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1. Introduccion

Hoy en dia podemos encontrar que la filosofia de disefio para la mayoria de los
reglamentos de disefio sismico consiste en aceptar que, para sismos moderados que
puedan ocurrir varias veces en la vida del edificio, se tengan dafios que puedan ser
reparados sin ¢l mayor trabajo y que, para sismos fuertes que puedan ocurrir una vez

en la vida del edificio, se tengan dafios considerables pero sin llegar al colapso.

Como resultado de esta filosofia, los reglamentos definen fuerzas de disefio laterales
mediante espectros de disefio, los cuales son obtenidos de espectros de respuesta
reducidos por considerar entre otros factores, la sobre-resistencia local y global de las
estructuras.

Estos espectros de diseiio pueden ser reducidos nuevamente, mediante el uso de
factores de reduccion por comportamiento inclastico, con lo cual se acepta que las
estructuras incursionen en diferentes niveles de comportamiento inelastico y por tanto,

experimenten diferentes niveles de dafio.

El poder saber si una estructura tendrd un comportamiento adecuado, tanto para
sismos moderados como para sismos fuertes y sobre todo que no llegara al colapso
para las acciones maximas descritas por un reglamento, hace evidente la necesidad de
poder ecvaluar de una forma adecuada su comportamiento para garantizar que se

cumplan los criterios establecidos por el reglamento de diseiio sismico empleado.

El presente trabajo tiene como objetivo fundamental, evaluar y comparar el
comportamiento inelastico de un edificio de 17 niveles de concreto reforzado ante
cargas sismicas, disefiado con dos reglamentos diferentes, considerando y omitiendo la
sobre-resistencia de los clementos estructurales. Se seleccion6 este edificio ya que,
debido a sus propiedades dinamicas, se ve fuertemente demandado por las excitaciones

caracteristicas de la zona del lago de la Cd. de México.



Para lo anterior, se realizo el diseiio de un edificio de 17 niveles siguiendo los
Reglamentos vigentes a 1996 del Distrito Federal y del Japon (se escogid este
reglamento por ser diferente al de a Cd. de México, y ademas por considerar la sobre-
resistencia de sus clementos estructurales). Obtenidas las caracteristicas de las
seeciones transversales de los elementos estructurales, se evalia la sobre-resistencia
local de los mismos, para asi, analizac los dos posibles comportamientos inelasticos

diferentes para cada reglamento.

En el capitulo 2 se hace una breve comparacion catre diferentes reglamentos, dando
especial atencion a los Reglamentos del Distrito Federal vy del Japon. Los
procedimientos que sc utilizaron para ¢l disefio del edificio de acuerdo con el
Reglamento del D.F. y el Reglamento del Japdn se resume en el capitulo 3. En el
capitulo 4 se describe la forma como se evalia la sobre-resistencia de trabes vy
columnas. Las caracteristicas del procedimiento de analisis welastico wtilizado se
describen en el capitulo 5. El comportamiento del edificio discfiado con ambos
reglamentos ante cargas cstaticas y dindmicas (acelerogramas), considm‘ando&y
omitiendo la sobre-resistencia se discute en los capitulos ¢ y 7. Por ltimo las

conclusiones y recomendaciones se dan en el capitulo 8.



2, Estudios preliminares

2.1 Antecedentes

Entre los aiios de 1920-1930 comicnzan las primeras incorporacioncs de métodos de
disefio sismico en los reglamentos de construcciones, al considerar las fuerzas de
inercta como un factor importante. Como consecuencia de la falta de mediciones del
movimiento del terreno y de un conocimiento adecuado del comportamicnto dinamico
de las estructuras, no era posible evaluar correctamente la magnitud de las fuerzas
sismicas, por lo que los edificios se disefiaban utilizando una fuerza lateral entreun Sy
un 10% del peso total de la estructura (Ref. 1). Se comienza a usar el disefio elastico
por esfuerzos permisibles de los materiales individualmente, subestimando la
resistencia de la estructura en conjunto y difiriendo ademds dicha resistencia de
reglamento a reglamento, dependiendo del valor que sea asignado como esfuerzo

permisible.

Por el afio de 1960 la disponibilidad de acelerogramas que dieron informacioén
detallada del movimiento del terreno, y de programas de cdmputo, facilitaron la
revision de edificios como sistemas de n-grados de libertad sujetos a fuerzas
dindmicas. Se observo que las fuerzas de diseiio sismico de los reglamentos entonces
vigentes, no eran lo suficientemente grandes para garantizar que la resistencia de las
estructuras no fuera excedida bajo los acelerogramas estudiados. También se noto que,
aunque la resistencia no era la adecuada para mantener la estructura en el rango de
comportamiento elastico, la estructura no necesariamente se dafiaba y ni mucho menos
tenia dafio severo. Por tanto, se concluyd que la resistencia de las estructuras se puede
mantener sin degradacion importante, y dependiendo de como las deformaciones
ineldsticas ocurren. Se acepto la existencia de disipacion de encrgia sismica incidente

por medio de deformaciones inelasticas de los elementos estructurales,



Sabiendo que ¢l garantizar un comportamiento clastico no es csencial y viable
ccondmicamente, se puso interés en el comportamiento inelastico de las estructuras
aceptando que podrian ser diseiadas y estructuradas para poder desarrollar una
adecuada ductilidad. Esto llevd a dar importancia a la ubicacion de articulaciones
plasticas y a filosoffas de discio basados en mecanismos de falla del tipo trabe débil-
columna fuerte, dando lugar, a los reglamentos basados en el concepto de resistencia
dltima que hoy en dia existen, donde se busca de que las articulaciones se formen de
una manera predeterminada (en los extremos de las trabes y en la base de las columnas

del primer nivel) para garantizar un buen comportamiento global de la estructura.

A pesar del avance que se ha tenido cn la comprension del comportamicnto de los
edificios sujctos a sismos y de los factores que influyen en ¢l, actualmente existen aun
diferencias en las filosofias de disefio (Ref. 2); por tanto, parece interesante revisar
como dos diferentes reglamentos de disefio (reglamentos del D.F. y del Japon) nos

tratan de llevar al mismo objetivo.

2.2 Comparacion entre diferentes reglamentos

Los reglamentos de disciio, y mas en particular los correspondientes al D.F., Japon y

Nucva Zelanda, se basan en los siguicntes puntos cn general:

1) Clasificacion de la estructura en grupos dependiendo del uso que tendra, con ¢l fin
de prescribir cargas vivas de disefio que correspondan a dichos usos. Las cargas vivas
dc discfio no son las mismas para un mismo cdificio en el Reglamento del D.F. (Ref. 3)
que cn cl Reglamento del Japon (Ref. 4), pero en gencral, aunque la magnitud y la

forma de obtenerlas difiere de reglamento a reglamento, su variacion no es importante.



2) Clasificacion de la estructura dependiendo del lugar donde se quiera construir en
zonas o areas. Esta clasificacion atiende al hecho de que las caracteristicas de los
sismos cambian para condiciones de sismicidad y subsuelo diferentes, y cs por lo que
las condiciones de subsuclo se clasifican en zonas bien definidas, las cuales en general
son suelos blandos o flexibles, suelos rocosos o rigidos y suelos de transicion, los
cuales se encuentran entre los dos anteriores.

Vale la pena hacer notar que los periodos dominantes para los diferentes tipos de
suelos en diferentes paises, no son necesariamente iguales. Coma ¢jemplo se puede
mencionar que el periodo dominante correspondicnte a suclos flexibles en el D.F. y
Nueva Zelanda no son iguales, ya que en el D.F. ¢ periodo dominante varia entre 1.4

y 4.0 seg., mientras que en Nueva Zelanda es de 0.8 seg. aproximadamente,

3) Obtencion de un espectro de disefio dependiendo de la zona o drea donde se piensa
construir el edificio. Los espectros de diseiio se obtienen apartir de un conjunto de
espectros de respuesta correspondientes a registros sismicos, reducidos entre otros
factores, por la sobre-resistencia local y global de la estructura. Debido a que en
diferentes paises se tiene diferente actividad sismica y diferentes registros
representativos, no es probable que se tengan las mismas formas y ordenadas
espectrales maximas cn todos los reglamentos, por tanto, es poco probable que se

tengan las mismas fuerzas de disefio lateral para una misma estructura.

4) Seleccion de un factor de reduccion por comportamiento inelastico, el cual depende
del material y tipo de estructuracion del editicio. De nuevo el valor de dicho factor de
reduccion difiere de cddigo a codigo, ya que para cada reglamento existe una manera
diferente de definirlo. Para el caso del Reglamento del D.F. (Ref. 5) este factor puede
llegar a tomar el valor de 4, mientras que para el Reglamento de Nueva Zelanda (Ref.

2) hasta 6 y para el Reglamento del Japon (Ref. 4) hasta 3.33.



5) Revision de la distorsion angular de entrepiso debida a fuerza cortante ante valores
limite especificados. Estos valores limite varian de reglamento a reglamento también.
Para el Reglamento del D.F. sonde 0.006 y 0.012 (dependiendo si se desligan o no los
elementos no estructurales), para el Reglamento de Nueva Zelanda de 002 y 0,015
(dependiendo de la altura del edificio) y para el Reglamento del Japon de 0.005, siendo

el Reglamento del Japon el mas estricto de los tres.

Se puede observar de los puntos anteriores que, en gencral, el procedimiento para
obtener las fuerzas de disefio lateral es similar para todos los reglamentos, sin
embargo, la magnitud de dichas fuerzas que resultan para un edificio con iguales
caracteristicas para dos reglamentos diferentes, no son las mismas. Esto ¢s debido a
que la sismicidad de la region no es la misma, no siempre se tienen los mismos
periodos dominantes para los mismos tipos de suclos, ni las mismas ordenadas
espectrales para un mismo periodo de una estructura dada y nilos mismos factores de

reduccion por comportamiento inelastico,

2.3 Comparacién entre el Reglamento del Distrito Federal y el Reglamento del Japon

Si se quisiera diseiiar un edificio con las mismas caracteristicas estructurales (marcos
ductiles) y las mismas fuerzas de disefio laterales con los Reglamentos del D.F. y del

Japon se tendrian en general las siguientes diferencias;

1) Momento de inercia de los elementos estructurales. Para la obtencion de las
secciones de trabes y columnas, con las que se cumplan los requisitos de distorsion de
entrepiso permisibles, es necesario efectuar un procedimiento iterativo, en el cual se
proponen sistematicamente secciones para los diferentes elementos estructurales.

Para el calculo del momento de inercia que se usard en ol andlisis elastico lineal

chcontramos:



El Reglamento del Japdn utiliza una inercia reducida, la cual depende del nimero de
articulaciones plasticas planeadas en los elementos estructurales. Para el caso de trabes
con articulaciones plasticas en sus dos extremos ¢l tactor de reduccion es 0.5, mientras
que para las columnas, et las cuales no se planean articulaciones plasticas, dicho factor
es 1.0. Este factor de reduccion se debe aplicar a la inercia transformada no agrietada
de la scccion, pero cabe sefialar, que al comienzo del analisis elastico lineal, no se
conoce la cuantia de acero de refuerzo de los elementos estructurales, por tanto, cs
dificil establecer cual serd dicho momento de inercia de la seccion transformada no

agrictada.

El utilizar una inercia reducida se justifica debido a que, en los elementos estructurales
donde se espera ocurran las articulaciones plasticas, apareceran grietas para los niveles

de deformacion que les demande un sismo fuerte.

El Reglamento del D.F. por su parte, no abliga a utilizar una inercia reducida para ¢l
A

analisis elastico lincal, portanto, deja este punto a criterio del diseiiador,

2) Distorsion de entrepiso debida a fuerza cortante permisible. Como se menciond
anteriormente, el Reglamento del Japon es mis estricto en este sentido. El valor
permisible para el Reglamento del D.F. ¢s de 0.012 y 0.006, mientras que para el

Reglamento del Japon es de 0.005.

El Reglamento del Japon adicionalmente a establecer el limite de 0.005, restringe la
variacién de rigidez lateral con la altura mediante la siguiente condicion de relacion de

rigidez lateral (Rs):
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donde:

r representa la rigidez lateral, definida como la alwra del entrepiso dividida entre el
desplazamiento relativo de dicho entrepiso causado por el cortante sismico lateral.

r representa la rigidez lateral media, definida como la media aritmética de las rigideces
laterales de todos los niveles.

Esta relacion de rigidez lateral sirve en parte para definir la regularidad en elevacion de

la estructura.

3) Elementos mecinicos para el disefio de trabes y columnas del edificio. El
Reglamento del D.F. acepta que los momentos flexionantes y fuerzas cortantes para cl
disefio de trabes y columnas , sean los que resultan de un analisis eldstico lineal con las
fuerzas de disciio establecidas y sus combinaciones. Para evitar la posible formacion de
las articulaciones pldsticas en los extremos de las columnas que coneurren a un nudo
de un marco, el Reglamento del D.F. pide que las resistencias a flexion de las

v

columnas en dicho nudo, deban satisfacer la siguiente condicion:

D Mc215) My
donde:

ZMC es la suma de los momentos resistentes de diseiio de las columnas que llegan al

nudo, referidas al centro del nudo.

ZMV es la suma de los momentos resistentes de disefio de las trabes que llegan al

nudo, referidas al centro de dicho nudo.

El Reglamento del Japon obliga a la realizacion 'de un analisis inclastico ante carga

monotodnica crecicnte para la obtencion de las acciones de disefio de las columnas



(flexion, cortante) y de las trabes (cortante), con el lin de cvitar la articulacion de las
columnas y cualquicr tipo de falla fidgil en la estructura. En dicho andlisis, se
constderan para las trabes los momentos flexionantes obtenidos de un analisis elastico
lineal, incluyendo en ellos el cfecto de sobre-resistencia especilicada por dicho
reglamento (debido a la dispersion estadistica en la resistencia a fluencia del acero de
refuerzo y también el efecto de la contribucion de la losa). Para las columnas se
supone un comportamiento eldstico, de tal manera que no se articulen durante dicho
analisis, asi, al alcanzarse un desplazamiento en la azotea de 0.005 veces la altura total
del edificio (en general cuando se torme un mecanismo de falla lateral), se tendrin los
momentos flexionantes y fuerzas cortantes demandadas para las columnas y las fuerzas
cortantes demandadas para las trabes, las cuales se constituirdn en las acciones de

disefio descritas.



3. Estructura en estudio

3.1 Descripeion de la estructura

La geometria general y las dimensiones del cedificio de 17 niveles estudiado, fueron
tomadas de la Ref. 6. La planta de este edificio es cuadrada, formada por cuatro
marcos rigidos en cada direccion, Cada marco tiene tres claros de 8 metros cada uno.
La altura de entrepiso medida de eje a ¢je de losas es de 3.20 metros, a excepeion del
primero que es de 4.0 metros. El ancho y peralte de las vigas principales se mantuvo
constante en toda la altura del edificio para ambos disefios (México y Japon). Existen

vigas secundarias a mitad de cada claro en ambas direcciones.

Para diferenciar de aqui en adelante a los diseiios, lamaremos edificio 1 a la estructura
disefiada con el Reglamento del D.F. y edificio 2 a la estructura disefiada con el

Reglamento del Japon.

3.2 Diseiio del edificio de acuerdo con ¢l Reglamento del Distrito Federal

El disefio del edificio 1 también sec tomé de la Ref 6. Entre las principales

caracteristicas para su disefio podemos encontrar:

Se supuso que el edificio es para oficinas, que los marcos son ddictiles con cimentacion
a base de pilotes de punta, apoyados en la primera capa dura, y esta localizado en la
zona III. Su disefio se hizo de acuerdo con el Reglamento de Construcciones para el
Distrito Federal de 1993 (Ref. 3) y sus Normas Complementarias para Disefio por

sismo (Ref. 5).Se uso concreto clase 1 con la resistencia a compresion especificada,

10



fe= 250 kg/em2, y médulo de elasticidad, 13(::14000\/7'_5. Para ¢l refuerzo se

empled acero con esfuerzo de fluencia, fy= 4200 kg/cm2.

Las cargas vivas utilizadas en la combinacion de cargas muerta y viva méxima fueron
de 100 kg/m2 para la azotea y de 250 kg/m2 para los restantes niveles. Las cargas
vivas instantaneas empleadas en la combinacion por sismo fueron 70 kg/m2 y 180
kg/m2 para la azotea y demds niveles respectivamente. Las secciones de los elementos
estructurales se valuaron iterativamente con el fin de que la distorsion angular de
entrepiso debida a fuerza cortante no excedicra de 0.012 (se utilizo la inercia bruta de
los clementos estructurales y se supuso que las colummnas del primer nivel estin
empotradas en la base). De esta manera el periodo resuto ser 1.73 seg.. La geometria

general del edificio 1 se presenta en la Figura 3.1,
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Figura 3.1 Geometria general del edificio 1.
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Todas las trabes resultaron de 35x90cem. El acero de refuerzo resultante para dichas

trabes se muestra en la Tabla 3.1, Las secciones de columnas y of acera de refuerzo

resultante para cllas se muestra en fa Tabla 3.2

Tabla 3.1. Acero positivo y negativo en trabes del edificio 1.

Nivel Acero positivo | Acero negativo
! 448 -+ 26 SH8
2 48 + 246 B#S
3,4,5,6,7,8 6H#8 + 26 N
9,10 4448 + 2H#0 848

112 448 OH8+2H6

13,14,15 248 + 26 O#8
16 36 5#0
17 IS + 246 440

Nivel Secciones (cm.) columnas interiores | columnas exteriores

1,234 110x110 32#10 32#10

5,6,7 110x110 16#10 16#10
8,9,10,11 90x90 12110 12410
12,13,14 75x75 168 12#8
15,16,17 60x60 2048 16#8

Tabla 3.2. Secciones y acero de refuerzo en columnas del edificio 1.




El acero positivo (en la parte inferior de las trabes) sc refiere a cuando se tiene la losa
en compresion y el acero negativo (en la parte superior de las trabes) se refiere a

cuando se tiene la losa en tension.

3.3 Procedimiento de diseiio del Reglamento del Japon

Para disefiar una estructura de concreto reforzado a base de marcos ductiles, el

Reglamento del Japon sigue el procediminto siguiente:

1) Escoger un espectro de disciio a partir del uso que tendrd la estructura y del lugar

donde sera construida.

2) Obtener las secciones de los elementos estructurales a partir de un proceso iterativo
mediante un andlisis elastico lincal (imodal espectrat), en el cual se deben cumplir los
dos siguientes requisitos: )
a) La distorsion angular de entrepiso debida a fuerza cortante debe ser menor que
0.005 para todos los niveles.

b) Para cada entrepiso se debe cumplir la siguiente condicion de rigidez lateral (Rs):

0.6

=

il
~i~

v

Para dicho proceso iterativo se deben considerar los siguientes momentos de inercia de
las secciones de los elementos estructurales:

1) Cuando se planea la formacidn de articulaciones plasticas en ambos extremos de las
trabes, se debe usar una inercia reducida igual al 50% dc la inercia de la seccion

transformada no agrietada.

14



1) Para las columnas donde no se planca la formacion de articulaciones plistichs, se

usara la inercia de la seccion no agrietada sin considerar el acero de refuerzo.

3) Obtencr las acciones de disciio por flexion de las trabes a partir de dicho andlisis
elastico lincal.

4) Obtener los porcentajes de acero de refuerzo por flexion de las trabes, sin
considerar factores de carga ni factores de reduccion de resistencia. Solo se debe

considerar las combinaciones de carga correspondientes.

5) A partir de dicho acero de refuerzo obtencr los momentos resistentes de las trabes
incluyendo la sobre-resistencia considerando los siguicntes factores:

a) Contribucion de la losa de piso y el acero de refuerzo en clla (el ancho de losa sera
igual al 20% del claro cntre trabes principales a cada lado del pafio de la trabe
considerada).

b) Un modelo de comportamiento del acero de refucrzo realista.

¢) Una deformacion maxima del concreto igual a 0.003.

6) Obtener las acciones de disefio por cortante de trabes, y flexion y cortante de
columnas apartir de un analisis inelastico ante cargas estaticas incrementales hasta la
formaci6n del mecanismo de falla lateral, en el cual se deben considerar:

a) Los momentos resistentes de las trabes considerando la sobre-resistencia.

b) Un modelo lineal de comportamiento para las columnas.

7) Con la acciones obtenidas en el paso anterior calcular el acero de refucrzo por
cortante y por confinamiento de las trabes, el acero de refuerzo por flexocompresion y
el acero de refuerzo por cortante y por confinamiento de las columnas sin considerar
factores de carga ni factores de reduccion de resistencia. Solo se debe considerar las

combinaciones de carga correspondientes,

15



3.4 Diseno del edificio deacuerdo con el Reglamento del Japon

Para el disefio del edificio 2 se tomaron las mismas caracteristicas que sc consideraron
para el edificio 1 en cuanto a luerzas de disefio (espectro de disefio), resistencia a
compresion del conercto, médulo de elasticidad del conereto, esfuerzo de fluencia del
acero de refuerzo y cargas vivas y muertas. Se consideraron las mismas fuerzas de
disefio lateral utilizadas para el edificio 1, ya que se pretende discfiar la estructura en

Meéxico, pero siguiendo la filosofin de diseiio del Reglamento del Japon.

Las secciones de los clementos estructurales se valuaron iterativamente con el fin de
que la distorsion angular de entrepiso debida a fucrza cortante no excediera de 0.005,

asi como la relacion de rigidez lateral de entrepiso cumpliera con la condicion:

+

Rs u—:« >06

[y

Para este procedimiento, debido a que se planed la formacion de articulaciones
plasticas en los extremos de las trabes, serequiere usar una inercia reducida en todas
las trabes. Esta inercia reducida se define como el producto de un factor de reduccion
igual a 0.5 y la inercia transformada no agrietada de la seccion, la cual se caleuld de
considerar el acero de refuerzo de las trabes correspondientes al edificio 1 como una
primera aproximacion en el proceso iterativo de disefo. Se observo en general que
dicho producto cra del orden de 0.8 veces la inercia de la seccion rectangular, por
tanto, se utilizod esta Gitima expresion para ¢ caleulo de las inercias reducidas de todas
las trabes. Para las columnas se utilizd la inercia de fas secciones rectangulares, sin
considerar el acero de refuerzo, ya que nose planed la formacion de articulaciones

plisticas en cllas.

Debido a que el Reglamento del Japon restringe el cambio en dimensiones de las

columnas de pisos sucesivos a una pendiente maxima de 1/6, lo cual para este caso
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corresponde a 15 cm. entre columnas, se encontrd que cste requisito rigio para las
columnas superiores, lo cual a su vez hizo que las distorsiones de entrepiso de dichos
niveles estén muy por debajo del limite permisible, lo que también a su vez provocod

que se tengan problemas con los requisitos que pide la relacion de rigidez lateral (Rs).

El periodo del edificio 2 resultd ser 1.5 seg., la geometria general se presenta en la

figura 3.2. Las sccciones de todas las trabes resultaron de 45x100 cm,
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Para hacer los andlisis bajo carga muerta, viva maxima y viva instantanca y solamente
bajo fuerzas de sismo, se uso el programa de anilisis elastico lineal SAP90 (Ref. 10).
Para calcular las acciones debidas a sismo se utilizo el método dindmico modal
espectral, considerando los cuatro primeros modos traslacionales de vibracion (por ser
los mas representativos en la respuesta del edificio) para cada direccion analizada. £n
todos los andlisis se tomo en cuenta fas dimensiones de los nudos modcladas como
zonas rigidas (se considerd una longitud de zona rigida para las trabes igual a la mitad
del cspesor de las columnas en la direccion considerada, similarmente, para las

colummnas, se considero fa mitad del peralte de las trabes).

El dimensionamiento de las trabes por flexion, se llevo a cabo de acuerdo con fa Ref,
12 para la condicion mds desfavorable entre la combinacion de carga muerta y viva
maxima y carga muerta, viva instantanea y sismo, pero sin considerar factores de carga
como lo especifica el Reglamento del Japon. Fue usual que rigiera esta altima
combinacion para todos los entrepisos, incluyendo a los niveles superiores donde en
un disefio convencional las cargas gravitacionales gobiernan e diseiio. El acero lic

refuerzo resultante para dichas trabes se muestra en la tabla 3.3,

Nivel Acero positivo Acero negativo
] 448 648+11l6
2 448 i+ 16
345,678 4H8+2H6 684316
9,10 48 GHS+1H6
11,12 2084246 448+3H6

13,14,15 440 846

16 4#6 208+ 116
17 416 248+146

Tabla 3.3. Acero positivo y negativo en trabes del edificio 2.



Para la obtencion de las acciones de diseiio de las columnas (flexion y cortante) y de
las trabes (cortante) con el fin de evitar la articulacion de las columnas, cualquier tipo
de falla fragil en la estructura y asegurar la formacion del mecanismo de falla
proyectado, se realizo un analisis inelistico ante cargas monotonicas crecientes (ver

capitulo 5), en el cual se hicieron las siguientes consideraciones:

1) Los momentos resistentes en las trabes se calcularon considerando la sobre-
resistencia especificada por el Reglamento del Japon, esto es, se considerd un ancho
efectivo de la losa tanto en tension como en compresion de 1.60m. (20% de la
distancia entre marcos) a cada lado de las trabes, asi como el acero de refuerzo
incluido en ese ancho efectivo de la losa. Se considerd también un modelo de
comportamiento del acero realista (Ref. 1) y una deformacion maxima del concreto

igual a 0.003 correspondiente al concreto no confinado.

2) Para obtener las acciones de disefio en las columnas se considerd un modelo
elastico bilineal con cambio en rigidez Gnicamente por agrietamiento de flexion (Fig,
3.3). Los momentos resistentes en columnas se supusieron lo suficientemente grandes

para que no se articularan en ningdn momento durante el analisis inelastico.

M
M 1
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Ma I I Uit

Fig. 3.3 Modelo bilineal con comportamiento elastico.



3) La estructura se desplazd lateralmente con cargas horizontales concentradas en los
niveles, siguiendo una distribucion triangular invertida, hasta que ¢l desplazamiento
maximo de la azotea alcanzara 0.005 veces la altura total del cdificio, que para este

caso resulto ser de 28 cm.

Las acciones que se obtuvieron con la estruetura desplazada 28 cm. cn su azotea, son
las que sirven para disefiar por flexion y cortante en las columnas, y cortante en las

trabes.

El ancho de la zona rigida de trabes y columnas es significativo en la obtencion de las
acciones de diseiio, sobre todo en los niveles inferiores de la estructura donde se
encuentran los momentos maximos demandados. Como e¢jemplo, se compara cl
momento flexionante en la base de fa columna exterior del primer nivel obtenido con
dicho anlisis, considerando una zona rigida de la mitad de las secciones transversales
de trabes y columnas en la direccion correspondiente y no considerando zona rigida
alguna. En el primer caso, el momento flexionante fue del orden de 852 ton-my en ;:l
segundo caso fue de 688 ton-m. Para este trabajo se utilizo el primer valor definido
para la zona rigida, por arrojar valores mis grandes en los momentos (lexionantes de

las columnas.

Para el disefio de las columnas se considero la tlexocompresion biaxial empleando la
formuia de Bresler como lo establece la Ref. 12. Aunque se diseitd con las acciones
obtenidas con el andlisis inelastico estatico, fue comin que rigiera el porcentaje
minimo, excepto en la base del primer entrepiso donde el momento flexionante fue
grande debido a la ausencia de un punto de inflexion. Las sccciones de columnas
obtenidas y la cantidad de acero de refuerzo longitudinal resultante en ellas se muestra

en la tabla 3.4.



Nivel

Sccciones(cm.)

columnas interiores

Columnas exteriores

1,234 145x145 52#10 52#10
5,6,7 [45x145 28#10 28410
8,9,10,11 130x130 3248 3248
12,13,14 [15x115 2848 2818
15,16,17 100x100 2818 2818

Tabla 3.4. Secciones y acero de refuerzo en colunmas del edificio 2.
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4, Evaluacion de Ia sobre-vesistenicia de los elementos estructurales

4,1 Factores que afectan la sobre-resistencia

Debido a que la resistencia de los clementos estructurales s altamente significativa
para la determinacion de la respuesta sismica de una estructura, disefiada para
incursionar en ¢l intervalo de comportamiento inclastico, su evaluacion ¢s de

fundamental importancia.

En trabajos recicntes, Ref. 7 y Ref. 8, sc ha visto que los principales factores que

afectan la resistencia de los elementos estructurales son:

1) Contribucion de la losa de piso.

2) Modelo realista para el comportamicnto del acero.

3) Efecto de la velocidad de aplicacion de deformacion cn ¢l acero.
4) Confinamiento del concreto.

5) Modelo realista para ¢l comportamiento del concreto.

6) Contribucion del accro a compresion.

7) Areas reales de acero de refuerzo.

Con estos factores y con las secciones y aceros de refucrzo obtenidos de los edificios |
y 2, se obtuvieron los diagramas momento-curvatura, a momento positivo (losa en
compresion) y momento negativo (losa en tension) para las trabes, y los diagramas de
interaccion (momento-carga axial) para las columnas. De esta manera se definieron los
momentos con sobre-resistencia de las trabes y los momentos con sobre-resistencia,

para una carga axial dada, en las columnas..

En la tabla 4.1 se muestran los momentos nominales de las trabes, definidos por el

Reglamento del D.F. (Ref. 12), asi como los momentos con sobre-resistencia de dichas
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En la tabla 4.1 se muestran los momentos nominales de las trabes, definidos por ¢l

Reglamento del D.F. (Ref. 12), asi como los momentos con sobre-resistencia de dichas

trabes calculados con los factores descritos anteriormente. Similarmente en fa tabla 4.2

se muestran los momentos nominales considerando la sobre-resistencia de las trabes

definidos por el Reglamento de Japon (Ref. 4), asi como los momentos can sobre-

resistencia de dichas trabes calculados con fos factores descritos previamente.

Niveles Momento Momento positivo Mommento Momento con | negativo
nominal con -1 M s-1 nominal 8- M -t
positivo Positivo | =memeemenm negativo NCEIVO | ~emmemeenn

Mn Mn

I 066.14 197.36 298 108.33 270.64 249

2 066.14 197.36 298 108.33 270,64 249
3,4,5,6,7,8 100.07 281.48 2.81 139.54 320.64 234
9,10 80.74 197.88 245 122.39 270.74 211
1,12 64.90 154.48 238 106.59 241.40 2.26
13,14,15 43.38 121.64 2.80 86.79 214.16 2.46
16 32.41 66.40 2.04 4987 134.44 2.69

17 34.00 78.24 230 38.6! 132.02 34

Tabla 4.1. Momentos nominales y momentos con sobre-resistencia de las trabes

exteriores (ton-m) del edificio 1.

Para el caleulo de los momentas con sobre-resistencia de las trabes de ambos edificios,

se utilizé un ancho de losa igual al 20% del claro entre trabes principales a cada lado

del paiio de la trabe considerada.
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Niveles Momento Momento positivo Momento Momento con negativo
nomminal con §-r M s nominal s-T M sor
positivo positivo | =eeeeeeen negativo negativo | seeeemeees

Mn Mn

I 142.26 165.81 1.16 213.50 283.92 1.32

2 142.20 165,81 1.16 213.50 283.92 1.32
3,4,5,6,7,8 178.28 208.13 116 238.09 316,01 1.32
9,10 142,26 165.81 116 213.50 283.92 1.32
11,12 113.81 132.49 116 194.25 258.80 1,33
13,14,15 85.47 98.6 115 169.04 208.45 1.22
16 §2.01 96.0 117 139.43 177.96 1.27

17 32.02 96.6 L7 139.43 177.96 1.27

Tabla 4.2. Momentos nominales (considerando la sobre-resistencia definida por cl
Reglamento de Japon) y momentos con sobre-resistencia de las trabes exteriores (ton-

m) del edificio 2. .

Los momentos nominales para la carga axial debida a cargas gravitacionales de las
columnas , que se obtienen de aplicar ¢l Reglamento del D.F, (Ref, 12), asi como los
momentos con sobre-resistencia para la carga axial debida a cargas gravitacionales
considerando los factores descritos anteriormente de dichas columnas se muestran en
la tabla 4.3. Similarmente c¢n la tabla 4.4 se muestran los momentos nominales
considerando la sobre-resistencia para la carga axial debida a cargas gravitacionales de
las columnas cspecificados por el Reglamento de Japon (Ref. 4) y Tos momentos con
sobre-resistencia para las cargas axiales debidas a cargas gravitacionales de dichas

columnas constderando todos los factores descritos anteriormente.



Niveles Momento nominales Momento con s-r M s-1
de columnas exteriores | de columnas exteriores “Mn
1,2,3,4 752 985 1.3
7,6,7 467 662 141
8,9,10,11 273 383 1.40
12,13,14 (44 235 [.63
15,16,17 112 164 t.46

Tabla 4.3, Momentos nominales y momentos con sobre-resistencia de colummnas

exteriores (ton-m) correspondientes a la cargas gravitacionales del edificio 1.

Niveles Momento nominales Momento con s-r M s+
de columnas exteriores | de columnas exteriores —I\/—ln-

1,234 1370 1793 1.30

76,7 8§77 1157 1.31

8,9,10,11 619 820 1.33

12,13,14 434 577 1.32

15,16,17 320 440 1.37

Tabla 4.4, Momentos nominales (considerando la sobre-resistencia definida por el
Reglamento de Japon) y momentos con sobre-resistencia de columnas exteriores (ton-

m) correspondientes a la cargas gravitacionales del edificio 2.
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5. Procedimiento de analisis inelastico
5.1 Descripcion general

Para la evaluacion del comportamiento ineldstico ante eargas monotonicas crecientes y
ante registros representativos de suelos blandos, se utilizo el programa CANNY-E

(Ref. 9). Algunas de sus earacteristicas son:

La respuesta dinamica no-lineal se caleula paso a paso en pequefios intervalos de

tiempo, asumiendo una excitacion lineal y basada en las siguientes relaeiones:

1) Relacion no-lineal entre fuerzas y desplazamientos resultantes.

2) Relaeion de compatibilidad de desplazamientos en los nudos de la estructura,

3) Relacion de equilibrio de fuerzas (inercia, amortiguamiento, resistencia y fuerzas
externas) en los nudos de la estructura. ~

4) Relacion diferencial entre las funciones de respuesta con el tiempo (aceleraciones,

veloeidades y desplazamientos).

En cualquier paso de integraeion, el ineremento de desplazamiento en eada resorte de
los miembros (Fig. 5.2), se determina del desplazamiento correspondiente a los nudos
de la estruetura por condieiones de eompatibilidad, y el correspondiente ineremento de
fuerzas en los resortes se determina del ineremento de desplazamiento bajo la

suposicion de relaeion lineal en ¢l pequefio intervalo de tiempo.

Los inerementos de fuerza y desplazamiento, pueden no satisfacer la relacion
espeeificada de fuerza-desplazamiento de los resortes (Fig. 5.1), debido a que la
relacion fuerza-desplazamiento no-lineal, fue aproximada por una relacidn lineal

instantanea en eada paso de integraeion.



El método usado cn el programa consiste en modificar la fuerza calculada para
ajustarse a la relacion fuerza-desplazamiento especificada (Fig. 5.1). Aunque la fuerza
resultante puede violar la condicion de equilibrio en el miembro o en el nudo de la
estructura, la restauracion de fa condicion de equilibrio es llevada a ¢l siguiente

intervalo de tiempo.

Fuerza no
equilibrada

Recpuesta
codaculada

R :ﬁ'l [} (’:il;/n’.

2specifizaco

e AD

Fig. 5.1. Método para ajustar la filerza no equilibrada.

El procedimiento numérico utilizado en este trabajo para resolver la ecuacion de
movimiento, fue el método Beta de Newmark, esto es, los incrementos de aceleracion
y velocidad en cada paso de integracion, se expresan en términos de los incrementos
de desplazamiento del mismo paso y de los pasos de integracion previos de aceleracion
y velocidad. Se escogié un valor de beta igual a 0.25, esto indica que se considera una

aceleracion promedio en cada intervalo de tiempo. *



Para el almacenamiento de la matriz de rigidez, el programa utiliza un esquema de

perfil en el que todos los términos distintos de cero se almacenan en un vector.

Un aspecto no contemplado en los resultados que en este trabajo se presentan es cl
efecto de la variacion de la carga axial con el tiempo, la cual no se tomd en cuenta
debido a que el programa CANNY-E no la considera, sin embargo, este efecto se

encuentra en evaluacion.

5.2 Modelo teorico utilizado

Para realizar los analisis inelasticos ante cargas monotonicas crecientes y ante registros
representativos de suelos blandos, se tomo un marco plano interior representativo de
cada uno de los edificios disefiados anteriormente (edificios 1 y 2), los cuales
flamaremos marco 1 para referirnos al edificio 1 y marco 2 para referirnos al ediﬁcio‘2.

La modelacion se hizo con las siguientes suposiciones:

Los marcos se idealizaron como un nimero finito de nodos rigidos conectados a un
nimero finito de elementos deformables, o miembros. Se aceptod una base rigida, esto
es, que todos los nudos de la base de las colummnas del primer nivel estan
completamente empotrados en una cimentacion infinitamente rigida. Todos los
miembros de la estructura (trabes y columnas), son tratados como clementos lineales

rectos sin masa, representados por su ¢je centroidal.

Las trabes se modelaron como elementos a flexion uniaxial. La deformacion ineldstica
de los elementos trabe, se asume concentrada en los extremos y representada por la

rotacion de todos los resortes no-lineales de flexion como se muestra en la Fig, 5.2.
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Fig. 5.2. Modelo de flexion uniaxial de trabes o colunmas, con sus resortes de flexion

en los extremos

Las columnas s¢ modelaron como elementos sujetos a flexion uniaxial (Fig. 5.2) y

carga axial (Fig. 5.3).

Resontw
ol

N > '\/\, 3 N

Fig. 5.3. modelo de carga axial para las columnas (resorte axial)

El comportamiento de los resortes de flexion en los extremos de las trabes y los
resortes de flexion y carga axial de las columnas de los marcos, se idealiza por medio

de modelos de histéresis los cuales se definen para cada elemento proporcionando:

1) El tipo de modelo de histéresis por utilizar y sus pardmetros para definirlo.
2) Bl modulo de elasticidad del material.

3) El momento de inercia de la seccion transversal.

4) Los momentaos de agrietamiento positiva y negativo de la seccion.

5) Los momentos de fluencia positivo y negativo de la seccion.
Las cargas muertas se calculan a partir de las secciones de los clementos estructurales

y los pesos volumétricos del material. Las cargas vivas fueron las correspondientes a

las cargas vivas instantaneas especificadas por el Reglantento del D.F. para oficinas.
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Ambas cargas se introdujeron en el programa de andlisis sin incluir factores de carga.

Dichas cargas se idealizaron concentradas en los nodos de los marcos.

Las cargas horizontales concentradas en los niveles fucron también las especificadas
por el Reglamento del D.F. (distribucion triangular invertida). Los sistemas de piso se
consideraron infinitamente rigidos.

El comportamiento histerético de trabes y columnas de los marcos se idealizaron con
el modelo de histéresis de Takeda-trilineal descrito en la Ret. 9 (Figura 5.4). En este
modelo se definen las pendientes correspondientes a fa rigidez inicial, rigidez posterior
al momento de agrietamicnto y rigidez posterior a la fluencia positiva y negativa, asi
como los momentos correspondientes al agrictamiento y. a la fluencia positivo y
negativo. Para este trabajo se considerd que la rigidez posterior al agrictamiento fue
de 0.7 veces la inicial. También se consideré una pendiente positiva del 1% para la

rigidez posterior a la fluencia.

Mo mamento de
agrie tamentao

My momento
Atino

*

Figura 5.4. Modelo de histéresis de Takeda-trilineal.



6. Comportamiento ante carga monoténica ereciente

Con el fin de evaluar ¢l cfecto de la sobre-resistencia en ¢l comportamiento de los
marcos, se realizaron dos andlisis ante cargas monotonicas crecicntes representativos
(incrementando ¢l desplazamiento de la azotea de la estructura gradualmente,
siguiendo la distribucion de fuerzas especificada en fa Ref. 5) para cada reglamento.
En el primero se consideraron los momentos nominales de trabes y columnas que se
obtienen de aplicar el reglamento correspondiente (los que de aqui en adelante
llamaremos momentos nominales, atn para los momentos nominales con {a sobre-
resistencia definida por el Reglamento de Japén) y en el segundo se colocaron los
momentos incluyendo la sobre-resistencia calculados como se menciond en el capitulo

4 (los que llamaremos momentos con sobre-resistencia).

0.1 Cortante basal contra desplazamiento de la azote:

Con los resultados de los analisis anteriores se obtuvieron grificas representativas de
Ia relacion cortante basal contra desplazamiento de la azotea para ambos marcos, las
cuales se pueden observar en la figura 6.1 para el marco |y en la figura 6.2 para ¢l

marco 2.

La palabra “nominal” y la abreviacion “s-r”, que se encuentran contenidas en las
figuras de este trabajo, se refieren al marco considerando momentos nominales y
momentos con sobre-resistencia de los elementos estructurales respectivamente,
Similarmente, la letra “D” y el valor entre paréntesis, representan el valor de
desplazamiento de la azotea del marco y la deformacion correspondiente a dicho

desplazamiento.
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Figura 6.1, Cortante basal contra desplazamiento de la azotea del marco 1.
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Figura 6.2. Cortante basal contra desplazamiento de la azotea del marco 2



En las figuras 6.1 y 6.2 se puede observar que la diferencia en cortante basal al
considerar y no la sobre-resistencia de los elementos estructurales para el marco 1, es
mayor que la correspondiente al marco 2 para cualquier desplazamiento mayor a 30
cm. (0.0054). Esto es debido a que el Reglamento del D.F. no especifica la mancra de
incluiren los momentos nominales de los clementos estructurales (trabes y columnas)
la posible sobre-resistencia (solo define para marcos dictiles un esfuerzo de fluencia
igual a 1.25 veces el esfuerzo de fluencia de diseiio, fy = 4200 kg/em2 normalmente);
mientras que el Reglamento de Japon define los momentos nominales de los elementos
estructurales incluyendo en ellos la posible sobre-resistencia por efecto de considerar
un anbho efectivo de la losa, el acero de refuerzo en ella y un modelo de

comportamiento del acero realista.

La diferencia en ¢l cortante basal cuando se considera o no la sobre-resistencia de los
elementos estructurales indica que, la estructura, para un mismo desplazamiento de
azotea, estara sujeta en general a mayores fuerzas que deberan ser resistidas
satisfactoriamente por dichos elementos estructurales. Desde el punto de vista de
evaluacion del comportamiento se observa que, para el marco | esa gran diferencia
entre el cortante basal considerando los momentos nominales y los momentos con
sobre-resistencia, produce comportamientos diferentes. Esto no ocurre en el mareo 2,
ya que la diferencia entre ¢l cortante basal considerando momentos nominales y

momentos con sobre-resistencia es menor.

6.2 Ductilidades de rotacion maximas en trabes y columnas
Las ductilidades de rotacion, tanto para trabes y columnas que en este trabajo se

presentan, se definen como el cociente de la rotacion méxima que alcanza ¢l elemento

durante el andlisis y la rotacion de fluencia definida como la rotacion a la cual se
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alcanza la formacion de la articulacion plastica. (momento maximo resistente marcado

con My en el modelo de histéresis de Takeda-trilincal de la figura 5.4).

Debido a que el Reglamento de Japon (Rell 4) considera tres diferentes niveles de
deformacion 1/200, 1/100 y 1/67 (equivalentes a desplazamientos de la azotea de 28
cm., 55 em. y 82 cm.), para la revision de los estados limite de servicio, tltimo y de
supervivencia en el disefio de una estructura, se tomaron estas valores de deformacion
para observar como era la evolucion de las ductilidades de rotacién méaximas en los
extremos de las trabes y colummnas de ambos marcos. Para esto se hizo el andlisis
incldstico ante cargas monotonicas crecientes (con una distribucion triangular invertida
de fuerzas especificadas por el Reglamento del D.I'.), seis veces para el marco 2
(marco desplazado en su azotea 28 cm,, 55 cm. y 82 cm,, considerando momentos
nominales y momentos con sobre-resistencia) y cuatro veces para ¢l marco | (marco
desplazado en su azotea 66 cm., 82 cm., considerando momentos nominales y
momentos con sobre-resistencia). El valor de 66 cni. que se usé para el marco 1, que
resulta de multiplicar ¢l valor de la distorsion relativa de entrepiso permisible de 0.012
por la altura del edificio, se tomo como primer valor de desplazamiento de la azotea
para el marco I, ya que fue mayor que los 28 cm. y 55 cm. que corresponden al marco

2.

En las figuras 6.3 y 6.4 se presenta la variacion con la altura de las ductilidades de
rotacion maximas en los extremos de las trabes (s¢ tomd la maxima de un mismo
entrepiso) para el marco |, considerando momentos nominales y momentos con sobre-
resistencia y con la estructura desplazada en la azotea 66 cm. (0.012) y 82 cm. (1/67)
respectivamente. Similarmente en las figuras 6.5, 6.6 y 6.7 se presenta la variacion de
las ductilidades de rotacion maximas en los extremos de las trabes con la altura para el
marco 2, considerando nomentos nominales 'y momentos con sobre-resistencia y con
la estructura desplazada en la azotea 28 cm. (1/200), 55 cm. (1/100), y 82 cm. (1/67)

respectivamente.
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En las figuras previas se puede observar, que en general las ductilidades de rotacion
maximas en los extremos de las trabes de los marcos | y 2, disminuyen al considerar
los momentos con sobre-resistencia de sus elementos estructurales. Sin embargo esta
reduccion es relativamente mayor en los extremos de fas trabes del marco 1. También
se puede observar, que a medida que se aumentan los desplazamientos laterales de
ambos marcos, las ductilidades de rotacién maximas en los cxtremos de las trabes
considerando momentos nominales o momentos con sobre-resistencia de los elementos

estructurales, aumentan como era de esperarse.

La disminucion en las ductilidaes de rotacion en las trabes de ambos marcos y en
particular del marco 1, cuando se consideran los momentos con sobre-resistencia, se
puede explicar en parte de la misma definicion que se dio de ductilidad de rotacion,
Para el caso del marco [, los momentos con sobre-resistencia de las trabes

aumentaron considerablemente con respecto a los momentos nominales (tabla 4.1), lo
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que causd que la rotacion de tluencia (asociada a Dy) la cual corresponde a dicho
momento con sobre-resistencia, aumentara también (ver figura 5.4), por tanto, la
ductilidad tiende a disminuir. Algo similar sucedio en el marco 2, con la diferencia de
que los momentos con sobre-resistencia de las trabes no variaron mucho cn

comparacion de los nominales (tabla 4.2).

St lo que se busca es que se disipe energia por histéresis en las trabes, ¢l tener una
demanda de ductilidad de rotacion en las trabes menor, cuando se consideran los
momentos con sobre-resistencia de los clementos estructurales, indica que la
disipacion de energia no ocurre en las trabes, y por tanto pucde ocurrir en las

columnas, lo cual no es deseado.

La maxima ductilidad de rotacion que se obtuvo al considerar los momentos nominales
en ambos marcos con la estructura desplazada en la azotca 82 cm. (1/67), fue similar
en ¢l entrepiso 13 de ambos marcos. Sin embargo, al considerar los momentos con
sobre-resistencia dicha ductilidad de rotacion maxima fue para cl marco | en cl
entrepiso |1 y para el marco 2 en el entrepiso 13. Esto es, para ¢l marco 2 la
ductilidad de rotacion maxima en los extremos de las trabes siempre ocurtio en el
entrepiso 13, mientras que para el marco 1, cambié del entrepiso 13 al 11 cuando se
consideraron los momentos nominales y momentos con sobre-resistencia

respectivamente,

En las figuras 6.8 y 0.9 se pueden comparar también las variaciones con la altura de las
ductilidades de rotacion maximas en los extremos de las columnas para el marco 1,
considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia y con la
estructura desplazada en la azotea 66 cm. (0.012) y 82 cm. (1/67) respectivamente,
Similarmente en las figuras 6.10, 6.11 y 6.12 se puede comparar la variacion con la
altura de las ductilidades de rotacion maximas de los extremos de las columnas para el

marco 2, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia y con



la estructura desplazada cn la azotea 28 cm. (1/200), 55 cm. (1/100), y 82 em. (1/67)

respectivamentc.

{._._s_,

Niveles

—-= nominal

C=NWsEOOO~NDO

D=66 cm, Ductilldades Marco |
0.012)

Figura 6.8. Variacion con la altura de las ductilidades de rolacion maximas cn las columnas.
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En las figuras anteriores se puede observar que las ductilidades de rotacion maximas
en los extremos de las columnas del marco 1 aumentan en la mayoria de los niveles, al
considerar los momentos con sobre-resisteticia. Por lo contrario, las ductilidades de
rotacion maximas en los extremos de las columnas del marco 2, disminuyen en la
mayoria de los niveles al considerar los nomentos con sobre-resistencia de sus

elementos estructurales.

Debido a que los momentos con sobre-resistencia de las columnas de ambos marcos,
aumentaron en comparacion con sus correspondientes momentos nominales (tablas 4.3
y 4.4), la rotacion de fluencia también aumento, pero no en la misma proporcion que
lo hizo para las trabes. Por tanto, para ¢l caso del marco 1, las rotaciones Gltimas
(méaximas) obtenidas del analisis aumentaron, ya que el cortante basal para dicho
marco aumentd considerablemente como se puede ver en la figura 6.1, Esto origind
que hs ductilidades de rotacion en los extremos de las columnas crecieran en algunos
niveles. Para el marco 2 el incremento de cortante basal no fue tan grande como se
pude ver en la figura 6.2, por tato las rotaciones tltimas correspondientes, no

aumentaron en la misma proporcion que para el caso del mareo 1.

En ningGin momento se presentaron ductilidades de rotacion mayores que 1 en los
extremos de las columnas de ambos marcos, a excepcion, para desplazamientos de
azotea de 82 em. (1/67), de la base de las columnas del primer entrepiso del marco 1,
cuando se consideraron los momentos con sobre-resistencia (figura 6.9), y en el marco

2, cuando se consideraron los momentos nominales (figura 6.12).

El aumento en las ductilidades de rotacion maximas en los extremos de las colunmnas
del marco 1, al considerar los momentos con sobre-resistencia, pueden hacer que cl
mecanismo de falla lateral esperaco cambie, esto es, se pueden formar articulaciones

plasticas en otros lugares diferentes de la base de las columnas del primer nivel.



6.3 Distorsiones de entrepiso maximas

Con el fin de comparar también la evolucion de las distorsiones de entrepiso maximas
con la altura, se obtuvieron figuras, similares a las obtenidas para las ductilidades de
rotacion maximas, en las cuales también se tomaron en cuenta los momenlos

nominales y los momentos con sobre-resistencia de los elementos estructurales.

En las figuras 6.13 y 6.14 se presenta la variacidn con la altura de las distorsiones de
entrepiso para el marco I, considerando momentos nominales y momentos con sobre-
resistencia y con la estructura desplazada en la azotea 66 cm. (0.012) y 82 cm. (1/67)
respectivamente. Similarmente en las figuras 6.15, 6.16 y 6.17 s¢ presenta la variacion
de las distorsiones de entrepiso para el marco 2, considerando momentos nominales y
momentos con sobre-resistencia y con la estructura desplazada en la azotea 28 cim.

(17200), 55 cm. (1/100), y 82 ci. (1/67) respectivamente.
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En las figuras anteriores se puede observar que las distorsiones de entrepiso maximas
en los niveles del marco 1 presentaron variaciones apreciables (disminuyeron o
aumentaron dependiendo del entrepiso) al considerar los momentos con sobre-
resistencia de sus elementos estructurales. Sin embargo, las distorsiones de entrepiso
maximas en los niveles del marco 2, fueron muy similares, considerando momentos
nominales o considerando momentos con sobre-resistencia de sus elementos

estructurales.

El incremento en las distorsiones de entrepiso maximas en el marco 1, se puede
atribuir al incremento de cortante basal que se obtuvo, al considerar los momentos con
sobre-resistencia de los elementos estructurales (Fig. 6.1), los cuales fueron cuando
menos 2 veces mayores que los momentos nominales correspondientes en trabes y

cuando menos 1.3 veces mayores Gue los momentos nominales correspondientes en
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columnas (ver tablas 4.1 y 4.3).Los valores maximos de las distorsiones de entrepiso,

fueron en general para ambos marcos cn los niveles intermedios.

6.4 Mecanismos de falla lateral

En las figuras 6.18 y 6.19 se presenta las distribuciones de las articulaciones plasticas
del marco I, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia y
con la estiuctura desplazada en la azotea 66 cm. (0.012) y 82 cm. (1/67)
respectivamente.  Similarmente en las figuras 6.20, 6.21 y 6.22 sc presenta las
distribuciones de las articulaciones plasticas para el marco 2, considerando momentos
nominales y momentos con sobre-resistencia y con la estructura desplazada en la

azotea 28 cm. (1/200), 55 cm. (1/100), y 82 cm. (1/67) respectivamente.
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Figura 6.22. Variacion de la distribucion de articulaciones plasticas.

Las articulaciones plasticas sefialadas en las figuras anteriores con marcas no rellenas,
representan articulaciones plisticas que se formaron posteriormente a la aparicion de
las articulaciones plasticas en la base de fas columnas del primer entrepiso (figuras

6.19y 6.22),

De las figuras 6.18, 6.19, 6.20, 6.21 y 6.22 se puede observar, que en todos los casos
se cumplia con que la aparicion de las articulaciones plasticas sea exclusivamente en

los extremos de las trabes y en la base de las columnas del primer nivel,



La aparicion de articulaciones plasticas en los extremos de las trabes y columnas del
marco [, disminuyen notablemente al considerar fos momentos con sobre-resistencia
de los clementos estructurales, pero como se puede ver en particular en la figura 6.19,
se presentd la articulacion de la base de fas columnas antes que algunos de los
extremos de las trabes de los pisos superiores (niveles 4, 5, 0, 7y 14). A su vez, la
aparicion de dichas articulaciones en los extremos de las trabes y columnas del marco
2, disminuyen también al considerar los momentos can sobre-resistencia de los

clementos cstructurales pero en menor cantidad que para el marco 1.

La temprana formacion de articulaciones plasticas en la base de las columnas del
primer nivel del marco 1, se atribuye al hecho de que en el diseiio de fas columnas, no
se considerd la sobre-resistencia de las trabes en las que los momentos fueron cuando

menos 2 veces mayores que los correspondientes momentos nominales (ver tabla 4.1).

Es deseable que la variacion en el cortante basal al considerar y no la sobre-resistencia
de los clementos estructurales sea lo menor posible, como es el caso del marco 2
disefiado con el Reglamento de Japon, el cual considera la sobre-resistencia en la
obtencion de los momentos nominales de fos elementos estructurales. Mientras mayor
sea la diferencia entre momentos nominales y momentos con sobre-resistencia, el
comportamiento de la estructura (aparicion de las articulaciones plasticas), tiende a ser

una incognita.



7. Comportamicuto ante registros intensos representativos de suelos blandos

Con ¢l fin de evaluar también ¢l efecto de la sobre-resistencia en ¢l comportamiento de
los marcos antc un registro sismico real, s¢ realizaron dos andlisis ante cargas
dindmicas rcpresentativos para cada reglamento (¢ uso el acelerograma
correspondiente al sismo del 19 de septiembre de 1985 registrado en la estacion de la
Sccretaria de Comunicaciones y Transportes S.C.T. en la direccion cste-oeste SCT-
EW). En el primero, se consideraron los momentos nominales de trabes y columnas
que se obtienen de aplicar ¢l reglamento correspondiente (tmomentos nominales) y en
el segundo, se consideraron los momentos incluyendo la sobre-resistencia caleulados

como se menciond en el capitulo 4 (momentos con sobre-resistencia).

7.1 Historia en el tiempo del cortante basal y desplazamiento de Ia azotea

Con las caracteristicas descritas anteriormente, se obtuvieron figuras representativas
de la relacion cortante basal y desplazamicnto de la azotea con el tiempo. En las
figuras 7.1 y 7.2 se presenta la variacion del cocficiente de cortante basal y del
desplazamiento de la azotca con el tiempo del marco |, considerando momentos
nominales y momentos con sobre-resistencia ante ¢l registro  SCT-EW
respectivamente. Similarmente en las figuras 7.3 y 7.4 se presenta la variacion del
coeficiente de cortante basal y del desplazamiento de la azotea con el tiempo del
marco 2, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia ante el

registro SCT-EW respectivamente.

El peso total del marco 1 considerado en los analisis fuc de 3042.4 ton.. Similarmente

el peso del marco 2 considerado en los analisis fue de 3520.6 ton.
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En las figuras anteriores se puede observar que, tanto el cortante basal como el
desplazamicento de la azotea con ¢l tiempo del marco |, aumentaron notablemente al
considerar los momentos con sobre-resistencia de sus clementos cstructurales (figuras
7.1y 7.2). Mientras que para ¢l marco 2, tanto el cortante basal como ¢
desplazamiento con el tiempo, son similares en general, al considerar los momentos
con sobre-resistencia o los momentos nominales de sus elementos estructurales

(figuras 7.3 y 7.4).

El cortante basal maximo que se obtuvo cn el marco 1, considerando los momentos
nominales fue de 373.22 toneladas.; mientras que al considerar los momentos con
sobre-resistencia en dicho marco, el cortante basal aumentd a 740.55 toneladas (1.98
veces). A su vez, el cortante basal maximo del marco 2, considerando los momentos
nominales fue de 698.26 toneladas y aumenté a 814.45 toneladas al considerar los

momentos con sobre-resistencia (1.16 veces).

Del analisis modal espectral elastico, para ¢l edificio | (tridimensional), se obtuvo un
cortante basal maximo de 934.8 ton., que multiplicado por ¢l factor de carga de 1.1 da
un valor de disefio de 10283 ton.. Similarmente para el edificio 2 (tridimensional), se
obtuvo un cortante basal de 1079.2 ton. (no se afectd por ningan factor de carga cono

lo especifica el Reglamento del Japon).

El cortante basal inelastico, para el edificio | considerando momentos nominales fue
de 1492.88 ton., y considerando momentos con sobre-resistencia fue de 2962.2 ton..
Similarmente, el cortante basal ineldstico, para ¢l edificio 2, considerando momentos
nominales fue de 2793.04 ton., y considerando momentos con sobre-resistencia fue de

3257.8 ton..

La relacion cntre ambos cortantes basales para el edificio 1, considerando los

momentos nominales fue de 1.45, y considerando momentos con sobre-resistencia fie



de 2.87. Para el cdificio 2, considerando los momentos nominales fue de 2.59, y

considerando momentos con sobre-resistencia fue de 3.01.,

La relacion de cortantes basales ¢s una medida de la sobre-resistencia de la estructura
ante fucrzas laterales; indica que ¢l edificio | soporta una fuerza lateral 145 veees
mayor que su resistencia de disciio cuando se consideran los monentos nominales, y
una fuerza lateral 2.87 veces mayor que su resistencia de diseito cuando s¢ consideran
los momentos con sobre-resistencia. Similarmente el edificio 2 soporta una fuerza
lateral 2.59 veces mayor cuando se consideran los momentos nominales, y una fucrza
lateral 3.01 veces mayor que su resistencia de diseio cuando se consideran los

momentos con sobre-resistencia.

La diferencia en dichas fuerzas laterales demandadas, al considerar los momentos con
sobre-resistencia de los elementos cstructurales, muestra la importancia de poder
evaluar de una manera adecuada la sobre-resistencia de trabes y columnas. Para el
caso del marco 1, la diferencia fue apreciable, aumentd de 1.45 a 2.87 (1.98 veces),

mientras que para el caso del marco 2, aumentod de 2.59 a 3.01 (1.16 veces).

El desplazamiento maximo de la azotea que se obtuvo ¢n ¢l marco | considerando los
momentos nominales fue de 63.72 cm., mientras que al considerar los momentos con
sobre-resistencia en dicho marco, el desplazamiento maximo de la azotea aumento a
104.53 cm. (1.64 veces). A su vez, el desplazamiento maximo de la azotea del marco 2
considerando los momentos nominales fue de 80.39 cm. y aumentd a 80.61 al

considerar los momentos con sobre-resistencia (1.02 veees).

La diferencia de cortante basal ineldstico, considerando y no la sobre-resistencia de
trabes y columnas del marco 1, se ve reflejada en los desplazamientos maximos, esto
cs, se tuvo un incremento de cortante basal inelastico de 1.98 veces, y un incremento

en desplazamiento de 1.64 veces. Mientras que para el marco 2, se tuvo un incremento



en cortante basal inelastico de 1.16 veces y un incremento en ¢l desplazamiento de

1.02 veces.

7.2 Ductilidades de rotacién miximas en trabes y cohtmnas

En la figura 7.5 se presenta la variacion con la altura de las ductilidades de rotacion
maximas en los extremos de las trabes (se tomé la maxima de cada entrepiso) para cl
marco 1, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia
respectivamente. Similarmente en la figura 7.6 se presenta la variacion de las
ductilidades de rotacion miximas en los extremos de las trabes con la altura para ¢l
marco 2, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia

respectivamente,
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Figura 7.5. Variacion de las ductilidaes de rotacion maximas de las trabes.
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Figura 7.6. Variacion de las ductilidaes de rotacion maximas de las trabes.

En las figuras anteriores se puede observar, que las ductilidades de rotacion maximas
en los extremos de las trabes de los marcos 1y 2, disminuyen cn general al considerar
los momentos con sobre-resistencia de sus elementos estructurales. Sin embargo, esta

reduccion es relativamente mayor en los extremos de las trabes def marco 1.

Laméaxima ductilidad de rotacion que se obtuvo al considerar los momentos nominales
en los extremos de las trabes, tue en ¢l entrepiso 13 de ambos marcos. Sin embargo,
cuando se consideraron los momentos con sobre-resistencia en dichos marcos, la
ductilidad de rotacion maxima enlos extremos de las trabes fue en el entrepiso 11 para
elmarco | y en el entrepiso 13 para el marco 2. Esto es, para el marco 2, la ductilidad
de rotacion méaxima en los extremos delas trabes siempre ocurrio en el entrepiso 13 'y
para el marco 1 cambid del entrepiso 13 al 11 cuando se consideraron los momentos
nominales y con sobre-resistencia respectivamente.

En la figura 7.7 se presenta la variacion con fa altura de las ductilidades de rotacion

méximas en los extremos de las columnas (s¢ tomd la maxima de cada entrepiso) para

ot



el marco 1, considerando momentos nominales y momentos con sobre-resistencia de
los elementos estructurales respectivamente. Similarmente en la figura 7.8 se presenta
la variacion de las ductilidades de rotacion maximas en los extremos de Jas columnas
con la altura para ¢l marco 2, considerando momentos nominales y momentos con

sobre-resistencia de los elementos estructurales respectivamente.
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Figura 7.7, Variacion de las ductilidaes de rotacién maximas de las columnas.
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Figura 7.8. Variacion de las ductilidaes de rotacion maximas de las columnas,

En las figuras anteriores se pude observar, que las ductilidades de rotacion maximas en
los extremos de las columnas def marco 1, aumentan en la mayoria de los niveles, al
considerar los momentos con sobre-resistencia (figura 7.7). Por lo contrario, las
ductilidades de rotacion maximas en los extremos de fas cohmmnas del marco 2,
disminuyen en la mayoria de los niveles al considerar fos momentos con sobre-

resistencia de sus elementos estructurales (figura 7.8).

Para ¢l marco | se presentaron ductilidades de rotacion mayores que | en los extremos
superiores de las columnas del nivel 11, cuando se consideraron los momentos con
sobre-resistencia de los elementos estructurales (tigura 7.7), por lo que no se cumplio
con la filosofta de trabe débil-columna fuerte. Por lo contrario, en ningin momento s¢
presentaron ductilidades de rotacion mayores a | en los extremos de las columnas del
marco 2, a excepcion de la base de las columnas del primer entrepiso, cuando se

consideraron los momettos nominales (figura 7.8)."
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123t rsiones de entrepiso maiximas

fnralfgiara 7.9 se presenta la variacion con la altura de las distorsiones de entrepiso
nZwims para el marco 1, considerando momentos nominales y momentos con sobre-
s sislcia respectivamente. Similarmente en la figura 7.10 se presenta la variacion de
hs . dijorsiones de entrepiso miximas para ¢l marco 2, considerando momentos

rzeindes  y momentos con sobre-resistencia respectivamente.
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F igura 7.9. Variacion de las distorsiones de entrepiso maximas,
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Figun? ¥ 10.Variacion de las distorsiones de entrepiso méximas.

En las figuras amr.tiores s ¢ pude observar que las distorsiones de entrepiso maximas
en los niveles ddmsnarco |, aumentaron en forma considerable cuando se consideraron
los momentos cu = sbre-resistencia de los elementos estructurales (figura 7.9). Sin
embargo, las dilo ossiores de entrepiso maximas en los niveles del marco 2,
disminuyeron cumd ko se consideraron los momentos con sobre-resistencia de sus

clementos estructin als (iggura 7.10).

El incremento enh.n s disorsiones de entrepiso maximas en el marco |, se puede
atribuir al incremuloco de o ztante basal que se obtuvo, al considerar los momentos con
sobre-resistencia & B Jos deznentos estructurales (Fig. 7.1), los cuales fueron cuando
menos 2 veces tyocons quee los momentos nominales correspondientes en trabes y
cuando menos |.Jv@ews m ayores que los momentos nominales correspondientes en
columnas (ver tabls~ 41y <2.3)Los valores miximos de las distorsiones de entrepiso,

ocurrieron en gengl  praarnbos marcos en los niveles intermedios.



7.4 Mecanismos de falla Interal

En la figura 7.11 sc presenta la variacion en la distribucion de las articulaciones
plasticas del marco 1 considerando momentos nominales y momentos con sobre-
resistencia, Similarmente en la figura 7.12 se presenta la variacion en la distribucion de
las articulaciones plasticas para el marco 2 considerando mainentos nominales y

momentos con sabre-resistencia.
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Figura 7.11. Variacion de la distribucion de articulaciones plasticas.
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Figura 7.12. Variacion de la distribucion de articulaciones plasticas.

En la figura 7.11, correspondiente al marco 1, se puede observar que no se cumplio
con la filosofia de diseiio de que la aparicion de las articulaciones plasticas sea
exclusivamente en los extremos de las trabes y en la base de las columnas del primer
nivel, ya que aparccieron articulaciones plasticas en los extremos superiores de las
columnas del nivel 11, cuando se consideraron los momentos con sobre-resistencia de
los clementos estructurales. Esto no sucedid cuando para dicho marco se consideraron

los momentos nominales.
Para el marco 2, si se cumplié con el requisito de trabe débil-colunma fuerte, esto es,

todas las articulaciones plasticas se formaron en los extremos de las trabes o en la base

de las columnas del primer nivel. -
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La aparicion de articulaciones plisticas en los extremos de las trabes del marco 1,
disminuyeron al considerar los momentos con sobre-resistencia de los elementos
estructurales, pero como se puede ver en la figura 7.11, se presento la articulacion de
la base de las columnas antes que la mayoria de los extremos de las trabes de los pisos
superiores (niveles 1, 3,4, 5, 6, 7, 8 y 14). A su vez, la aparicion de articulaciones
plasticas en los extremos de las trabes y columnas del marco 2, disminuyeron también
al considerar los momentos con sobre-resistencia de sus elementos estructurales, pero

en menor cantidad que para el marco 1 (figura 7.12).

De nuevo, la pronta formacion de articulaciones plasticas en la base de las columnas
del primer nivel del marco 1, se atribuye al hecho de que no se considerd en el disefio
de las columnas, la sobre-resistencia de las trabes, en los que los mamentos fueron
cuando menos 2 veces mayores que los correspondientes momentos nominales (ver

tabla4.1).

7.5 Cortantes de entrepiso miximos

En la figura 7.13 se presenta la variacion con la altura de los coeficientes de cortante
de entrepiso maximos del marco 1, considerando los momentos nominales y momentos
con sobre-resistencia de los elementos estructurales. Similarmente en la figura 7.14 se
presenta la variacion con la altura de los coeficientes de cortante de entrepiso maximos
del marco 2, considerando los momentos nominales y momentos con sobre-resistencia

de los elementos estructurales.
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Figura 7.13 Variacion con la altura de los coeficientes de cortante.
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En las figuras 7.13 y 7.14 se muestra que los cortantes miximos de entrepiso de
ambos marcos, aumentaron en todos los niveles, al considerar los momentos con
sobre-resistencia de los elementos estructurales. Sin embargo, la diferencia en cortante

basal del marco 1, fue mayor que la diferencia en cortante correspondiente al marco 2.

El valor del coeficiente de cortante de diseiio fue excedido en la mayoria de los
entrepisos de ambos marcos (considerando momentos nominales o momentos con

sobre-resistencia).

Ef incremento notable en las fuerzas cortantes maximas de los entrepisos del marco 1,
al considerar y no los momentos con sobre-resistencia, se atribuye a la gran diferencia
entre momentos nominales y momentos con sobre-resistencia de los elementos

estructurales, la cual fue de cuando menos 2 veces en trabes y 1.3 veces en columnas.

7.6 Revision por cortante de los elementos estructurales

Con el fin de comparar la fuerza cortante demandada a los clementos estructurales
(registro SCT-EW) con la fuerza cortante resistente de dichos elementos, se realizo el
diseiio por cortante y por confinamiento de las trabes y columnas de ambos marcos de

acuerdo con lo especificado en la Ref. 12.

Para el marco | se obtuvieron las acciones de diseiio por cortante a partir de los
momentos resistentes de los extremos de las trabes, los cuales se calcularon utilizando
un esfuerzo de fluencia 1.25 veces mayor que el nominal, y considerando en ellas los
factores de carga y las combinaciones correspondientes. Para el marco 2 se tomaron
las acciones de disefio correspondientes al analisis inelastico con la estructura
desplazada en 1a azotea 28 cm., sin considerar l’a‘ctorcs de carga como lo especifica ¢l

Reglamento del Japon,
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Fue comGn que rigiera el diseiio por cortante sobre ¢l diseiio por confinamiento en las
trabes de ambos marcos. Sin embarga el diseiio por confinaniento rigio para todas las
columnas de ambos marcos. Para dichas columnas, s¢ obtuvicron los arreglos de
estribos correspondientes por confinamiento y se caleularon las resistencias a cortante
correspondientes a dichos arreglos. Cabe seiialar que no se considero la contribucion
del concreto a fa resistencia a cortante de las trabes, ya que la fuerza cortante de

diseiio debida a sismo fue mayor que la mitad del cortante total de diseno,

En fatabla 7.1 se presentan las fuerzas cortantes resistentes de las trabes del marco |
(VR), las fuerzas cortantes demandadas (registro SCT-EW) considerando los
momentos nominales (VDm n) y las fuerzas cortantes demandadas considerando los
momentos con sobre-resistencia (VDm s-r). Similarmente en la tabla 7.2 se presentan
las fuerzas cortantes resistentes de las trabes del marco 2, las fuerzas cortantes
demandadas considerando los mamentos nominales y las fuerzas cortantes

demandadas considerando los momentos con sobre-resistencia.

Niveles VR (ton.) VDm n (ton,) VDm s-r (ton.)
ly2 44 26 08
3,4,5,67,8 54 36 89
9y 10 48 30 07
Ityl2 43 26 56
13yl14 38 20 45
15 38 20 29
16 28 [ 16
17 28 6 9

Tabla 7.1 fuerzas cortantes en las trabes del marco 1.




Niveles VR (ton.) VDmn (lon.) VDm s-r (ton.)
ly2 58 50 65
3,4,5,6,7,8 08 6l 77
9y 10 Gl 52 05
Ilyl2 54 45 56
[3yl4 49 36 43
15 49 36 41
16 31 26 29
17 31 21 22

Tabla 7.2 fuerzas cortantes cn las trabes del marco 2.

En las tabla 7.1 y 7.2 se puede observar que, cuando se consideran los momentos
nominales de los elementos estructurales de los marcos 1y 2, las fuerzas cortantes
resistentes son siempre mayores que las fuerzas cortantes demandados para todas las
trabes, esto es, no se presenta falla por cortante. Sin embargo, al considerar los
momentos con sobre-resistencia de los elementos estructurales de ambos marcos, la
mayoria de las trabes de los niveles exceden los valores de cortante resisiente

obtenidos de acuerdo conla Ref 12,

Aunque las fuerzas cortantes demandadas en las trabes de ambos marcos, cuando se
consideraron los momentos con sobre-resistencia de los clementos estructurales,
fueron superiores a las fuerzas cortantes resistentes de dichas trabes, vale la pena
sefialar que no se considerd en el analisis ineldstico la interaccion entre momentos
flexionantes y fuerzas cortantes, y que adicionalmente para el calculo de dichas fuerzas

cortantes resistentes, se utilizé una formula empirica descrita por la Rell 12,
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En la tabla 7.3 se presentan las fucrzas cortantes resistentes de las columnas del marco
| (VR), las fucrzas cortantes demandadas (registro SCT-EW) considerando los
momentos nominales (VDm n) y las fuerzas cortantes demandadas considerando los
momentos con sobre-resistencia (VDm s-r). Similarmente en la t;lblu 7.4 se presentan
las fucrzas cortantes resistentes de las columnas del marco 2, las fuerzas cortantes
demandadas considerando los momentos nominales y las fucrzas  cortantes

demandadas considerando los momentos con sobre-resistencia.

Nivcles VR (ton.) VDm n (ton.) VDm s-r (ton.)
1,2, 3y4 272 04 192
5.6y7 272 $6 184
8,910yl 180 71 163
12,13y 14 124 55 113
15,16 y17 77 33 59

Tabla 7.3 fuerzas cortantes en las columnas del marco 1.

Niveles VR (ton.) VD n (ton.) VDm s-r (ton.)
1,2,3y4 483 175 203
56y7 483 155 187
8,910y 11 386 142 168
12,13y 14 300 103 125
15,16 y17 225 56 69

Tabla 7.4 {ucrzas cortantes en las columnas del marco 2.
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En las tablas 7.3 v 7.4 se puede observar que, las fuerzas cortantes resistentes para
todas las columnas de ambos marcos, fucron siempre mayores que las fuerzas
cortantes demandadas (considerando momentos nominales o momentos con sobre-
resistencia). Lsto es debido a que los estribos necesarios para  garantizar cl

confinamiento, proveen suficiente fuerza cortante resistente a las columnas.

T4



8. Conclusiones y recomendaciones

En este trabajo se evaluo el comportamiento de un edificio alto de concereto reforzado,
disefiado con los Reglamentos del D.F. y del Japon, considerando y omitiendo la
sobre-resistencia de los clementos estructurales. El edificio se sometio tanto a cargas
monotonicas crecientes como a un registro representativo de suclos blandos de la Cd.

de México (SCT-EW). Del trabajo se pueden concluir los siguientes puntos:

1) Las acciones de diseiio por flexion de las trabes de ambos marcos, se obticnen a
partir de un analisis elastico lineal. Aunque las acciones de disciio por flexion para el
marco | fucron menores que para el marco 2, el acero de refuerzo colocado en las
trabes del marco 1, fue mayor que el correspondiente al marco 2. Esto fue debido a
que el Reglamento del D.F. utiliza factores de carga y factores de reduccion de

resistencia, micntras que ¢l Reglamento del Japon no utiliza factor alguno.

2) Para el cileulo de los momentos resistentes nominales, el Reglamento del D.F. no
considera la sobre-resistencia, por tanto, la diferencia entre momentos nominales y
momentos con sobre-resistencia fue grande. Por su parte el Reglamento del Japon,
considera la contribucion de la losa, el acero de refuerzo en ella y un modelo de
comportamiento del acero realista para el calculo de los momentos nominales
resistentes; esto llevd a que la diferencia entre los momentos nominales y los

momentos con sobre-resistencia no fuera significativa,

3) Las acciones de disefio por cortante de las trabes, se obtienen de una manera
diferente para cada reglamento. El Reglamento del D.F. obtiene dichas acciones a
partir de los momentos resistentes de los extremos de las trabes, los cuales se calculan
utilizando un esfuerzo de fluencia 1.25 veces mayor que el nominal, por tanto, si se
realiza un disefio convencional, no es posible apréciar la posible falla por cortante de

las trabes del marco 1 ante un evento importante como seria el registro SCT-EW. Por



su parte, el Reglamento del Japon, obticne sus acciones de disefio por cortante a partir
de un andlisis inclastico, en ¢f cual sc consideran los momentos con sobre-resistencia
de las trabes, definidos por dicho reglamento. Adicionalmente, obliga a revisar ¢l
cortante demandado ante un registro fuerte, por tanto, si aprecia la posible falla por

cortante en las trabes del marco 2 ante el registro SCT-EW.

Aunque las fuerzas cortantes demandadas en las trabes de ambos marcos, cuando se
consideraron los momentos con sobre-resistencia de los clementos estructurales,
fueron superiores a las fucrzas cortantes resistentes de dichas trabes, vale fa pena
sefialar que no se considerd en el andlisis inelastico la interaccion entre momentos
flexionantes y fuerzas cortantes, y que adicionalmente para el caleulo de dichas luerzas
cortantes resistentes, se utilizd una formula empirica deserita por el Reglamento del

DF.

4) Las acciones de diseiio por flexion de las columnas, sc obticnen también de una
manera diferente para cada reglamento. Bl Reglamento del D.F. obtiene dich\as
acciones de un andlisis elastico lineal, mientras que el Reglamento del Japon, las
obtiene de un analisis inelastico estatico, cn el cual se consideran los momentos con
sobre-resistencia de las trabes, definidos por dicho reglamento. En general, aunque
dichas acciones son mayores para el disefio de las columnas del marco 2, el acero de
refucrzo colocado en ellas fite en general similar (en cuanto a porcentajes de acero de
refilerzo utilizados) para ambos edificios. Esto es debido a que las secciones de
columnas que se¢ proponen para cumplir con el requisito de distorsion relativa de
entrepiso, son grandes y por tanto en general rige ¢l porcentaje minimo de acero de
refuerzo. Adicionalmente, el Reglamento del D.F. utiliza factores de carga y factores
de reduccion de resistencia, mientras que el Reglamento del Japon, no utiliza factor

alguno.

76



5) Las acciones de disciio por cortante de las columnas, s¢ obticnen similarmente a las
acciones de disciio por flexion de dichas columnas para cada reglamento, esto cs, el
Reglamento del D.F. obtiene dichas acciones de un analisis elastico lineal, mientras
que el Reglamento del Japon, las obtiene de un andlisis inclastico estdtico, en ¢l cual se
consideran los momentos con sobre-resistencia de las trabes, detinidos por dicho
reglamento. Aunque las acciones de diseiio por cortante fucron en general mayores
para ¢l marco 2, siempre rigi6 ¢l disefo por confinamiento, el cual provee una fuerza
cortante resistente, que fue siempre mayor que las fuerzas cortantes demandados
considerando momentos nominales o momentos con sobre-resistencia de ambos

edificios.

6) Al considerar los momentos con sobre-resistencia de los elementos estructurales del
marco I, se obtuvo, en general, un comportamiento diferente del que se obtuvo al
considerar los momentos nominales carrespondientes en dicho marco. Los cambios
que se obtuvieron, al considerar dichos momentos con sobre-resistencia en
comparacion con los correspondientes al considerar los momentos nominales se

resumen en los siguientes puntos obtenidos del andlisis ante el registro SCT-EW:

a) La fucrza cortante basal maxima aumentd 98%

b) Las ductilidades de rotacion maximas en los extremos de las trabes disminuyeron
hasta en un 50%.

¢) Las ductilidades de rotacion maximas en la base de las columnas del primer nivel,
aumentaron hasta 3 veces y se presentaron ductilidades de rotacion mayores que | en
los extremos superiores de fas columnas de un nivel intermedio.

d) Las distorsiones de entrepiso maximas aumentaron hasta en 87%.

e) El desplazamicento maximo de la azotea aumentd un 64%.

f) La aparicion de articulaciones plasticas diminuyo, pero se presentd la temprana
articulacion de la base de las columnas del primer nivel, antes que se formaran en las

trabes de varios de los pisos superiores. También se presento la articulacion plastica en
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los extremos superiores de 2 colummas de un nivel infermedio, por lo que no se
cumplié con que la formacion de articulaciones plasticas ocurra exclusivamente en los

extremos de las trabes y en la base de las columnas del primer nivel.

De los puntos anteriores, se¢ puede afirmar que ¢f comportamiento que se obtuvo en ¢l
marco 1, considerando los momentos nominales de los elementos estructurales, no cs
representativo del comportamiento que puede tener dicho marco ante un registro
fuerte como lo es el SCT-EW, ya que los momentos considerando Ja sobre-resistencia
no son una opcion de andlisis, estan implicitos en los elementos estructurales, y por
tanto, se deben considerar en la evaluacion del comportamiento de cualquier

estructura ante fuerzas sismicas.

7) El comportamiento que se abtuvo en el marco 2, considerando los momentos
nominales o considerando los momentos con sobre-resistencia de los clementos
estructurales, fue en gencral muy similar y por tanto representativo del
comportamicnto que puede tener dicho marco ante un registro fuerte como lo es el
SCT-EW. Los cambios que se obtuvieron al considerar dichos momentos con sobre-
resistencia en comparacion con los corespondientes al considerar los momentos
nominales se resumen en los siguientes puntos obtenidos del anélisis ante el registro

SCT-EW:

a) La fuerza cortante basal maxima aumentd un 16%.

b) Las ductilidades de rotacion méximas en los extremos de las trabes disminuyeron
hasta en un 17%,

¢) Las ductilidades de rotacion maximas en la base de las columnas del primer nivei,
disminuyeron hasta en un 35%.

d) Las distorsiones de entrepiso maximas disminuyeron hasta un 16%.

e) El desplazamicnto maximo de la azotea aumento un 2%.
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f) la aparicion de articulaciones plasticas disminuyd en general, pero siempre sc
presentaron dichas articulaciones plasticas en los extremos de las trabes y en la base de

las columnas del primer piso, por lo que si se cumplio con lu filosofia de diseiio.

Para finalizar este trabajo, s¢ recomienda que si se quiere conocer el comportamiento
de las estructuras ante registros fuertes como lo es el registro SCT-EW, sc debe
realizar siempre un andlisis inelastico considerando la sobre-resistencia de los
elementos estructurales (cuando menos como lo recomienda ¢l Reglamento del
Japdn); ya que la sobre-resistencia, como se dijo anteriormente, estd implicita en los

elementos cstructurales y por tanto hay que considerarla.

En opinion del autor, la filosofia de disefio del Reglamento del Japon al obtener las
acciones de disefio de columnas (flexion y cortante) y de trabes (cortante) de un
analisis inelastico, considerando la sobre-resistencia de las lrabes, conduce a disefios
mas racionales, lo cual se refleja en el mejor comportamiento que se observd en el

marco 2.

P
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