduccion

Se presentan los resultados de las respuestas ineléasticas de los edificios de este estudio, después
de llevar al cabo los disefios correspondientes, segin el RCDF-04 y sus Normas Técnicas
Complementarias (NTC).

Como se hace ver al inicio de este trabajo, la filosofia de disefio sismico de los reglamentos
modernos se basa en el comportamiento elastico lineal de la estructura, utilizando para ello el
analisis dinamico modal, con la ayuda de un espectro de disefio reducido por ductilidad; se toman
en cuenta los efectos del amortiguamiento viscoso, de la ductilidad y del comportamiento
ineldstico que, como se ha mencionado, son factores importantes a considerar durante la accion
de los sismos intensos.

Estos criterios establecidos en los reglamentos tienen resultados aceptables solo para disefio, pero
el comportamiento de la estructura durante el sismo no se puede representar de la misma manera,
por lo que debiera recurrirse a un andlisis de tipo no lineal (Bazan y Meli, 1999; Balling, 1981).
Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTC-Sismo) proponen, como
método alternativo de andlisis dindmico, el empleo del analisis paso a paso de respuesta ante
sismos especificos; se debe tomar en cuenta el comportamiento no lineal de la estructura, y las
incertidumbres que haya en cuanto a sus parametros.
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El método de anélisis inelastico paso a paso es el mas utilizado en la actualidad para dichos fines;
consiste en la integracion directa de las ecuaciones de equilibrio dindmico, tal como se explica en
el cap 2. Este tipo de anélisis requiere el uso de programas de computadora, dada la gran cantidad
de informacion que se debe manejar, y el tiempo que demanda tanto en la preparacion de datos
como en la interpretacion de resultados. Para incluir el comportamiento tridimensional no lineal
de la estructura el problema se torna mas complejo; actualmente existen algunos programas de
computadora que incluyen no linealidades, pero del tipo localizadas, como las de disipadores de
energia sismica; dichos programas dan por hecho, en esos casos, que la estructura en general se
comporta elasticamente, y s6lo en los puntos localizados se permite el ingreso en el rango
inelastico.

En el presente trabajo se utiliza el programa de computadora llamado DRAIN-2DX, que permite
analizar cualquier estructura en dos dimensiones; para simular el comportamiento tridimensional
se requiere ser cuidadoso, con base en un proceso de calibracion y ajuste.

4.2 Analisis sismicos inelasticos

Ante la necesidad de investigar las respuestas inelasticas de los dos edificios con estructura
metalica de 9 y 25 niveles, disefiados para los factores de comportamiento sismico Q = 2 y 4,
para las condiciones de servicio de distorsion angular de entrepiso: y,<0.002 y 0.004, y de las
condiciones de colapso y,<0.015 y 0.030; segiun el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04,
condujo a un total de ocho casos diferentes para las distintas combinaciones entre los factores
mencionados. Esto es, se investiga el comportamiento sismico inelastico de dichos edificios,
ubicados en la zona de suelo compresible del D. F., ante el acelerograma de la S.C.T.,
componente E-W, registrado durante el sismo del 19 de septiembre de 1985.

4.2.1 Caracteristicas del programa DRAIN-2DX

Es una herramienta muy util para determinar la respuesta sismica dinamica inelastica de
estructuras planas de cualquier forma, con el método de integracion paso a paso con aceleracion
constante. Las caracteristicas principales se enuncian a continuacién (Prakash, 1993; Gonzalez,
2000):

o La estructura se modela como un ensamble en dos dimensiones de elementos no lineales
conectados por nudos.

o Cada nudo tiene tres grados de libertad: traslaciones en dos direcciones ortogonales en
planta, y rotacioén alrededor del eje vertical, con la opcién de restringir o “esclavizar”
algiin movimiento.

0 Los elementos estructurales pueden ser divididos en grupos, de tal manera que los
elementos de un mismo grupo sean del mismo tipo.

0 La masa de la estructura se concentra en los nudos, por lo que la matriz de masas es de
tipo diagonal.




CAPITULO 4. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS 107

o Si un nudo es restringido o esclavizado a un nudo maestro, éste deberd tener menos de
tres grados de libertad, y los nudos que estan “esclavizados” se desplazaran segtin el nudo
maestro. Las masas se concentraran en el nudo maestro.

o Es posible realizar varios tipos de analisis, tal como se muestra a continuacion, segun el
nombre propio de cada tipo:

Gravedad: Analisis estatico lineal, bajo cargas gravitacionales en elementos y/o nudos.

Estatico no-lineal: Analisis estatico no-linecal solo para cargas nodales y obtencion de
mecanismos de falla.

Formas modales y periodos: Calculo de las formas modales y periodos, en el estado inicial o
cualquier otro estado posterior.

Espectro de respuesta: Analisis lineal ante un espectro de respuesta especificado para dos
direcciones ortogonales en planta, utilizando las formas modales y los periodos calculados para el
estado inicial.

Analisis dinamico no-lineal con aceleraciones: Analisis dindmico ante movimientos del suelo,
definidos por registros de aceleraciones en dos direcciones ortogonales en planta y/o vertical.
Todos los apoyos se mueven en fase.

Analisis dinamico no-lineal ante registros de desplazamientos: Analisis dinamico ante registros
en dos direcciones ortogonales en planta y/o vertical.

Analisis dindmico no-lineal ante registros de velocidades: Analisis dinamico ante registros de
velocidades nodales. Este analisis puede ser usado para calcular la respuesta siguiente a un
impacto o para evaluar la capacidad de absorcion de energia.

o Los efectos P-A pueden ser considerados para cualquier tipo de anélisis. Esto se realiza
afiadiendo una matriz de rigidez geométrica a la matriz de rigidez de cada elemento, de tal
manera que considere los efectos mencionados en los calculos de las respuestas.

o Los célculos de energia pueden ser realizados tanto para analisis estdticos como
dinamicos. Estos calculos consideran el trabajo externo en los nudos, el trabajo elasto-
plastico estatico en los elementos, la energia cinética, y el trabajo del amortiguamiento
VisScoso.

o Existen cinco tipos posibles de elementos estructurales; en este trabajo se utiliza el
elemento viga-columna con articulaciones plasticas en los extremos, que es un modelo
inelastico adecuado para las estructuras de acero que se estudian. Dicho elemento posee
las siguientes caracteristicas:

= Basicamente estd formado por una viga eldstica y dos articulaciones plasticas en
los extremos.

» Los elementos de seccion transversal variable se pueden definir por medio de los
coeficientes de rigidez.

= La fluencia toma lugar s6lo en las articulaciones pléasticas. Los momentos de
fluencia en las articulaciones pueden ser diferentes en ambos extremos, tanto
positivos como negativos.

= El efecto de la interaccion de la carga axial y el momento flexionante se toma en
cuenta proporcionandole al programa los respectivos diagramas de interaccion; sin
embargo, la articulacion plastica aparece solo bajo flexion, sin deformacion axial
ineléstica. En este trabajo se emplean dos tipos de diagramas de interaccion, uno
para columnas y otro para vigas (ver fig 4.1).

= En el caso de vigas, la articulacion plastica se forma cuando el momento actuante
alcanza el momento resistente de fluencia; en las columnas esto sucede cuando
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alguna combinacion de carga axial y momento flexionante llega a la frontera de la
superficie de interaccion indicada.

= La etapa de endurecimiento por deformaciéon en flexion se modela considerando
superpuestas una componente elastica y otra elastoplastica (ver fig 4.2). Las
articulaciones en la componente elastoplastica fluyen bajo momento constante,
mientras que en la componente elastica el momento continta creciendo.

= Las cargas estaticas se toman en cuenta especificando las acciones del extremo
fijo en los miembros, segtn el tipo de carga sobre los elementos.

o Se cuenta con la posibilidad de poder especificar una matriz de amortiguamiento viscoso,
proporcional a la matriz de rigideces eldsticas de los elementos, y a la matriz de masas
nodales; la forma de esta matriz es:

[Cl=am]+5,[K,]

donde las constantes o y o se determinan dependiendo del valor de los dos primeros
periodos de vibracion lateral de cada edificio en estudio; dichas constantes se calculan a
partir de:

a = 47[5 ﬂo _ TITZQZ

_T1+T2 _77(T1+Tz)

donde T; y T, son los periodos de vibracion, de los dos primeros modos, en la direccion del
marco en estudio, & es el porcentaje de amortiguamiento viscoso critico para dichos modos de
vibrar; para estructuras de acero, y de acuerdo con reportes de la literatura y practicas de
medicion experimental, se adopta un valor de £&=2%

4.2.2 Modelado de las estructuras

El programa DRAIN-2DX requiere, para el adecuado modelado de las estructuras, un archivo de
datos en el que se incluya, de manera ordenada, la informacion de la geometria, las cargas, la
conectividad entre elementos, los registros sismicos, etc. Para cada uno de los ocho casos
analizados se prepard el archivo de datos correspondiente. Cabe recordar que para cada caso de
edificio solo se analizé el marco del eje B, representativo del comportamiento tridimensional en
la direccion X (ver fig 3.1).

Para cada caso hubo que considerar la informacion correspondiente de las secciones transversales
(momentos de inercia y resistencias), asi como las cargas estaticas sobre elementos y nudos,
debido a los efectos gravitacionales.

A partir de los disefos realizados con los analisis elasticos del ETABS (ver cap 3), se obtuvieron
las secciones transversales de las vigas y columnas para cada caso estudiado; las superficies de
fluencia para las columnas representan el diagrama de interaccion para el caso de
flexocompresion; para las vigas, se definen solo por medio de su momento resistente en ambos
sentidos, con lo que se esta delimitando la zona de fluencia después de la cual pueden aparecer
las articulaciones plésticas (ver fig 4.1).
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El calculo de las cargas sobre nudos y elementos se realiza utilizando el concepto tradicional de
areas tributarias; esto es, para el marco del eje B en estudio, que corresponde a un marco central,
se considera la tercera parte de la carga de cada piso; dicha carga, por la estructuracidon que tiene
el modelo tridimensional (fig 3.1), debe estar dividida en una carga uniformemente repartida
sobre las trabes del marco en estudio, y una carga puntual sobre las columnas, correspondiente al
area tributaria de las trabes perpendiculares. En cuanto a las masas que actiian sobre cada marco,
para fines de los andlisis dindmicos laterales, se toma como valida la hipdtesis de que cada uno de
los cuatro marcos que constituyen los modelos, toman valores por igual debido a la influencia de
la rigidez infinita en su plano de la losa de cada piso.

El registro de movimiento sismico utilizado es el acelerograma de SCT-EW-85, mostrado en la
fig 4.3, correspondiente a las condiciones de la zona de suelo compresible del D.F., y
representativo de la zona mas afectada en el Valle de México, durante el sismo del 19 de
septiembre de 1985.

4.2.3 Calibracién y ajuste de los modelos

Debido a que el programa de computo utilizado en los analisis inelasticos esta limitado sélo para
estructuras planas, fue necesario hacer algunas pruebas de calibracién con base en los resultados
de los analisis sismicos tridimensionales con el ETABS. Esto es, existe la necesidad de calibrar o
ajustar los marcos del eje B de cada caso, de tal manera que se obtengan las mismas propiedades
dinamicas y respuestas con respecto de un analisis tridimensional, antes de ejecutar los analisis
inelasticos.

Asi, en dos de los casos estudiados, se realizaron las siguientes pruebas de calibracion:

1. Calculo de los periodos de los tres primeros modos de vibracidon, del marco del eje B,
elegido como representativo del comportamiento tridimensional, los cuales deben
corresponder con los del edificio global. Con esta prueba se verifica tanto la rigidez lateral
como la masa de cada piso. La tabla 4.1 muestra los resultados obtenidos, donde se
comprueba la similitud entre resultados de ambos tipos de modelos (plano y
tridimensional), para los casos analizados.

2. Determinacion de los desplazamientos horizontales de un analisis sismico estatico del
marco del eje B, los que deben corresponder con los del modelo tridimensional. Fue
necesario calcular las fuerzas laterales equivalentes para el andlisis estatico del marco del
eje B, después de determinar las fuerzas cortantes en las columnas de cada entrepiso de
dicho eje, a partir del analisis sismico tridimensional. Esta configuracion de fuerzas
horizontales fue la que se incluyo6 en la prueba de calibracion con el DRAIN-2DX. Las
figs 4.4 y 4.5 comparan graficamente los resultados obtenidos para el marco del eje B,
analizado como un sistema plano y como resultado del sistema tridimensional; se puede
apreciar que las diferencias son poco significativas.

3. Obtencion de los elementos mecanicos de los analisis por carga vertical (cargas muertas y
vivas) y por carga lateral (sismico estatico); deben ser similares y presentar la misma
tendencia, tanto para los céalculos con ETABS como con DRAIN-2DX. Se comparan los
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momentos flexionantes y cargas axiales en columnas, y los momentos flexionantes en
trabes. A partir de los andlisis por cargas laterales, se observa que los elementos
mecanicos son muy similares, con variaciones de +5 por ciento para los casos mas
dispersos; las cargas axiales en las columnas del marco del eje B, analizado como sistema
aislado, ante los efectos de las cargas verticales, resultan mas dispersas, con respecto de
las columnas del marco tridimensional, cuanto mayor es la altura del edificio; lo anterior
ocurre principalmente porque las deformaciones axiales en las columnas centrales de los
edificios altos son mayores, con una distribucion de cargas en columnas menos uniforme,
difiriendo en estos casos de edificios con los resultados obtenidos, cuando se aplica el
concepto tradicional de areas tributarias. Para estos casos fue necesario hacer un ajuste en
los valores de las cargas verticales que actuan sobre las columnas de los marcos planos,
con el fin de tomar en cuenta el fenémeno tridimensional de la distribucién de cargas en
los edificios de altura media y grande.

4.3 Respuestas inelasticas

Se presentan los resultados y comentarios de los analisis inelasticos paso a paso, de cada uno de
los casos de edificios diseniados, segiin se hizo ver en el capitulo anterior. Se reportan, también,
las respuestas elasticas del mismo tipo de anélisis, para fines comparativos. Para los analisis
inelasticos se consideran las resistencias nominales de las secciones estructurales; para el calculo
de las respuestas elasticas se han supuesto resistencias muy elevadas, de tal manera que no haya
lugar para la fluencia del material.

Se presentan respuestas a nivel global y a nivel local. A nivel global se tienen los
desplazamientos horizontales méximos, las historias de desplazamientos laterales de azotea, las
relaciones maximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, las relaciones
fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea, historias en el tiempo de los
coeficientes sismicos, la distribucion global de articulaciones plasticas, asi como también las
demandas maximas de ductilidad local desarrolladas tanto en vigas como en columnas. Ademas,
a nivel local, se comparan las historias de elementos mecénicos de vigas y de columnas tipo.

Se presentan los resultados de cada edificio, agrupando las respuestas de cada uno de los cuales
fue disefiado con los factores de comportamiento sismico Q = 2 y 4, para ambos limites de
desplazamiento horizontal permisible: y,< 0.002 y 0.004. La presentacion de resultados se tiene
de tal forma que se pueden hacer comparaciones, a partir de los dos tipos de disefios definidos
por los dos limites de desplazamiento horizontal permisible, para un valor de Q dado.

Para fines de entender los resultados de todos los andlisis inelasticos, las figs 4.6 a 4.7 muestran
la ubicacion de los diferentes periodos fundamentales de vibracion de cada caso de edificio, con
respecto de los espectros de respuesta (elastica e ineléstica: p = 2 y 4) del registro SCT-EW-85
para amortiguamiento viscoso & = 2%, y de disefio con el Apéndice A del RCDF-04 paraQ =2y
4. Con base en estas graficas es posible tener una idea de como debe ser la respuesta estructural
de cada edificio, segun la ordenada espectral que le corresponda, de acuerdo a su periodo
fundamental de vibracion.
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4.3.1 Desplazamientos horizontales maximos, historias de los desplazamientos
laterales de azotea y demandas maximas de ductilidad global

Las figs 4.8 a 4.15 muestran las envolventes de los desplazamientos horizontales maximos, de los
andlisis paso a paso (elasticos e inelasticos) del marco del eje B de todos los edificios de interés,
asi como también la envolvente respectiva del andlisis dindmico modal espectral, para fines
comparativos.

Las figs 4.8 a 4.11 muestran las envolventes de los desplazamientos horizontales de los diferentes
disefios del edificio de 9 niveles. Para Q=2 y ambos disefios de y,, las respuestas paso a paso
elastica e inelastica son idénticas entre si, y un poco mayores que las obtenidas con el espectro de
disefio. Los disefios para v, < 0.002, independientemente del Q utilizado, tienden a comportarse
en el rango elastico, ante la accion del acelerograma SCT-EW-85. Los casos que mas ingresan en
el rango inelastico son para Q =4y v, < 0.004.

Las figs 4.12 a 4.15 presentan las respuestas del edificio de 25 niveles. Al igual que los casos
anteriores, para valores de Q=2 y ambos limites de y,, las respuestas elastica e inelstica son
similares entre si, y ligeramente mayores con respecto de la de disefio. Para el resto de los casos,
se aprecia coincidencia entre las respuestas ineldsticas y la de disefio. Las respuestas elasticas
muestran amplificaciones para Q=2 y 4 con y, < 0.004. Para y, < 0.002, Q = 2 y 4, practicamente
no se presentan deformaciones inelésticas.

Las historias en el tiempo de los desplazamientos horizontales de azotea se muestran en las figs
4.16 a 4.23, agrupadas por edificio, segin lo descrito anteriormente. Las observaciones que se
pueden hacer al respecto coinciden, en general, con lo obtenido en las envolventes de este mismo
tipo de respuesta; esto es, segin como quede ubicado cada edificio conforme a su periodo
fundamental con respecto de los espectros de respuesta del registro utilizado, se tendran
resultados mayores o menores que los de disefio, dependiendo de si la ordenada de respuesta esta
por arriba o por debajo de la de disefo, respectivamente.

La tabla 4.2 presenta el célculo de las demandas globales méximas de ductilidad, pug; se calculan
como se indica en el cap 2. El valor de Ayfienciay corresponde al desplazamiento horizontal de
azotea en que se presenta la primera articulacion plastica, y Ajpel-max €S €l maximo valor ineléstico
registrado en la historia del tiempo. Con los valores de pg calculados, se esta en posibilidad de
estimar qué tanto tuvo que ingresar cada estructura en el rango no-lineal, desde el punto de vista
global, asi como también la ductilidad que tuvo que desarrollar cada estructura ante el
acelerograma de SCT-EW-85. Las figs 4.24 y 4.25 grafican los valores de pg obtenidos para
todos los edificios, independientemente del tipo de disefio; la ubicacion del periodo fundamental
de la estructura, con respecto de los espectros de respuesta del acelerograma utilizado, influye en
gran manera para obtener mayores o menores demandas. Para el edificio de 9 niveles, disefiado
para cualquier valor de Q con 7, < 0.002, se tiene una pg = 1.0; para Q = 4 con y, < 0.04, sus
demandas varian, debido a que sus periodos estdn antes y después del pico en el espectro de
respuesta.
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4.3.2 Relaciones maximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso, Ai/h;

En esta parte se presentan las relaciones maximas de desplazamiento horizontal relativo entre
altura de entrepiso, calculadas a partir de los valores maximos absolutos de los desplazamientos
laterales, de los anélisis paso a paso eldsticos e inelasticos. Con este tipo de respuesta es posible
observar lo que sucede a nivel de entrepiso, y asi verificar el comportamiento de los edificios con
respecto del estado limite de servicio que especifica el Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-
04 (yp < 0.002 y 0.004). En general, las observaciones hechas para los desplazamientos
horizontales maximos, son aplicables al tipo de respuesta de este inciso.

Las figs 4.26 a 4.29 tienen las respuestas del edificio de 9 niveles. Para y, < 0.002 y cualquier
valor de Q, la estructura permanece elastica y con respuesta menor que la de disefio; algo similar
ocurre para Q=2 y v, < 0.004. En el caso de Q= 4 con y, < 0.004, se presentan respuestas
inelasticas bastante grandes (0.026) para los primeros cinco entrepisos; disminuyen hacia los
pisos superiores, con valores menores que los de disefo.

Las figs 4.30 a 4.33 muestran las respuestas del edificio de 25 niveles. Para y, < 0.004 y Q = 4,
los mayores valores de respuesta inelastica se presentan en los entrepisos inferiores, con una
tendencia a disminuir hacia los entrepisos superiores. Se tienen valores superiores de respuesta
inelastica con respecto de la de disefio, principalmente para los primeros siete entrepisos,
decreciendo su valor hacia los pisos superiores; las respuestas ineldsticas maximas son del orden
de 0.016, y las elasticas llegan a valores tan grandes como 0.021, lo cual parece congruente,
segun la posicion de cada caso, de acuerdo con su periodo fundamental, con respecto del espectro
de respuesta de la excitacion

4.3.3 Historias de coeficientes sismicos

Los coeficientes sismicos en la historia del tiempo, se definen como el cociente de la suma
algebraica de las fuerzas cortantes actuantes en las columnas de la planta baja, registradas en un
tiempo t;, entre el peso total de la estructura por arriba de dicho nivel. Se puede verificar la
variacion de este tipo de respuesta en la historia del tiempo, con respecto del nivel de disefio
utilizado para dimensionar cada caso de este trabajo.

Las figs 4.34 a 4.37 tienen las respuestas del edificio de 9 niveles. Para y, < 0.002, cualquier
valor de Q, los valores de coeficientes sismicos maximos son muy parecidos entre si, cercanos a
0.20; la estructura permanece elastica en estas condiciones. Se observa un aumento gradual de
esta respuesta para y, < 0.004, a medida que crece el valor de Q; para Q=4 se tienen los
coeficientes sismicos maximos de hasta 0.40 para el comportamiento elastico, y de poco més de
0.15 para cuando la estructura ingresa en el rango no-lineal.

Por ultimo, las figs 4.38 a 4. 41 muestran los coeficientes sismicos para el edificio de 25 niveles.
Se observan respuestas maximas inelasticas menores para y, < 0.004, con respecto de 7y, < 0.002.
Solo para y, < 0.004, Q =2 y 4, se tienen amplificaciones importantes de respuesta elastica, con
valores de coeficiente sismico de hasta 0.55. Para y, < 0.002, cualquier valor de Q, la respuesta es
practicamente elastica.
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4.3.4 Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea

Al observar este tipo de respuesta es posible determinar la variacion de la resistencia y rigidez
lateral, asi como la forma de disipar la energia por histéresis, que cada estructura llega a presentar
ante la accion de la excitacion del acelerograma utilizado en este trabajo. La fuerza cortante basal
es la suma algebraica de los cortantes de las columnas del entrepiso PB-N1, para cada intervalo
de tiempo.

Las respuestas del edificio de 9 niveles se tienen en las figs 4.42 a 4.45; para y, < 0.002,
cualquier valor de Q, se corrobora que no hay deformaciones inelésticas; para v, < 0.004, Q = 4,
se tiene disipacion importante de energia por histéresis.

Las figs 4.46 a 4.49 presentan las respuestas para el edificio de 25 niveles. El patron de
comportamiento, corrobora que la variacion de esta respuesta esta en funcion directa segun lo
reportado anteriormente para las otras respuestas, cuando las estructuras entran en el rango
ineléstico, la respuesta inelastica para 7y, < 0.004, Q = 4, se reduce drasticamente. Para 7y, <
0.002, cualquier valor de Q, practicamente no se tiene disipacion de energia por histéresis.

4.3.5 Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas tipo

Para observar el comportamiento sismico a nivel local de los elementos estructurales del marco
del eje B analizado, se seleccionaron el extremo izquierdo de la viga 1 del nivel 1, y el extremo
inferior de la columna 1 del entrepiso PB-N1, segin se presenta enseguida.

Viga 1 —_|
\

Columnal —»

a) Comparacion de historias de momentos flexionantes y resistencias de la viga 1

Las figs 4.50 a 4.53 muestran las historias de momentos flexionantes del extremo izquierdo de la
viga 1 del primer nivel del edificio de 9 niveles; aparecen los resultados elasticos e inelasticos, asi
como las resistencias de la viga analizada. En los ciclos en que se iguala la respuesta inelastica
con la resistencia de la viga, implica la formacion de articulaciones plasticas.
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Para y, < 0.002, independientemente del disefio con Q, no existe comportamiento inelastico vy,
por lo tanto, no se tienen articulaciones plasticas. Para y, < 0.004, Q = 2 y 4, se alcanza la
resistencia de la viga en varios ciclos, principalmente para los valores altos de Q.

Finalmente, las figs 4.54 a 4.57 presentan las historias de los momentos flexionantes del extremo
izquierdo de la viga 1 del edificio de 25 niveles. Al igual que en el edificio de 9 niveles, se tienen

varios ciclos en los que se alcanza la resistencia de la viga, sobretodo para los disefios con vy, <
0.004,Q=2y4.

b) Comparacion de historias de fuerzas cortantes y resistencias de la viga 1

Las figs 4.58 a 4.65 comparan para cada edificio (9 y 25 niveles) las historias de fuerzas cortantes
y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del nivel 1 del marco del eje B, los disefios para
Q=4, y,<0.002 y v, < 0.004 resultaron ser los casos criticos. En general las fuerzas cortantes
maximas estan muy por debajo de la resistencia disponible; esto implica que se tiene una reserva
de resistencia adecuada para garantizar la fluencia por flexion y/o flexocompresion ante la
excitacion del registro SCT-EW-85, después de haber diseiiado seglin los requisitos de las NTC-
Metalicas del Codigo actual.

¢) Comparacion de combinaciones momento flexionante-carga axial (M-P) y resistencias de la
columna 1

Para el caso de las columnas, en que existe interaccion entre la flexion y la carga axial, se hace
necesario el trazo de los diagramas de interaccion M-P; esto es, se comparan las superficies de
fluencia, que se incluyeron en los analisis no-lineales, contra las combinaciones M-P de cada
incremento de tiempo, de los analisis ineldsticos paso a paso.

Las figs 4.66 a 4.69 tienen las combinaciones M-P para el edificio de 9 niveles. Para y, < 0.002
nunca se llega a alcanzar la resistencia de la seccion transversal de la columna; esto es, no hay
comportamiento inelastico. Para los otros casos de disefio con v, <0.004 con Q =2y 4, para Q =
4 se tiene mayor comportamiento ineldstico, como era de esperarse. Se observa un
comportamiento estructural en que dominan los momentos flexionantes, con poca variacion de la
carga axial.

Las figs 4.70 a 4.73 muestran las combinaciones M-P contra los diagramas de interaccion de la
columna 1 del edificio de 25 niveles v, <0.002 y v, <0.004 con Q=2 y 4. En todos los casos se
presentan ciclos en que se tienen deformaciones en el rango no-lineal; para Q = 4 se tiene mayor
comportamiento inelédstico. Para este edificio se observan variaciones mas importantes de la carga
axial, con respecto del edificio anterior de 9 niveles, lo cual es congruente para edificios altos.

d) Comparacion de historias de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1

Al igual que en la viga 1, para la columna 1 so6lo se presentan los resultados para los casos de
disefio con Q = 4; las fuerzas cortantes actuantes maximas estdn muy por debajo de la resistencia
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de las columnas. Las figs 4.74 a 4.81 tienen las graficas de las fuerzas cortantes actuantes en el
tiempo contra las resistencias correspondientes. Estos son los casos criticos para todos los
edificios.

4.3.6 Distribucién global de articulaciones plasticas y demandas maximas de
ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas

Las figs 4.82 a 4.87 muestran las distribuciones globales de articulaciones plasticas del marco del
eje B de los casos en que si hubo zonas de fluencia en los extremos de vigas o columnas. En
general, independientemente del nimero de niveles, las tendencias de los mecanismos de falla
son del tipo viga, de acuerdo con lo que los c6digos modernos recomiendan en zonas altamente
sismicas, para proteger la posible falla de columnas y asi evitar colapsos no deseables. En los
edificios de 9 niveles, v, < 0.002 con Q =2y 4, no se tienen fluencias, contrario a lo que ocurre
para los disefios con y, < 0.004 y Q=4. En los edificios de 25 niveles, v, <0.002, Q =2y 4, se
tiene una distribucion similar de comportamiento inelastico; solo se llegan a presentar fluencias
en los primeros siete niveles. Este mismo edificio de 25 niveles, pero disefiado con y, < 0.004
con Q =2y 4, ingresa en el rango no-lineal de una forma mas severa con respecto de los disefios
para v, < 0.002; practicamente todos los pisos llegan a presentar fluencias.

Las graficas anteriores muestran de forma cualitativa, como se distribuye el comportamiento
inedstico, segun el numero de niveles y tipo de disefio utilizado durante el dimensionamiento de
cada edificio. Para tener una idea mas clara del comportamiento ductil de las estructuras es
necesario recurrir al concepto de demanda de ductilidad local, en que estan implicitos los
conceptos de rotacion plastica y curvatura de fluencia. Para ello, las demandas de ductilidad local
se calculan, seglin lo expuesto en el cap 2, con la siguiente expresion:

¢max _ ¢P +¢y :¢7P+1
9y 9y 9y
donde:

4, : Demanda de ductilidad local

¢p : Curvatura plastica= 6 /I

05 : Rotacion plastica

I, : Longitud equivalente de articulacion plastica
¢, : Curvatura de fluencia= M /EI

My: Momento de fluencia

E : Mddulo de elasticidad del acero
| : Momento de inercia de la seccidn transversal

La curvatura pléstica calculada es la maxima rotacion plastica de las vigas y las columnas,
resultado de un analisis paso a paso, entre la longitud de la articulacion plastica supuesta, que
para el presente estudio se toma igual a un peralte, de acuerdo con resultados reportados en la
literatura. La curvatura de fluencia para vigas se toma directamente a partir del momento
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flexionante que produce la superficie de fluencia; para las columnas, este momento de fluencia se
calcula con la ayuda del diagrama de interaccion correspondiente, relacionando la carga axial
actuante con la rotacion pléstica de cada elemento, durante su etapa de fluencia.

Las figs 4.88 a 4.95 muestran las graficas de demandas maximas de ductilidad local py,
desarrolladas en las vigas y las columnas de todos los edificios analizados, y que presentaron
deformaciones inelasticas. Para fines comparativos se pueden establecer algunos limites
tolerables para esta respuesta, segin pruebas de laboratorio reportadas en la literatura, a saber
para las trabes metalicas son aceptables valores de demandas de 30 a 35, y en las columnas
metalicas, las demandas pueden aceptarse alrededor de 20.

En este trabajo, en general, las demandas méximas de ductilidad local desarrolladas en las
columnas son mucho menores que las de las trabes, para un edificio determinado. En los edificios
de 9 niveles, y, < 0.002, Q = 2y 4, practicamente es nulo el ingreso en el comportamiento
inelastico; en cambio para y, < 0.004, si se llegan a presentar demandas de ductilidad local tanto
en vigas como en columnas, siendo mayor la respuesta para los disefios con Q = 4: ;=10 en
vigas y u =11 en columnas. El patron de comportamiento de este tipo de respuesta para los
edificios de 25 niveles, y, < 0.002, presentan muy poco comportamiento inelastico, con demandas
similares para los disefios con Q = 2 y 4; para vy, < 0.004 si se tienen mayores demandas de
ductilidad local, principalmente en las vigas, con amplitudes maximas para Q = 4, pero todavia
dentro de limites tolerables: p =5 en vigas y u =6 en columnas.
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Tabla 4.1 Comparacion de periodos de vibracion ETABS versus Drain-2DX calibracion del

marco eje B
ETABS-6 DRAIN-2DX
NIVELES T1 T2 T3 T1 T2 T3
9 1.1196 0.3965 0.2107 1.1192 0.3982 0.2116
25 1.5778 0.5557 0.3123 1.5159 0.5363 0.3014

Tabla 4.2 Valores maximos de demanda de ductilidad global

NIVELES Yp Q Ay fluencia Ay inel max Hg
(cm) (cm)
2 12.908 12.908 1.000
9 0.002 4 12.908 12.908 1.000
0.004 2 11.952 11.952 1.000
] 4 16.330 37.934 2.772
2 33.933 50.459 1.487
25 0.002 4 29.032 50.163 1.727
0.004 2 39.151 59.811 1.527
] 4 33.627 81.802 1.724
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Fig 4.1 Diagramas de interaccion para vigas y columnas de acero estructural
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Fig 4.2 Componente elastica y elastoplastica
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Fig 4.3 Acelerograma SCT-EW-85
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Fig 4.4 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 9 niveles
(calibracion de ETABS versus DRAIN-2DX)
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Fig 4.5 Comparacion de desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 25 niveles
(calibracion de ETABS versus DRAIN-2DX)
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Fig 4.6 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion en los espectros de respuesta
inelastica (u= 2) de SCT-EW-85 y de disefio (Q= 2) del Apéndice A del RCDF-04 para
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Fig 4.7 Ubicacion de los periodos fundamentales de vibracion en los espectros de respuesta
inelastica (u=4) de SCT-EW-85 y de disefio (Q= 4) del Apéndice A del RCDF-04 para
¥p < 0.002 y 0.004
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Fig 4.8 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 2 con
¥p < 0.002 y 0.006

\V]

50 -40 -30 -20 -10 0 10 20 30 40 50
Desplazamiento (cm)

—8— SCT-Ineladstico  —e—SCT-Eéastico —a—DIN-Espectral AA  —¥—DIN-Espectral CP‘

Fig 4.9 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 9 niveles para Q= 2 con
Yp <0.004y 0.012
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Fig 4.12 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 2 con

y 7, < 0.002 y 0.006
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Fig 4.13 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 25 niveles para Q=2 con

¥ <0.004 y 0.012
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Fig 4.14 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 25 niveles para Q=4 con
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Fig 4.15 Desplazamientos horizontales maximos totales del edificio de 25 niveles para Q= 4 con

vp <0.004 y 0.012




CAPITULO 4. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

Desplazamiento (cm)

126
15
-10
-15

15 20 25 30 35 40 45 50
Tiempo (s)

10

Ineléstico

—e— Hastico

Fig 4.16 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.17 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q

<0.004
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Fig 4.18 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q=4 y v,
<0.002
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Fig 4.19 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 9 niveles para Q=4 y v,
<0.004
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Fig 4.21 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.23 Historia de desplazamientos en azotea del eje B del edificio de 25 niveles para Q

<0.004
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Fig 4.26 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 con y, < 0.002 y 0.006
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Fig 4.27 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 con v, <0.004 y 0.012
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Fig 4.28 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 9 niveles para Q=4 con y, < 0.002 y 0.006
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Fig 4.29 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 9 niveles para Q=4 con y, < 0.004 y 0.012
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Fig 4.30 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 con v, < 0.002 y 0.006
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Fig 4.31 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 con y, < 0.004 y 0.012
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Fig 4.32 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 con y, < 0.002 y 0.006
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Fig 4.33 Relaciones de desplazamientos horizontal relativo entre altura de entrepiso del marco
del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 con y, < 0.004 y 0.012
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Fig 4.34 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q

y 7, < 0.002
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Fig 4.35 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q

y ¥p < 0.004
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Fig 4.36 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q

y v, < 0.002
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Fig 4.37 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q

y ¥p < 0.004
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Fig 4.38 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=
2y7,<0.002
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Fig 4.39 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=
2y7,<0.004
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Fig 4.40 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q

4y7v,<0.002
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Fig 4.41 Historia de coeficientes sismicos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q
4y7v,<0.004
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Fig 4.42 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B

2y7v,<0.002

del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.43 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B

2y, <0.004

del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.44 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B

4y7v,<0.002

del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.45 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B

4yy,<0.004

del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.46 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B

del edificio de 25 niveles para Q=2y y, < 0.002
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Fig 4.47 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del

del edificio de 25 niveles para Q=2y vy, < 0.004
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Fig 4.49 Relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento de azotea del marco del eje B
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del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.50 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del
marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 y y, < 0.002

Momento flexionante (tn-m)
250 :

200 1
B
is04

100 4

50 4

MR-

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Tiempo (s)

‘ —e— Elastico —— Ineléstico ‘

Fig 4.51 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del
marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2y y, < 0.004
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Fig 4.52 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del

4y7v,<0.002

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.53 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del

4y7y,<0.004

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.54 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del
marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 y v, < 0.002
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Fig 4.55 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del
marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 y y, < 0.004
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Fig 4.56 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 y y, < 0.002
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Fig 4.57 Historia de momentos flexionantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 y y, < 0.004
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Fig 4.58 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

2y7v,<0.002

del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.59 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

2y v, <0.004

del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.60 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

4y7v,<0.002

del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.61 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

4y 1y, <0.004

del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.62 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

2y7v,<0.002

del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.63 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

2y v, <0.004

del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.64 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

4y7v,<0.002

del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.65 Historia de fuerzas cortantes y resistencias del extremo izquierdo de la viga 1 del marco

4y 7y, <0.004

del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.66 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 y y, <
0.002
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Fig 4.67 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 y y, <
0.004
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Fig 4.68 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

4y <

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=

0.002
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Fig 4.69 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

4y <

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=

0.004
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Fig 4.70 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 y y, <
0.002
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Fig 4.71 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2y y, <
0.004
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Fig 4.72 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 y v, <
0.002
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Fig 4.73 Combinaciones momento flexionante contra carga axial y resistencias del extremo

inferior de la columna 1 del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 y vy, <
0.004
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Fig 4.74 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.75 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 9 niveles para Q
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Fig 4.76 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 9 niveles para Q=4 y v, <0.002
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Fig 4.77 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 9 niveles para Q=4 y y, < 0.004




157

CAPITULO 4. CALCULO DE RESPUESTAS INELASTICAS

Fuerza cortante (t)

2000
[

Tiempo (s)

Ineléstico

—e— Hlastico

Fig 4.78 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del

2y7,<0.002

edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.79 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 25 niveles para Q=2 y v, < 0.004
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Fig 4.81 Historia de fuerzas cortantes y resistencias de la columna 1 del marco del eje B del
edificio de 25 niveles para Q
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Fig 4.82 Distribucion global de articulaciones plasticas del marco eje B del edificio de 9 niveles
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Capitulo 5
COMPARACION DE RESPUESTAS

5.1 Introduccién

En este capitulo se comparan las principales respuestas ineldsticas obtenidas, después de haber
disefiado para Q =2 6 4, y y, < 0.002 6 0.004. Se presentan las observaciones mas importantes
sobre: desplazamientos horizontales méaximos totales, historias de desplazamientos de azotea,
relaciones desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso, historias de coeficientes
sismicos, relaciones fuerza cortante basal contra desplazamiento lateral de azotea, y demandas
maximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas.

5.2 Comparacion de resultados inelasticos

5.2.1 Desplazamientos horizontales maximos totales

Las graficas de este tipo de respuesta se presentan de manera que pueda observarse en su
variacion, conforme cambia en el disefio, el valor del factor de comportamiento sismico (Q =2 6
4) y la condicion de desplazamiento horizontal permisible (y, < 0.002 6 0.004).

Las figs 5.1 y 5.2 tienen las gréaficas comparativas de los desplazamientos horizontales maximos
inelésticos del edificio de 9 niveles. Para y, < 0.002 se observa que, en general, y como era de
esperarse, las respuestas aumentan segun se incrementa el valor de Q; las estructuras se vuelven
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mas flexibles para valores altos de dicho parametro. Para valores y, < 0.002, con Q =2 y 4, la
respuesta es la misma, después de haber obtenido disefios idénticos al aplicar las normas del
RCDF-04. Las respuestas maximas se obtienen para v, < 0.004 y Q = 4. Todas estas diferencias
concuerdan, por lo general, segin la posicion del periodo fundamental de cada caso de estructura,
con respecto del espectro de respuesta del registro de aceleraciones utilizado (ver figs 4.6 a 4.7).
Para y, < 0.004 se aprecia una variacion mas gradual de la respuesta, segun se aumenta el Q. Se
tiene un patrén de comportamiento de deformaciones tipico de una viga de cortante.

Finalmente, las figs 5.3 y 5.4 presentan las graficas que comparan las respuestas para el edificio
de 25 niveles. Al igual que en los casos anteriores, para y,<0.002 se tiene un comportamiento
practicamente igual para Q = 2 y 4; s6lo un poco mas rigida la respuesta para Q = 2. Para
¥p<0.004 se presenta un patron de comportamiento con respuestas mayores para los Q
superiores; asimismo para esta condicion de desplazamientos horizontales permisibles, se tiene
un claro comportamiento de viga de cortante.

5.2.2 Historias en el tiempo de los desplazamientos laterales de azotea

Las figs 5.5 y 5.6 tienen las comparaciones de este tipo de respuesta para el edificio de 9 niveles.
Las respuestas para y,<0.002 tienden a ser menores que para ¥,<0.004, a medida que aumenta el
Q, las diferencias son mayores. Para Q = 4 se aprecian, con mayor detalle, las diferencias entre
los disefios para ambos limites permisibles de desplazamiento horizontal.

Finalmente, las comparaciones del edificio de 25 niveles se tienen en las figs 5.7 y 5.8. Se
presentan, en general, mayores respuestas para y,<0.004, independientemente del Q utilizado.

5.2.3 Relaciones maximas desplazamiento horizontal relativo entre altura de
entrepiso

Las comparaciones muestran la variacion de este tipo de respuesta conforme cambia el valor del
factor de comportamiento sismico Q, para cada condicion de desplazamiento horizontal
permisible utilizada en este trabajo.

Las figs 5.9 y 5.10 presentan las comparaciones de este tipo de respuesta para el edificio de 9
niveles. Para y,<0.002, Q = 2 y 4, las respuestas son iguales entre si, menores que el limite
permisible, como resultado de haber llegado a los mismos dimensionamientos, segiin se describe
en el cap 3; las respuestas inelasticas son menores que las de disefo. Para 1,<0.004 y Q = 4, se
tienen respuestas muy por arriba de la cota permisible, sobre todo en los cinco entrepisos
inferiores.

Finalmente, las figs 5.11 y 5.12 presentan las comparaciones correspondientes para el edificio de
25 niveles. Para y,<0.002, Q = 2 y 4, los resultados de los ocho primeros pisos sobrepasan
ligeramente a la cota permisible. Para y,<0.004 y Q = 2, las respuestas quedan dentro del limite

admisible, para y,<0.004 y Q = 2, dichas respuestas son mucho mayores en los entrepisos cinco
al once.
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5.2.4 Historias de coeficientes sismicos

Las figs 5.13 y 5.14 tienen las comparaciones del edificio de 9 niveles. Se aprecian valores muy
parecidos para ambas condiciones de desplazamiento horizontal permisible, con méaximos del

orden de 0.23.

Las figs 5.15 y 5.16 tienen las comparaciones del edificio de 25 niveles. Para y,<0.002 se
presentan respuestas mayores, independientemente del valor de Q, con coeficientes sismicos
maximos cercanos a 0.40; para y,<0.004 se obtienen respuestas menores, del orden de 0.25 para
Q =2, y menores aun para Q = 4.

Por otro lado, las tablas 5.1 y 5.2 muestran, para y,<0.002 y y,<0.004, respectivamente, las
comparaciones de los coeficientes sismicos de disefio, los coeficientes sismicos maximos
inelésticos, y las demandas méximas de ductilidad global. En dichas tablas se indican los
cocientes entre los valores de disefio, segin el RCDF-04, y los obtenidos con el analisis paso a
paso, asi como con los espectros de respuesta del registro de SCT-EW-85.

5.2.5 Relaciones fuerza cortante basal - desplazamiento horizontal de azotea

Con este tipo de graficas es posible observar el comportamiento global de cada estructura, en
cuanto a su rigidez y resistencia lateral, asi como también de qué tanta disipacion de energia, por
histéresis, llega a desarrollarse mientras ingresa en el rango inelastico.

Las graficas del edificio de 9 niveles se tienen en las figs 5.17 y 5.18. Se advierte una clara
diferencia entre las respuestas para ambas condiciones de disefio de desplazamiento horizontal
permisible, sobretodo para los Q altos; para y,<0.002 se tienen menores areas de histéresis con
respecto de las calculadas con y,<0.004. Los valores maximos oscilan entre una fuerza cortante
basal de 300 t y 30cm de desplazamiento horizontal en azotea.

Finalmente, para el edificio de 25 niveles se tienen las figs 5.19 a 5.20. Se observan areas mas
grandes en los ciclos para y,<0.004, con valores menores de fuerza cortante basal Para y,<0.002
tiende a no haber comportamiento inelastico, y las graficas son alargadas y angostas, con
mayores fuerzas cortantes basales y desplazamientos (1500 t y 50cm); para y,<0.004, Q =2y 4,
los ciclos de histéresis tienen areas mayores, con reducciones importantes de las fuerzas cortantes
basales.

5.2.6 Demandas méximas de ductilidad local desarrolladas en vigas y columnas, p,_

Las figs 5.21 a 5.24 tienen las graficas de este tipo de respuesta para el edificio de 9 niveles. Para
7p<0.002 se corrobora que las estructuras se comportan dentro del rango elastico. Para y,<0.004
y Q =4 se observan demandas méaximas del orden de 10 en vigas, y de 11 en el extremo inferior
de las columnas de la planta baja. Dichas demandas méximas de ductilidad local desarrolladas en
vigas y columnas, siguen estando dentro de los limites tolerables desde el punto de vista de
disefio, segln reportes existentes de pruebas de laboratorio en la literatura. Cabe aclarar, como
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era de esperarse, que a mayor valor de Q, mayores son las demandas locales de ductilidad
observadas en los diferentes miembros estructurales.

Y las figs 5.25 a 5.28 presentan las respuestas del edificio de 25 niveles. Los niveles maximos de
demanda de ductilidad local en vigas son mucho mayores para y,<0.004 y Q = 4 con respecto de
los disefios 7,<0.002 en vigas valores maximos son de 10 y 4, respectivamente. Las demandas en
las columnas son menores que en las vigas, las demandas méximas en la base del edificio
alcanzan maximos del orden de 6.
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Tabla 5.1 Comparacion de coeficientes sismicos de disefio, coeficientes sismicos maximos
inelasticos y demandas méaximas de ductilidad global (y,<0.002)

(*)
**)

Tabla 5.2 Comparacion de coeficientes sismicos de disefio, coeficientes sismicos maximos
inelasticos y demandas méximas de ductilidad global (y,<0.004)

(*)

**)

No. de Q Csdiseﬁo Tx = Ty CSineléstico Csdiseﬁo HG
niveles (*) (s) (**) CSinelastico
9 Niv 2 0.2230 | 1.1197 | 0.2238 0.9964 1.000
4 0.0988 | 1.1197 | 0.2238 0.4415 1.000
25 Niv 2 0.2477 | 1.5780 | 0.4002 0.6189 1.000
4 0.1097 | 1.6105 | 0.3811 0.2878 2.772

Coeficiente sismico del espectro de disefio, RCDF-04 (incluye correccion por irregularidad)

Coeficiente sismico segun el analisis paso a paso, acelerograma SCT-EW-85 (sistema de multiples grados

de libertad)

No. de Q Csdiseiio Tx= Ty CsSinelastico Csdisefio Ko
niveles (*) (s) (**) Csinelsstico
9 Niv 2 0.2230 | 1.1347 0.2046 1.0899 1.487
4 0.0988 | 1.5327 | 0.2226 0.4438 1.727
25 Niv 2 0.2477 | 1.7966 | 0.2991 0.8281 1.527
4 0.1097 | 2.2265 | 0.1850 0.5929 1.724

Coeficiente sismico del espectro de disefio, RCDF-04 (incluye correccion por irregularidad)

Coeficiente sismico seglin el analisis paso a paso, acelerograma SCT-EW-85 (sistema de multiples grados

de libertad)
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Fig 5.9 Comparacion de relaciones de desplazamientos horizontal relativo inelasticos entre altura

de entrepiso del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 y 4 con y,< 0.002 y
0.006
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Fig 5.10 Comparacion de relaciones de desplazamientos horizontal relativo ineldsticos entre

altura de entrepiso del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=2 y 4 con y,<
0.004 y 0.012
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Fig 5.15 Comparacion de historias de coeficientes sismicos inelasticos del marco del eje B del

=2 con ,< 0.002 y 0.004

edificio de 25 niveles para Q
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Fig 5.16 Comparacion de historias de coeficientes sismicos inelasticos del marco del eje B del

=2 con y,< 0.002 y 0.004

edificio de 25 niveles para Q
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Fig 5.17 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de
azotea inelasticos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q= 2 con v,< 0.002

y 0.004
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Fig 5.18 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de
azotea inelasticos del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q=4 con y,< 0.002

y 0.004
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Fig 5.19 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de
azotea inelasticos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 2 con y,<

0.002 y 0.004
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Fig 5.20 Comparacion de relaciones fuerza cortante basal contra desplazamientos horizontal de
azotea inelasticos del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q= 4 con y,<

0.002 y 0.004
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Fig 5.21 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del

2 con yp,<0.002 y 0.004
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Fig 5.22 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del

4 con ;< 0.002 y 0.004

marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 5.23 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas

2 con y,< 0.002 y 0.004

del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 5.24 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas

4 con ;< 0.002 y 0.004

del marco del eje B del edificio de 9 niveles para Q
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Fig 5.25 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del

2 con yp<0.002 y 0.004

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q

Nivel

Demanda maxima de ductilidad

—o— ()=4,0.002

—%—0Q=4,0.004

Fig 5.26 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las vigas del

4 con ;< 0.002 y 0.004

marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q
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Fig 5.27 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas
del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=2 con y,< 0.002 y 0.004
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Fig 5.28 Comparacion de demandas maximas de ductilidad local desarrolladas en las columnas
del marco del eje B del edificio de 25 niveles para Q=4 con y,< 0.002 y 0.004
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Capitulo 6
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 Conclusiones

Como resultado del trabajo desarrollado en esta tesis, se pueden plantear las siguientes
conclusiones de caracter general, a saber:

a

El método de analisis sismico de una sola etapa, recomendado por la mayoria de los codigos
modernos de disefio sismico, en la que se incluye el valor de “Q” como medio para obtener
un espectro de disefio inelastico, da resultados congruentes con los obtenidos al realizar los
analisis paso a paso.

Los criterios de disefio del RCDF-04 conducen a la obtencion de mecanismos de falla tipo
viga débil-columna fuerte, la cual es un mecanismo preferible dada su hiperestaticidad;
ademas que las demandas de ductilidad local desarrolladas, tanto en vigas como en columnas,
quedan dentro de los limites tolerables del disefio.

Al disefiar para la distorsion angular permisible de entrepiso y, < 0.002, se obtienen disefios
idénticos, y por tanto respuestas iguales, al emplear Q = 2 y 4, debido a que rige el estado
limite de desplazamientos horizontales, quedando sobrados por resistencia.

Al disefiar para la distorsion angular permisible de entrepiso y, < 0.004, se obtienen disefios
distintos, asi como sus respuestas, al emplear valores de Q = 2 y 4, observandose variacion
sensiblemente gradual. Para esta condicion de disefio se observa mayor ingreso en el rango
no-lineal, respecto de limite y, < 0.002.

Al disefiar para Q = 4, los célculos conducen a estructuras con gran ingreso en el rango no-
lineal, y por tanto con dafio estructural considerable. Dada su flexibilidad, el
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dimensionamiento esta regido por el estado limite de desplazamientos horizontales, quedando
sobrado por resistencia.

A continuacion se presentan las conclusiones especificas para cada tipo de analisis sismico
realizado, segun los resultados determinados en este trabajo.

6.1.1 Analisis sismico dinamico modal espectral (disefio)

Los disefios y sus respuestas correspondientes se obtienen de acuerdo con las especificaciones del
de las NTC-Sismo del RCDF-04; para fines de proporcionar la seguridad estructural ante los
estados limite de servicio y de colapso (desplazamientos laterales), y de falla (resistencia), se
utilizé el espectro de disefio reducido por el factor Q°, dependiente a su vez del factor de
comportamiento sismico Q, con un procedimiento similar al empleado en proyectos comunes en
la practica. Las conclusiones mas importantes de los dos edificios analizados se enlistan a
continuacion:

a) Dimensiones de elementos estructurales (peso propio de estructura metalica)

o Las dimensiones de las secciones transversales de los diferentes miembros estructurales
son mas grandes, como era de esperarse, para la condicion de disefio y, < 0.002, con
respecto del disefio para y, < 0.004, para un mismo valor de Q dado.

o Paray,<0.002, Q =2y 4, se tienen las mismas secciones transversales entre si, porque
rige en el disefio el estado limite de desplazamientos horizontales.

o Parayp <0.004 se presenta un aumento gradual de secciones, segin disminuye el valor de
Q en el disefo.

o Todos los edificios satisfacen los estados limite de servicio y de colapso asi como de falla
para Q = 4.

o Para proporcionar la rigidez lateral adecuada, las dimensiones de las secciones
transversales de las columnas se variaron por grupos de cuatro 6 cinco niveles.

o Los incrementos en peso propio de la estructura metalica, al disefiar para y, < 0.002 con
respecto de y, < 0.004, son (ver figs 3.45y 3.46):

Niveles Q=2 Q=4
25 25 62

9 2 29
Valores en porcentaje

b) Periodos fundamentales de vibracion

o A partir de los casos analizados, se obtienen periodos de vibracion que varian en un rango
de 1.11 a 2.23 segundos, aproximadamente.

o Los periodos son mas cortos, como era de esperarse, paray, < 0.002 con respecto de y, <
0.004, para un mismo valor de Q dado.

o Paray,<0.002, Q =2y 4, se tienen los mismos periodos entre si.
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d)

Para vy, < 0.004 se observa un aumento gradual del periodo conforme aumenta el valor de
Q.

Los incrementos del periodo fundamental, al disefiar para y, < 0.004 con respecto de y, <
0.002, son (ver figs 3.5y 3.6):

Niveles Q=2 Q=4
25 14 38
9 1 37

Valores en porcentaje

Desplazamientos horizontales maximos

Los desplazamientos horizontales son mas pequefios, como era de esperarse, para yp <
0.002 con respecto de y, < 0.004, para un mismo valor de Q dado.

Para yp, < 0.002, Q = 2y 4, se presentan los mismos desplazamientos horizontales entre si.
Para y, < 0.004 se presenta un aumento gradual de los desplazamientos horizontales,
segun aumenta el valor de Q.

Los incrementos en los desplazamientos horizontales, después de disefiar para y, < 0.004
con respecto de y, < 0.002, son (ver figs 3.20 a 3.23):

Niveles Q=2 Q=4
25 43 90
9 4 86

Valores en porcentaje

Relaciones méaximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso para
la condicion de servicio (ver figs 3.12 a 3.15)

Las relaciones maximas de desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso se
mantienen dentro de los dos limites permisibles especificados.

El valor maximo de este tipo de respuesta se presenta varias veces en la altura de los
edificios, observandose principalmente en los niveles donde hay cambios de las secciones
transversales (cada cuatro 6 cinco niveles).

Paray, <0.002, Q = 2y 4, se muestran las mismas relaciones

Para y, < 0.004 se presenta un aumento gradual de este tipo de respuesta, segun aumenta
el valor de Q.

Cortante basal dindmico

Los cortantes basales dinamicos son méas pequefios, como era de esperarse, a medida que
aumenta el valor de Q, en proporcidn directa con dicho valor.
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Q

Se presenta la siguiente tabla para observar el incremento de cortante basal dindmico de
cada edificio con respecto del edificio de 9 niveles, para fines comparativos (ver figs 3.28
y 3.31):

7p < 0.002 vp < 0.004
Niveles Q=2 | Q=4 | Q=2 | Q=4
25 3.13 3.44 3.31 2.81

9 1.0 1.0 1.0 1.0

6.1.2 Andlisis sismico inelastico paso a paso (revision)

Después de disefiar las estructuras de los edificios de 9y 25 niveles, segiin el RCDF-04 y sus
Normas Técnicas Complementarias correspondientes, se calculan las respuestas dinamicas
elasticas e inelasticas paso a paso, ante el acelerograma SCT-EW-85, con el fin de revisar,
mediante este procedimiento refinado, los disefios y propiedades dindmicas de los edificios
descritos. Las respuestas inelasticas reflejan el comportamiento de queé tanto tuvo que ingresar en
el rango no-lineal cada uno de los edificios de interés, después de aplicar el acelerograma
mencionado anteriormente; las respuestas elasticas muestran qué hubiera pasado si cada
estructura no tiene deformaciones no-lineales ante la excitacion del acelerograma utilizado. Las
conclusiones mas importantes se enuncian a continuacion:

a) Desplazamientos horizontales maximos, historias de desplazamientos en azotea y demandas
méaximas de ductilidad global

Q

Los desplazamientos horizontales maximos ineléasticos se asemejan, en lo general, a los
obtenidos con el espectro de disefio del Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04. Las
diferencias mas importantes ocurren en los pisos del tercio inferior, con mayores valores
inelasticos.

Segun la ubicacion del periodo fundamental de cada estructura, con respecto del espectro
de respuesta del acelerograma SCT-EW, se llegan a presentar respuestas elasticas
mayores 0 menores que las calculadas con el espectro de disefio (ver figs 4.8 a 4.39).

Para los edificios (25 niveles con y, < 0.004, Q = 2 y 4) con periodo fundamental de
vibracién cercano al pico del espectro de respuesta, correspondiente a los dos segundos,
se obtienen desplazamientos elasticos entre 2 y 4 veces los inelasticos.

A partir de las historias en el tiempo de los desplazamientos laterales de azoteas se
obtienen las diferencias entre los comportamientos elastico e inelastico. A mayor accion
del movimiento (mayor ordenada espectral de respuesta), el edificio tiene mayor respuesta
inelastica, obtenida de una reduccion con respecto de la eléstica. Esto es, los edificios con
periodos fundamentales localizados cerca de los picos del espectro de respuesta, sufren
desplazamientos elasticos muy por encima de los inelasticos, siendo estos Gltimos, como
ya se menciond, similares a los del espectro de disefio.

Las demandas méximas de ductilidad global aumentan con el valor de Q y y, < 0.004,
como era de esperarse; se mantienen constantes para y, < 0.002, Q = 2 y 4, en la mayoria
de los casos.
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b)

d)

Relaciones maximas desplazamiento horizontal relativo entre altura de entrepiso

Para yp, < 0.004 , las respuestas inelasticas presentan amplitudes muy altas en los primeros
entrepisos de cada edificio, tal que se sobrepasa, entre 2 y 4 veces, el limite permisible del
Apéndice A de las NTC-Sismo del RCDF-04; para los pisos superiores, los valores de
esta respuesta son menores, hasta en 50 por ciento que el permisible.

Para vy, < 0.002, las amplitudes de este tipo de respuesta, tanto de disefio como de los
analisis paso a paso elastica e inelastica, son similares, aunque con diferente distribucion.
La respuesta de disefio puede aceptarse como representativa del comportamiento
inelastico.

Historias de coeficientes sismicos

El coeficiente sismico, calculado como el cociente de la suma de los cortantes en las
columnas de la planta baja, para un tiempo t;, entre el peso total de la estructura, resulta
dependiente de su periodo, como era de esperarse.

En todos los casos, la amplitud del coeficiente sismico eléstico resulta superior, segin la
ordenada del espectro de respuesta asociada al periodo de la estructura. El coeficiente
sismico inelastico se reduce drasticamente con respecto del elastico.

Relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea

Las relaciones fuerza cortante basal-desplazamiento horizontal de azotea, son una forma
de evaluar la disipacion de energia por histéresis que se presenta durante el sismo; para la
mayoria de los edificios analizados, resulta superior para el nivel de desplazamiento
horizontal permisible de y, <0.004.

Esta respuesta, en general, resulta con mas amplitud cuanto mas flexible es la estructura.
Para los casos elasticos resulta una grafica casi lineal, muy angosta, ante sélo la influencia
del amortiguamiento viscoso, sin efectos del amortiguamiento por histéresis por la
presencia de deformaciones inelasticas.

Historias de elementos mecanicos en vigas y columnas

Para y, <0.002, Q = 2y 4, se tienen los mismos resultados en todos los edificios, excepto
para el de 25 niveles, Q = 2.

Para y, <0.002, Q = 2y 4, se tienen disefios mas sobrados cuanto mayor es el valor de Q,
debido a que rigié el estado limite de desplazamientos horizontales; los elementos
mecanicos obtenidos, para estas combinaciones de parametros de disefio, son iguales.
Para y, <0.004 se aprecia mas el ingreso al rango inelastico, sobretodo para Q mayor o
igual a 2.

El comportamiento inelastico aparece al formarse las articulaciones plasticas, lo cual
indica que en un ciclo determinado, la accion interna iguala a la resistencia de los
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miembros; al presentarse una rotula plastica se tiene una disminucion de la rigidez lateral
del sistema estructural.

o Las fuerzas cortantes actuantes son resistidas con un amplio margen de seguridad; esto es,
se garantiza el comportamiento ductil, y por lo tanto la adecuada redistribucién de
esfuerzos, segun se van formando las diferentes articulaciones plasticas.

f) Distribucion global de articulaciones plésticas y demandas méximas de ductilidad local
desarrolladas en vigas y columnas

o La distribucion global de articulaciones plasticas muestra, en general, una tendencia de
mecanismo de viga débil-columna fuerte, segin lo recomiendan los codigos modernos,
para que asi haya una disipacion mayor de energia por histéresis.

o Como parte del mecanismo de falla que tiende a formarse, en la base de las columnas de
la planta baja se llega a la fluencia; sin embargo, también se presentan algunas fluencias
en las columnas de algunos entrepisos superiores, sobretodo en agquellos con cambios de
seccion transversal, aunque con demandas pequefias de ductilidad local.

o Se observan demandas méaximas de ductilidad local de hasta 9 en trabes y de similar valor
en la base de las columnas de PB; las columnas de entrepisos superiores que llegan a
articularse, tienen demandas del orden de 2. Estos valores maximos observados son
manejables desde el punto de vista del disefio préctico

o En general, se aprecian mayores demandas de ductilidad local a medida que el edificio es
mas flexible.

6.2 Recomendaciones

Con base en el desarrollo de este trabajo, sobre todo al evaluar las respuestas inelasticas, se
observa y corrobora que el comportamiento de las estructuras es muy sensible a las
irregularidades de los espectros de respuesta; esto es, al disefiar se debe conocer la forma de
dichos espectros y la ubicacién de los periodos dominantes del terreno, para alejar lo mas posible
el periodo fundamental de la estructura con respecto del correspondiente del terreno.

El método de disefio sismico propuesto por las NTC-Sismo del RCDF-04 en su Cuerpo Principal
y Apéndice A, para proporcionar la seguridad estructural ante condiciones de servicio y de falla,
da buenos resultados, al aplicar el espectro de disefio (reducido por ductilidad para el célculo de
las resistencias, y multiplicado por el Q utilizado para los desplazamientos horizontales en el caso
del Cuerpo Principal y por Q’R/7 para el Apéndice A), después de hacer una buena eleccién del
factor de comportamiento sismico y de la condicion de desplazamientos horizontales permisibles.
Esto se debe complementar con el conocimiento, como se mencioné arriba, de las propiedades
dinamicas tanto del suelo como de la estructura.

De acuerdo con la distribucion global de articulaciones plasticas que se presentan en cada uno de
los casos analizados de los edificios de 9 y 25 niveles, se observa que los dimensionamientos
resultantes después de aplicar las normas de disefio del RCDF-04, se llega a resultados que
coinciden con el criterio de columna fuerte — viga débil; las zonas de fluencia se localizan
principalmente en las trabes, asi como las mayores demandas de ductilidad. Se observa también
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que en las columnas de la planta baja existe formacion de articulaciones plasticas, con demandas
de ductilidad local relativamente altas, pero dentro de rangos controlables desde el punto de vista
del disefio; sin embargo, aparecen algunas fluencias, aunque con menores demandas, en las
columnas de algunos entrepisos superiores que tienen cambios de seccidn transversal. A este
respecto, se recomienda detallar minuciosamente las conexiones en los extremos inferiores de las
columnas de PB, en la union con la cimentacion, a fin de dar suficiente capacidad de
deformacion, ya sea por medio de atiesadores como refuerzo local adicional; en el caso de los
cambios de seccion transversal en columnas, parece adecuado hacer el empalme en el tercio
medio de la altura de entrepiso, obteniendo con ello una rigidez de la columna con variacion
gradual, sin cambios bruscos en la rigidez de los nudos, y adicionalmente propiciando la facilidad
del montaje durante la obra.

Segun el RCDF-04 y sus normas de disefio, se permiten reducciones del espectro elastico, de 1,
1.5, 2, 3y 4, dependiendo de la estructuracion del edificio y del detallado en sus conexiones. El
valor de Q = 1 presenta disefios muy robustos, con gran rigidez y resistencia lateral. Por otro
lado, con Q = 4 se tienen disefios mas esbeltos, pero con posibilidad de formacion de
articulaciones plasticas con grandes demandas de ductilidad, y gran posibilidad de dafio. Esto
hace pensar que los dos valores extremos tienen complicaciones no muy deseables, por lo que
seria recomendable utilizar factores de comportamiento sismico de 2 ¢ 3, atendiendo tanto a
requerimientos de costos iniciales, como de disminucion del dafio estructural por comportamiento
ineléstico. Obviamente, y tal como lo mencionan las NTC-Sismo, la importancia de la estructura
sera un factor decisivo en la eleccion del valor de Q.

Para proporcionar la rigidez lateral adecuada a un edificio, y asi cumplir con los estados limite de
servicio para el Cuerpo Principal, y limite de servicio y colapso para el Apéndice A que
especifican en las NTC-Sismo del RCDF-04, se deben proponer trabes que tengan la seccién
transversal suficiente para restringir a la columna, y producir el efecto de marco. Esto es, las
columnas se deben flexionar en doble curvatura, para aprovechar mas su resistencia al tener
momentos de efectos contrarios, y para obligar al nudo a desarrollar méas rigidez en la union con
la trabe.

Durante el proceso de disefio se debe tener en cuenta que un incremento en la tamafio de la
seccion transversal de las trabes es més eficiente para aumentar la rigidez lateral, con respecto del
incremento en la seccion de columnas. Esto se verifica en los disefios presentados en el cap 3, al
comprobar que en casi la mitad inferior de la altura de los edificios de mediana a gran altura, la
seccion transversal de las trabes fue la misma, o con poca variacion. En cambio, la variacion en
las columnas de cada cuatro 6 cinco niveles condujo a buenos resultados para proporcionar las
adecuadas rigidez y resistencia requeridas por el disefio. Obviamente, este aspecto habra que
combinarlo sin perder de vista que conviene disefiar con el criterio de disefio de columnas fuerte
—viga débil, o mejor dicho columnas mas fuertes que vigas.

Un aspecto muy importante en el disefio sismico de edificios es el relativo a los dafios
estructurales después de un evento considerable. Es de primordial importancia que tanto el
ingeniero como el propietario sepan el grado de dafio que se espera en la estructura disefiada,
valuando tanto los costos iniciales como los de rehabilitacion al ocurrir el sismo de disefio. En
este contexto resulta una obligacion del ingeniero tratar de determinar y proponer el grado de
dafio que deba tener la estructura, asi como darlo a conocer, de tal manera que el propietario esté
consciente de todos estos aspectos.
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No olvidar que, segun se explic en el cap 3, los disefios elaborados en este trabajo reflejan el
minimo de resistencia necesaria contra las acciones Ultimas de disefio; es decir, en la mayoria de
los elementos estructurales se procede de tal forma que el cociente de acciones ultimas entre
resistencias esté proximo a la unidad, después de haber hecho el dimensionamiento para
satisfacer con la minima rigidez lateral requerida por el Codigo. A medida de que se sobredisefie,
independientemente de los limites de desplazamientos horizontales elegidos (y, < 0.002 6 0.004),
y de los porcentajes de resistencia obtenidos en el disefio, se tendran respuestas con mas
tendencia hacia el comportamiento eléstico. Lo anterior, desde luego, depende de la posicion del
periodo fundamental de vibracionde la estructura en los espectros de respuesta.
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