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Frecuentemente se habla de la alta vulnerabilidad a la que esta sometida la Ciudad de
México ante la ocurrencia de sismos de baja, medianay alta intensidad. Los sismos fuertes
en México son causados por la subduccion de las placas oceanicas de Cocos y de Rivera
bajo la placa continental de Norteamérica. Se estima que la frontera entre las placas de
Rivera y de Norteamérica interseca muy cerca de Manzanillo, mientras que la placa de
Cocos comienza su convergencia al noreste de Colima hasta llegar a la frontera de México

con Guatemala (Singh y Ordaz, 1990).

Si bien, la ciudad ha sido afectada por sismos de muchos tipos y diversas magnitudes. Los
principales sismos registrados pueden clasificarse en cuatro grupos (Rosenblueth et al.,
1987): 1.-Temblores locales (M<5.5), originados dentro o cerca de la cuenca del Valle de
México; 2.- Temblores tipo Acambay (M<7.0), que se originan en el resto de la placa de
Norteamérica; 3.- Temblores de profundidad intermedia de falla normal, causados por
rompimientos de la placa de Cocos ya subducida, pudiendo llegar hasta M=6.5 debajo del

Valle de México; y 4.- Temblores de subduccion (M<8.2).

Pese a su gran distancia epicentral (280 a 600 km), la Ciudad de México es
particularmente susceptible ante sismos de subduccion porque el tipo de ondas que llegan
son ricas en periodos largos que sufren menos atenuacion y experimentan gran
amplificacion al atravesar las arcillas del lago en el que ésta se encuentra. Por ello,
practicamente cualquier sismo grande que ocurra en la zona de subduccion, desde Jalisco
hasta Oaxaca, representa un peligro para las estructuras que se encuentran en la zona

lacustre de la Ciudad de México (Rosenblueth et al., 1987).

Estas condiciones han dado pie a un gran nimero de investigaciones de los efectos que se
producen en las estructuras durante un evento sismico. Se sabe que un sismo es un
fenomeno en que el terreno se mueve ciclicamente en todas las direcciones, cerca del
punto donde se origind el sismo (epicentro) se perciben movimientos intensos tanto

verticales como horizontales, mientras que en lugares alejados cientos de kilometros,
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el movimiento predominante es el horizontal. Asi, cuando se somete una edificacion a
movimientos provocados por estas fuerzas, se generan fuerzas laterales (fuerzas de inercia
o fuerzas sismicas). Las fuerzas a las que es sometida la estructura dependen de su masa
y de su altura; mientras mas peso en la parte superior, mayor sera la fuerza lateral que se

generara en la edificacion (Fig. 1.1).
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accion de un sismo estructura y sus efectos

Figura 1.1.- Efecto sismico en una estructura (CENAPRED, 2016).

Estas fuerzas sismicas que se presentan en una edificacion se transmiten del techo (o la
losa del piso) hacia los elementos resistentes (muros o columnas), que a su vez las
transmite a los pisos inferiores y finalmente a la cimentacion, que transmite dichas fuerzas
al terreno de apoyo. Para resistir estas fuerzas la estructura debe tener una cantidad y
distribucion adecuada de elementos resistentes como columnas o muros de carga, asi
como elementos horizontales (trabes y losas) que distribuyan las fuerzas sismicas entre
dichos elementos. Cuando se excede la resistencia de los elementos estructurales la
edificacion sufre danos como agrietamientos, aplastamientos o grandes deformaciones
que pueden llegar a causar incluso el colapso (el derrumbe total del edificio). En un mismo
evento sismico, los movimientos de las estructuras son muy diferentes dependiendo del

tipo de terreno sobre el cual se desplanten.
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En terrenos con suelos blandos, es comun que se perciba un mayor movimiento y que los
edificios tengan mayor desplazamiento, debido a la amplificacion de las ondas sismicas al

pasar por estos suelos.

Generalmente el diseino estructural de edificios construidos en la Ciudad de México estara
determinado por las fuerzas que se presentan ante un sismo. Para determinar el diseno de
las estructuras por sismo, se busca la obtencion de fuerzas sismicas equivalentes para
proporcionar la resistencia suficiente a los elementos estructurales. Se ha observado que
esta estrategia no es la que mejor representa el comportamiento de las estructuras ante
un evento sismico real, donde la estructura se ve sometida a deformaciones inelasticas

mediante las cuales disipa la energia (Bazan y Meli, 2001).

Este proceso de disipacion de energia reduce el nivel de las fuerzas que deben ser
resistidas; en la practica, esto se logra a través de un factor de reduccion. El cual
esta predefinido en las normativas en funcion de la tipologia estructural. Aunque se
reconoce que este procedimiento no da niveles de seguridad uniformes, pudiendo llegar
incluso a estar del lado de la inseguridad. Por ello, el diseno de las estructuras para resistir
sismos radica en la complejidad de la respuesta estructural a los efectos dinamicos de los
sismos, ademas se deriva de lo poco predecible que es el fendmeno y de las intensidades

extraordinarias que pueden alcanzar sus efectos.

La mayoria de los reglamentos de diseno sismico, en particular el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal, RCDF-2004, (GDF, 2004a) establece como
objetivo, por una parte, evitar el colapso para eventos sismicos de gran intensidad,
aceptando determinado nivel de dano, y por otra parte, mantenerse funcional ante la
ocurrencia de eventos sismicos frecuentes. Estos objetivos se plantean a través de los

estados limite ultimo y de servicio respectivamente.
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El estado limite ultimo corresponde al agotamiento definitivo de la capacidad de carga de
la estructura o cualquiera otro de sus elementos, o al hecho de que la estructura, sin agotar
su capacidad de carga, sufra danos irreversibles. Por otro lado, el estado limite de servicio
tiene lugar cuando la estructura llega a estados de deformaciones, agrietamientos,
vibraciones o danos que afecten su correcto funcionamiento, pero no su capacidad para
soportar cargas. Para revisar el estado limite de tltimo, se debe verificar que la resistencia
de cada elemento estructural y de la propia estructura en su conjunto, sea mayor que las
acciones que actiian sobre los mismos. En tanto, para los estados limite de servicio el
RCDF-2004, (GDF, 2004 a) especifica que se debe calcular la magnitud de las respuestas

bajo acciones de carga nominales, es decir, sin aplicar factores de carga.

1.1.- JUSTIFICACION

En la actualidad se ha incrementado el uso del sistema estructural dual marco-muro con
sistema de piso de vigueta y bovedilla en edificaciones de indole habitacional en la Ciudad
de México. Y dada la gran demanda de vivienda que se esta presentando, asi como los
pocos espacios que quedan con opcion a construir en la ciudad, las constructoras requieren
optimizar cada vez mas los espacios. Esto los esta llevando a reducir cada vez mas las
dimensiones de los elementos estructurales, asi como incrementar la altura de los edificios

para darle mayor lugar a los espacios que solicita el proyecto arquitectoénico.

De ahi parte el interés de revisar qué tanto influye el reducir las dimensiones de estos
elementos y evaluar el diseiio y comportamiento estructural ante acciones estaticas y
dinamicas de un edificio real, construido en 2012, y que fue disenado con el RCDF-2004,
(GDF, 2004a). Para tal fin se aplicaran los criterios de diseno de estructuras postulados en
Las Normas Técnicas Complementarias para Diseno y Construccion de Estructuras de
Concreto, NTCC-2004 (GDF, 2004b) y las Normas Técnicas Complementarias para Diseino
por Sismo, NTCS-2004 (GDF, 2004c).
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1.2.-OBJETIVO

El objetivo es revisar y evaluar el comportamiento estructural de un edificio existente ante
acciones estaticas y dinamicas bajo los lineamientos de seguridad que se emplean en un
diseino sismico, mediante un analisis dinamico modal espectral. Para tal caso se revisaran
los elementos trabajando como un sistema e individuales bajo la condicion que establece

el estado limite ultimo.

Posteriormente se realizara un analisis para evaluar el comportamiento estructural del
edificio ante un evento sismico extraordinario como el ocurrido en el sismo del 19 de
septiembre de 2017 que afectaron la Ciudad de México. Asi como para un sismo hipotético
de magnitud 8.2 que se espera ocurra en la brecha de Guerrero (Singh et al., 1988;

Kanamori et al., 1993; Ordaz et al., 1995; Pacheco and Singh, 2010).
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2.1.- MUROS DE CONCRETO REFORZADO

En la actualidad el uso de muros estructurales, ya sea de mamposteria o bien de concreto
reforzado (llamados muros de corte), han sido aceptados ampliamente en zonas de alta
sismicidad, tal es el caso de la Ciudad de México. Con el incremento de la altura de los
edificios y la alta sismicidad a la que se encuentra sometida particularmente la Ciudad
de México, ha sido necesario proporcionar una mayor rigidez a las estructuras para resistir
las cargas horizontales debidas a los sismos y vientos. Esto ha sido posible mediante
muros de concreto reforzado. Los cuales estan sujetos a la accion de momentos
flexionantes y fuerzas cortantes, que se originan principalmente por cargas laterales
debidas a acciones accidentales como sismos, y cargas axiales de compresion,

producidas principalmente por las fuerzas gravitacionales.

Particularmente el uso de muros de concreto reforzado como sistema estructural en

edificaciones ha proporcionado las siguientes ventajas:

a) Poseen una mayor rigidez que la de los marcos de concreto reforzado.
b) Dada su alta rigidez, disminuyen considerablemente los desplazamientos laterales.
¢) Poseen una capacidad de deformacion que les permite resistir sismos intensos y una

gran capacidad de carda debido a sus dimensiones.

El empleo de muros de concreto en edificios debe garantizar la resistencia y rigidez
necesaria para absorber los efectos de las fuerzas a las que quedara sometido, asi como
contemplar los efectos de rotacion y translacion, que dependen del mecanismo

deformante (Flexion o Cortante) (Fig. 2.1).
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T T T T N e e L e L T T
Muro de Cortante Deformacion de Muro Deformacion de Muro
en Modo Cortante en Modo Flexionante

Figura 2.1.- Principales modos de deformacion en muros de cortante (Arango J, 2005).

Al proyectar edificaciones con muros de concreto reforzado y tomando en cuenta el tipo
de deformaciones a las que estan expuestos, se debe contemplar que factores
determinan dichas deformaciones. Un factor que determina el comportamiento y
estabilidad de las edificaciones es la posicion de los muros estructurales, y que
usualmente son establecidas con base a sus requerimientos funcionales, o
arquitectonicos (distribucion del espacio en el plano). Sin embargo, es fundamental
establecer desde un principio las configuraciones mas deseables para optimizar la
resistencia sismica. Esta configuracion estructural tendra que satisfacer la simetria de
rigideces y la estabilidad torsional, ya que dependera de ello distribuir las deformaciones
de una manera razonable y uniforme sobre toda la edificacion, en vez de permitir que se
concentren en solo una cantidad de muros y evitar que se vean sometidos a demandas

de ductilidad excesivas.
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Alcocer (1995) planteo una serie de recomendaciones para la eleccion de
configuraciones adecuadas para muros estructurales resistentes a fuerzas laterales:

a) La mayor cantidad de muros deben ser localizados en la periferia de la
edificacion, logrando asi una mejor resistencia torsional.
b) Buscar un balance en la distribucion de muros para cada direccion principal, tal

que exista una configuracion simétrica y magnitudes similares de resistencia en ambas
direcciones.
c) Mantener constante la seccion transversal del muro en toda la altura de la
edificacion.
d) Evitar las discontinuidades geométricas sobre todo en los pisos inferiores donde

la demanda de rigidez, resistencia y disipacion de energia es mayor.

En la practica los disefnadores han incorporado algunas secciones transversales tipo, T,
L, U, H (Fig.2.2), aunque como ya se ha mencionado siempre son mayormente

recomendadas las secciones regulares en planta

ss:vsk
c,h

Figura 2.2.- Secciones geométricas de muros mas comunes (Paulay y Priestley, 1991).
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La eleccion geométrica de los muros estructurales a utilizar estara directamente
relacionada con dos importantes aspectos, el centro de masa y el centro de rigidez. Si
estos puntos coinciden, la fuerza sismica no generara momentos de torsion en planta.
En cambio, en distribuciones asimétricas de masa o rigideces estructurales, es comiin

que se generen momentos de torsion en planta, lo que conlleva a una posible

inestabilidad sismica.

2.2.- MODOS DE FALLA EN MUROS DE CONCRETO REFORZADO

La falla en muros de concreto reforzado se pueden presentar por flexion debido a la
esbeltez del muro, por cortante asociado a tencion diagonal, antes o después de la

fluencia del acero horizontal, por deslizamiento, por compresion diagonal, por junta

constructiva, por aplastamiento o por falla por pandeo (Fig. 2.3).

E Il‘—sﬁ”
M7 A
FALLA EN LA BASE FALLA EN LA BASE FALLA POR
POR FLEXION POR CORTANTE DESLIZAMIENTOEN

LA BASE

FALLA DE JUNTA
DE
CONSTRUCCION

FALLA DE CIMENTACION FALLA DE COMPRESION DEL FALLA POR PANDEO
PROFUNDA POR TRACCION PUNTAL DEL MURO POR ELASTICO DEL MURO

FALTA DE CONFINAMIENTO

Figura 2.3.- Modos de falla de muros de concreto reforzado (Arango J, 2005).
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2.3.- COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL DE UN SISTEMA DUAL MARCO-MURO

Un sistema dual marco-muro como un arreglo estructural que combina el uso de marcos
con muros de concreto reforzado se emplea de manera frecuente para edificios en
zonas sismicas. En este tipo de sistema estructural, los muros reducen los
desplazamientos y absorben la mayor parte de las acciones sismicas concentrando el

dano en su base.

La manera en que trabaja un sistema dual marco-muro ante una accion sismica es: el
muro y el marco presentan una configuracion de deformacion similar pero cuando estos
sistemas se combinan se produce una interaccion entre ambos, es decir, se obtiene una
deformada que es la combinacion de las correspondientes a los sistemas mencionados.
En los niveles inferiores, los muros estructurales controlan el comportamiento de un
sistema dual (Fig. 2.4), obligando al marco a deformarse, mientras que, en los niveles
superiores, el marco controla la accion sismica, y, por lo tanto, reduce los

desplazamientos, siempre y cuando, exista un diafragma rigido en todos los niveles.

Deformada \ /
|/

muro
i

MURO MARCO SISTEMA DUAL

Figura 2.4.- Configuracion de deformada de sistema estructural dual (Arango J, 2005).
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En comparacion con un muro aislado ante cagas laterales, la interaccion con el marco
produce menores momentos maximos en la base, pero fuerzas cortantes mayores. Esto
aumenta la tendencia a una falla por corte. Mientras mas flexibles son los muros,
mayores seran los cortantes que deben resistir las columnas de los marcos. En realidad,
la contribucion de los muros estructurales es en los pisos inferiores, que es donde se

presentaran los cortantes maximos.

2.4.- TIPOS DE FALLAS EN SISTEMAS DUALES MARCO-MURO

En una recapitulacion de los daios que sufrieron las edificaciones por el temblor del 19
de septiembre de 1985 ocurrido en la Ciudad de México, Alcocer (1995) observo que los

tipos de falla que se presentaron en edificios con sistema estructural dual fueron:

a) Baja resistencia de entrepisos debido a la falta de elementos estructurales
como columnas y muros.

b) Grandes esfuerzos de cortante y tension diagonal en marcos.

c) Vibracion torsional causada por la diferencia del centro de masas y de rigidez.
Este debido al cambio brusco de rigidez de entrepisos.

d) Amplificacion de los desplazamientos en entrepisos debido a que el sistema de
piso no trabajo como diafragma rigido.

e) Incompatibilidad de deformaciones entre marcos y muros diafragma.

Durante el sismo del 19 de septiembre de 2017 ocurrido nuevamente en la Ciudad de
México, Buendia L. y Reinoso E. (2018) reportaron que algunos edificios con sistemas
estructurales duales también resultaron danados, ya que estos presentaban
irregularidades geométricas en planta, o bien, danos en planta baja por piso débil

(Fig. 2.5).
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Tabla 2.1.- Factores agravantes de dano debidas al sismo de septiembre de 2017

ID Factor agravante Efectos negativos
Esq Efecto de esquina Demandas adicionales de torsion
Irregularidad en
I-plan planta Demandas adicionales de torsion
Irregularidad en Demandas adicionales de
l-ele elevacion desplazamientos
Demandas adicionales de
Golp Golpeteo resistencia
Demandas adicionales de
Pbd Planta baja débil desplazamientos
Demandas adicionales de
C-cor Columnas cortas resistencia
E-ala Edificio alargada Demandas adicionales de torsion
D-pre Danos previos Degradacion de resistencia

350 7

300 1

250 1

200 1
|Grieles e acabados ¥ elemantios no exfruciurales
150 4 Grietas pequenias en muros, trabes ¢ columnas
Fstructuras antiguas
100 + =7 EP o o = Estructiras debiles p sin ingenieria
=P _— I = = E&F Grictas Impartantes en miros, frabes o columnas

= a— L Cnlapsc de pleos superioves

=
50 1 = o f
| - = & = & & oo st
Esq Iplan I-ele Golp Pbd C-cor E-ala D-pre

Figura 2.5.- Distribucion de estructuras danadas segun el agravante estructural observado (Buendia
L.y Reinoso E. 2018)
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2.5.- ANALISIS DE SISTEMAS DUALES

El analisis ante cargas laterales de estructuras con muros y marcos se inicio a finales de
los anos 40 y principios de los 50 del siglo pasado; los primeros intentos de analisis
asignaban toda la carga al sistema de muros, en el supuesto de que esto era conservador
basandose en la diferencia significativa de rigideces de los sistemas; otras propuestas
distribuian la carga horizontal en funcion de las rigideces de cada sistema. Sin embargo,
las propuestas anteriores resultan del lado de la inseguridad para el sistema de marcos,
especialmente en los niveles superiores. En las décadas de los 60 y 70, aunque se
plantearon soluciones adecuadas pero que eran complejas considerando la escasa
disponibilidad de equipos de computo en la época, se privilegiaron las soluciones

manuales como el método iterativo de Khan y Sbharounis.

Otros investigadores han propuesto otras metodologias para el diseio de estos sistemas
estructurales. Paulay y Priestley (1992) plantearon un procedimiento basado en el diseno
por capacidad, que considera, inicialmente, el calculo de las dimensiones y el refuerzo en
las vigas y columnas del marco con base en los elementos mecanicos obtenidos de un
analisis convencional con fuerzas laterales propuestas en los reglamentos. Para el diseno
de los muros, proponen el empleo de envolventes de diseno de cortantes y momentos de

volteo.

Paulay (2002) planteo el diseio de sistemas duales basados en una configuracion del tipo
estatico incremental (pushover) enfocado en el control de desplazamientos. Para su
planteamiento, transforma los diferentes marcos en un marco tnico y los muros en un solo
muro, asignandole propiedades equivalentes. Este marco y este muro Gnicos se unen en
cada nivel mediante elementos rigidos y con articulaciones en sus extremos, con lo cual se

intenta representar el diafragma rigido.
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Sullivan et al. (2006), a diferencia de Paulay (2002), consideran en su propuesta la
interaccion de las vigas del marco que llegan al muro y propone ciertas aproximaciones
que consideran dicha interaccion. Sin embargo, en los ejemplos que estos autores
muestran, los amortiguamientos equivalentes que calculan para el sistema de un grado
de libertad alcanzan valores del orden de 13% (Sullivan et al., 2006) y 24% (Sullivan et al.,
2005), que pueden considerarse como excesivos y que no corresponderia a ninglin sistema
estructural construido con los materiales empleados en la practica ingenieril, es decir, se

pierde el significado fisico del problema.

También existe otro tipo de analisis mas practico, como el analisis de elementos finitos
mediante el uso de sistema computacional. El comportamiento sismico de un sistema
dual y particularmente los comportamientos de muros de concreto pueden ser estudiados
mediante modelos de elementos finitos, tanto para el rango lineal como para el no-lineal.
Estos modelos numéricos de elemento finito pueden ser calibrados de diversas formas,
una de ellas es a partir de resultados experimentales de pruebas de materiales y pruebas

de muros con carga lateral y vertical.

La principal ventaja de llevar a cabo analisis de este tipo, es que se pueden estudiar a
detalle tres tipos de falla que se pueden presentar en muros de concreto: tension diagonal,
falla por deslizamiento, y falla por compresion. Esta técnica es la que mas se utiliza en los
despachos de diseno estructural, entre otras razones, por la facilidad de elaboracion e
interpretacion de los datos y por qué se puede simular sin ninglin problema en software de
amplia difusion tales como SAP 2000 o ETABS.
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2.6.- SISTEMAS DE PISO

El sistema de piso de una edificacion debe ser capaz de transmitir las fuerzas sismicas
actuantes en el piso a los elementos verticales resistentes, cominmente marcos o muros
estructurales. Cuando se logra este objetivo, se dice que existe la accion de diafragma, si
larigidez en su plano es infinita se habla de diafragma rigido. Con esta hipotesis se admite
que los grados de libertad de traslacion y rotacion en el plano, de todos los nodos del piso
estan relacionados entre si, como un cuerpo rigido. Esta hipotesis deja de ser valida para
diafragmas flexibles, es decir, cuando la planta del edificio es irregular o presenta

aberturas considerables en su interior.

El problema es de especial relevancia en sistemas en los que se combinan muros
estructurales y marcos, donde los primeros resisten la mayor parte de las acciones
sismicas y los marcos se disenan principalmente para resistir las acciones gravitacionales.
En estos casos si el diafragma no es rigido bajo acciones sismicas, los marcos podrian
tener demandas de deformaciones relativas de piso bastante mayores que las
correspondientes a muros estructurales, lo que puede llevar a danos severos o colapsos en

éstos si el comportamiento de diagrama flexible no fue considerado en el diseio.

En el sismo de Northridge, California, en 1994, se observaron evidencias de
comportamiento de diafragmas diferentes al diafragma rigido para edificios de
estacionamientos construidos con elementos prefabricados, construidos a base de la
combinacion de muros estructurales y marcos, con un firme colado sobre el sistema de
piso prefabricado. Los danos ocurridos en estas estructuras fueron causados por falla en
los elementos prefabricados que soportaban la carga gravitacional, debido a que la
flexibilidad en el diafragma les permitio grandes desplazamientos en regiones alejadas de

los muros.
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A través de analisis estaticos no lineales, Fleischman et al., (1998), demostré que los
diafragmas de algunos de estos edificios alcanzaron deformaciones por flexion
importantes, debido principalmente a la forma alargada en planta del sistema de piso.
Estas deformaciones llevaron a distorsiones de entrepiso bastante mayores que las

consideradas en el diseno original.

2.6.1- SISTEMAS DE PISO DE VIGUETA Y BOVEDILLA

Un sistema de piso difundido y utilizado por los constructores en los ultimos anos es el
sistema de vigueta y bovedilla, que se compone de tres partes principales: Componente
portantes (viguetas), componentes aligerantes (bovedillas) y un firme de concreto armado

colado en situ que tiene como objetivo principal dar integridad al sistema de piso.

Estructuralmente, el sistema de vigueta y bovedilla proporciona las siguientes ventajas:

a) El presfuerzo en las viguetas logra aumentar la relacion claro/peralte en la losa.

b) El uso de bovedillas reduce el peso de la losa con el consiguiente ahorro en acero de
refuerzo.

c) Una losa con menor peso reduce las demandas sismicas en los elementos
estructurales de la edificacion.

d) Es posible obtener menores desplazamientos verticales debido a la contra flecha que

se deja en las viguetas.

El diseno sismico de sistemas de piso de vigueta y bovedilla requiere la determinacion de
las fuerzas que se ejercen sobre los sistemas de piso, para ello se hace la transformacion
de estas fuerzas en acciones internas en el plano del diafragma (flujo de fuerzas en el

diafragma).
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Usualmente, la magnitud de la fuerza horizontal que se presenta en cada piso es estimada
usando alguna técnica de diseino por capacidad, como lo establece el reglamento de Nueva
Zelanda (NZS, 1995) o una distribucion de fuerzas de diseino en los diafragmas basada en
las cargas laterales equivalentes, como lo especifican el RCDF-2004. Un paso clave en el
diseno de sistemas de piso de vigueta y bovedilla es transformar las fuerzas de diseno en
fuerzas internas en el diafragma. Para este fin, existen dos métodos indicados en los

reglamentos.

El primero de éstos es la analogia de la “viga horizontal” o “viga diafragma”, la cual es
usada para el diseno de pisos regulares. Para diafragmas con configuraciones complejas,
existe el Método del Puntal y Tirante (MPT) (Mc Saveney, 1997). Este método permite
modelar el flujo de cargas mediante una distribucion de fuerza internas que satisfacen las
condiciones de borde y de equilibrio. Esto se logra modelando la estructura como una
armadura con elementos de concreto en compresion “puntales” y tension “tirantes”. Para
emplear el método es necesario definir nodos en los puntos de aplicacion de las cargas y
en las discontinuidades, posteriormente unirlos mediante elementos “puntales y tirantes”

y resolver el sistema con procedimientos de estatica.
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CAP. 3/ REVISION ESTRUCTURAL DE PROYECTO CON BASE EN EL

RCDF-2004 Y SUS NORMAS TECNICAS COMPLEMENTARIAS

3.1- DESCRIPCION DEL PROYECTO

La estructura que se estudia en esta tesis es un edificio con uso habitacional de seis
niveles, constituido por un sétano, planta baja y cinco plantas mas. El edificio esta
construido en un predio que tiene un area total de 371.63 m2 aproximadamente, en la

Alcaldia Benito Juarez.

La geometria del edificio en planta es rectangular con dimensiones de 34m en la
direccion mas largay 9.65m en la direccion corta. El sotano esta destinado para cajones
de estacionamiento, con una superficie de 329 m2 en planta (Fig. 3.1). Posteriormente
se encuentra la planta baja- dividida en dos partes; en la parte frontal se encuentra una
rampa para cajones de estacionamiento y en la parte trasera se ubica un primer
departamento (Fig. 3.2). Por ultimo, en los siguientes cinco pisos, existen dos
departamentos por nivel (Fig. 3.3). Las alturas de entrepiso son: 3.40m en s6tano, 2.8m

en planta baja y 2.7m en los niveles posteriores (Fig. 3.4 y 3.5).
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Figura 3.2.- Planta arquitectonica de planta baja
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Figura 3.3.- Planta arquitectonica de niveles superiores.
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El sistema estructural usado esta compuesto por un sistema dual marco-muro y
sistemas de piso de vigueta y bovedilla y losa maciza. Los subsistemas utilizados son

los siguientes:

a) En el s6tano existe un cajon de cimentacion con losa maciza de fondo de 30 cm
de espesor, losa tapa de vigueta y bovedilla con firme de 5cm y contratrabes (Fig. 3.6 y
3.7).

b) A continuacion, se encuentra la losa tapa de sé6tano hecha de concreto
reforzado, de 12 cm de espesor y trabes de concreto reforzado de gran peralte (Fig. 3.8).
c) En la losa de planta baja el sistema de piso es mixto, aqui se combina sistema
de vigueta y bovedilla en la parte trasera con un firme de 5 cm de espesor, y losa maciza
en la parte frontal de 12cm de espesor (Fig. 3.9).

d) En los 5 niveles posteriores el sistema de piso es de vigueta y bovedilla con

firme de 5cm de espesor (Fig. 3.10).

Ademas, existen muros de concreto en la periferia del cajon de cimentacion de 30 cm
de espesor en sétano y planta baja (Fig. 3.6, 3.7, 3.8 y 3.9), columnas y muros de
concreto mas esbeltos distribuidos asimétricamente en los niveles posteriores (Fig. 3.6,

3.7, 3.8y 3.9). Las especificaciones mecanicas de los materiales utilizados son:

a) Acero de refuerzo longitudinal y transversal de fy= 4200 kg/cm?2,

b) Los elementos de concreto se proyectaron con tres tipos de resistencia: para
colado de cimentacion, cubierta de so6tano, cubierta de planta baja, asi como vigas de
gran peralte y muros robustos, se utilizé concreto con resistencia a la compresion de
f'c=250 kg/cm?2.

c) Para losas posteriores, castillos, asi como vigas pequenas la resistencia a
compresion es de f'¢c=250 kg/cm?2.

d) Para las viguetas prefabricadas, se usé concreto con resistencia a la

compresion de f'c=400 kg/cm?2.
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3.2.- ANALISIS DE CARGAS

De acuerdo a la clasificacion del RCDF-2004 (GDF, 2004a), este tipo de estructura
corresponde al grupo “B”. Por lo tanto, en la combinacion de cargas para revisar por
estado limite dltimo se utiliza un factor de carga igual a 1.4 y 1.1 para carga

gravitacional y sismica respectivamente.

Las cargas vivas a aplicar en el modelo estructural, de acuerdo a las Normas Técnicas
Complementarias sobre Criterios y Acciones para el Diseno Estructural de Edificaciones,
NTCADEE-2004 (GDF, 2004d) son las que se muestran en la tabla 3.1.

Tabla 3.1.- Definicion de cargas vivas (GDF, 2004).

Destino de piso o Wa Wm
cubierta
Habitacion 20 170
Estacionamientos 100 250
Azoteas 70 100

Donde:

Wa es la carga instantanea y se usa para el diseno sismico y por viento y cuando se
revisen distribuciones de carga mas desfavorables que la uniformemente repartida

sobre toda el area 'y

Wm es la carga viva maxima, se emplea para diseno estructural por fuerzas
gravitacionales y para calcular asentamientos inmediatos en suelos, asi como para el

diseno estructural de los cimientos ante cargas gravitacionales.

Adicional, de acuerdo a las NTCADEE-2004 (GDF, 2004d) se considera un peso muerto

extra mostrado en la tabla 3.2.
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Tabla 3.2.- Definicion de cargas muertas (GDF, 2004).

Estacionamiento(kg/cm2) Entrepisos(kg/cm2)
Reglamento 20 20
Firme 5cm 120
Loseta 30
Caseton 5 5
Total 25 175

3.3.- DEFINICION DE AMENAZA SISMICA

Para llevar a cabo la evaluacion del comportamiento estructural se plantea un analisis
dinamico modal espectral. La razon de este tipo de analisis obedece a considerar de
manera explicita la participacion de los modos superiores de vibrar en la definicion de
la respuesta. Con esto se podran determinar todas las posibles respuestas que pueda
tener la estructura a partir de sus deformadas, y en consecuencia la respuesta final sera

el producto de la combinacion de todas las respuestas.

El método implica el calculo de valores maximos de desplazamientos y de aceleraciones
en cada modo usando un espectro de diseno. El RCDF-2004 (GDF, 2004a) y las NTCS-
2004 (GDF, 2004c) proporcionan dos maneras para obtener dichos espectros, del
Cuerpo Principal y del Apéndice A. La diferencia radica en que el Cuerpo Principal
estipula espectros de diseno sismico en los cuales ya se ha considerado de manera
implicita el efecto de la sobre resistencia existente en estructuras, es decir, ya estan
reducidos por un factor correspondiente al efecto de sobre resistencia, factor que en el
Apéndice A de las NTCS-2004 (GDF, 2004c) se denomina R y el cual se emplea de

manera explicita.
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Para el objetivo de esta tesis y evitar caer en incongruencias en el grado de refinamiento
de la definicion de la amenaza sismica que se pretende lograr, se utilizara la
metodologia del Cuerpo Principal de las NTCS-2004 (GDF, 2004c).

Considerando que el edificio se encuentra construido en la Colonia Narvarte de la
Alcaldia Benito Juarez de la Ciudad de México, y de acuerdo a la zonificacion de suelo
propuesta en las Normas Técnicas Complementarias Para Diseino y Construccion De
Cimentaciones, NTCCC-2004 (GDF, 2004c) la ubicacion se encuentra dentro de la zona

de transicion, definida en este documento como zona Il (Fig. 3.11).
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Figura. 3.11.- Zonificacion geotécnica de la ciudad de México (GDF, 2004).
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Una vez identificado el tipo de suelo, se obtienen los coeficientes sismicos de la tabla
3.3 para definir el espectro elastico tomados del Cuerpo Principal de las NTCS (GDF,
2004c) (Fig. 3.12).

Tabla 3.3.- Valores y parametros para calcular el espectro elastico.

Zona c ao Ta To r
I 0.16 0.04 0.2 1.35 1

[ 0.32 0.08 0.2 1.35 13
llla 0.4 0.1 0.53 1.8 2
llib 0.45 0.11 0.85 3 2
llic 0.4 0.1 1.25 4.2 2
lid 0.3 0.1 0.85 4.2 2

Para obtener las ordenadas espectrales se utilizaran las ecuaciones que se muestran a

continuacion:

a-ao+(c—a0)Tla; siT<Ta
a=c; siTasT<Th
a=(c; siT>Tb

q = (Tb/T)"

Donde:

T se tomara igual al periodo fundamental de vibracion de la estructura.

Ta y Th son los periodos caracteristicos del espectro de diseno que se definidos en las
NTCS (GDF, 2004c).
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Figura 3.12.- Espectro elastico para suelo tipo Il (GDF, 2004).

El uso de un espectro de respuesta elastico implica disenar las estructuras para que
soporten sismos intensos sin ninglin dano, lo cual es muy costoso y poco viable para el

desarrollo de proyectos.

Por tal motivo, considerando la baja probabilidad de que ocurran sismos intensos durante
la vida qtil de la estructura, las NTCS (GDF, 2004c) proponen el uso de un espectro de
diseno inelastico aplicando una reduccion de las fuerzas sismicas, asumiendo que la

misma superara su rango elastico, mediante la disipacion de energia.

La manera en que se reducen estas fuerzas es mediante las siguientes expresiones:

Q' =0Q; siT2Ta

Q= 1+% (Q-1); SiT<Ta
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En este caso, para obtener el espectro inelastico (Fig. 3.13), es necesario conocer un factor

de comportamiento Q, el cual depende directamente del tipo de estructuracion que tiene

el edificio y del nivel de deformaciones que se acepten ocurran en el rango inelastico.

Dado que la estructuracion es a base de muros de concreto reforzado robustos en la

periferia de la estructura, asi como muros mas esbeltos distribuidos en planta, y de marcos,

se utilizara un factor de comportamiento sismico Q=2 de acuerdo a las NTCS (GDF, 2004c).

Sa(g)

0.180

0.160

0.140

0.120

0.100

0.080

0.060

0.040

0.020

0.000

S=SS

T(seg)

Figura 3.13.- Espectro inelastico para suelo tipo Il (GDF, 2004).
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3.4.- DEFINICION DE MODELO

El analisis estructural se realiz6 en el software ETABS (CSI, 2013) (Fig. 3.14, 3.15) debido
a que es una plataforma amigable con el usuario ya que trabaja en un entorno grafico y

permite una buena interpretacion de datos de entrada y salida.

Para el modelado se utilizaron elementos tipo “frame” para columnas y vigas. En cuanto
alos muros de concreto, se modelaron como elementos tipo “shell” para simular la rigidez
adecuada. Cabe senalar que para tener el comportamiento adecuado del modelo
tridimensional es necesario discretizar correctamente los elementos, para garantizar la

continuidad de fuerzas y compatibilidad de deformaciones.

Figura 3.14.- Vista tridimensional de modelado de edificio en ETABS.
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Figura 3.15.- Vista de corte longitudinal de modelo en ETABS.

Para realizar un analisis modal espectral es necesario asignar masas (las cuales estan en
funcion del peso de la estructura), que estaran sujetas a las aceleraciones vy
desplazamientos producidos por las fuerzas sismicas. El programa ETABS (CSI, 2013) tiene
la facilidad de asignar dichas masas a partir del peso volumétrico de los elementos y de

las cargas muertas y accidentales.

La manera en que realiza el analisis el programa ETABS (CSI, 2013) es mediante la
simulacion de fuerzas sismicas que seran ejercidas sobre la estructura. Para simular estas
fuerzas se necesita hacer una combinacion de cargas que puedan cubrir las posibles

direcciones de incidencia en que se puede presentar el sismo.

Por simplicidad el programa las genera sobre dos ejes ortogonales entre si, y para el
modelo tridimensional elaborado, definio el eje “X” en el sentido corto de la estructura y el

eje “Y” en el sentido largo.
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Las combinaciones a considerar para la revision del comportamiento sismico asociado al

estado limite ultimo se presentan en la tabla 3.4.

Tabla 3.4.- Combinaciones de carga asignadas en modelo tridimensional.

Combinacion Carga Carga viva Carga viva Sismo en | Sismo en
muerta maxima accidental X Y
1 1.4 14 0 0 0
2 11 0 11 1.1 0.33
3 1.1 0 11 11 -0.33
4 11 0 11 1.1 0.33
5 1.1 0 11 1.1 -0.33
6 11 0 11 0.33 11
7 1.1 0 11 -0.33 11
8 11 0 11 0.33 1.1
9 1.1 0 11 -0.33 1.1

3.4.1- PERIODO FUNDAMENTAL DE VIBRACION Y RIGIDEZ DEL EDIFICIO

La estimacion del periodo natural o fundamental de vibracion de una estructura es un
procedimiento esencial en el diseno o evaluacion sismica. A partir de esta caracteristica
es posible estimar las demandas globales de una estructura sometida determinada accion

sismica.

Para el edificio en estudio, el periodo fundamental de vibracion T es 0.657 s, en la direccion
transversal (eje X) y 0.557s, en la direccion longitudinal (eje Y). Los demas periodos son

mostrados en la tabla 3.5.
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Tabla 3.5.- Periodo fundamental de vibracion de edificio.

Modo T(seg)
0.657

0.557
0.398
0.254
0.128

Ol WN

El periodo fundamental de vibracion depende de la masa y la rigidez de la estructura. La
rigidez de un piso es un parametro que permite evaluar y conocer la flexibilidad que tiene
una estructura para deformarse ante acciones externas. Esta rigidez esta directamente
relacionada con el nimero y robustez de elementos estructurales (muros o columnas de
concreto reforzado) que se tengan distribuidos en la planta, asi como la direcciéon en que

seah acomodados estos elementos.

Se sabe que es importante evaluar el cambio de la rigidez de un piso a otro, pues puede
provocar que al momento del sismo se pueden concentrar esfuerzos en los pisos mas
flexibles, produciendo una sobre-solicitacion en los elementos estructurales. Ademas, el
cambio brusco de rigidez puede originar torsion, lo cual generaria esfuerzos adicionales a
los concebidos en su diseno. El programa ETABS (CSI, 2013) permite conocer la rigidez que
tiene el edificio tanto en el eje X, como en el eje Y. En la tabla 3.6 se presentan los valores

de rigidez y direccion para cada uno de los niveles de la estructura (Fig. 3.16).
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Tabla 3.6. Rigidez de entrepiso de edificio.

Nivel Rigidez en eje Rigidez en eje Y % de % de
X (ton/m) (ton/m) cambio de cambio de
rigidez en X rigidezenY
5 1,7142 15,313 43.86 41.28
4 30,537 26,080 22.99 23.47
3 39,652 34,080 18.26 19.23
2 48,508 42,193 25.01 27.76
1 64,685 58,408 17.68 92.53
Planta 10.43 71.01
. 54,966 782,119
Baja
Sotano 61,368 2,698,346
8 Rigidez (ton-m)
7 © =@ -: Rigidezen "Y"
6 @ @ -:: Rigidez en "X"
5 @
4
3 @
2 ©-
1 “©
0
0 500,000 1,000,000

1,500,000 2,000,000 2,500,000 3,000,000

Figura 3.16.-Comparacion de rigidez de entrepiso por sentido del edificio.
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Como se puede observar la rigidez en planta baja y primer nivel es donde se presenta la
mayor variacion de rigidez de piso, esto se debe al cambio que existe de sistema
estructural, de muros de concreto robustos a marcos de concreto mas dlictiles, asi como a

la forma rectangular del edificio.

Este aspecto de cambio brusco de rigidez de entrepiso se revisa en las NTCS (GDF, 2004c),
se menciona una serie de puntos que debe cumplir una estructura para considerarse como
estructura regular. En particular el punto 10 menciona que el cambio de la rigidez de piso
no debera de diferir en mas de 50% de la del entrepiso inmediatamente inferior. Para este
analisis existe un cambio de 71 % y 92% en el eje “Y” que se presenta en planta baja y

primer nivel.

Como resultado, la estructura se debe de considerar como irregular, y por consiguiente, El

factor de reduccion Q’, definido previamente, se debera de multiplicar por 0.9 (Fig. 3.17).

0.200

0.180

0.160 ___-\\
0.140 \\
0.120 \\\
0.100 \
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0.060 \\\\\“ \\\\\\\\\\\\

Sa(g)

0.040 —
0.020
0.000
0 1 2 3 4 5 6
T(seg)

Figura 3.17.- Correccion de espectro inelastico por irregularidad para suelo tipo Il.
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El indice mas importante para determinar la magnitud de posibles danos en una estructura
es la distorsion de entrepiso, definida como el desplazamiento relativo entre dos pisos
sucesivos, dividido entre la altura del mismo. El reglamento marca en sus NTCS-2004 (GDF,
2004c), que para el tipo de estructura que se esta revisando y habiendo utilizado un Q=2,
la distorsion maxima de entrepiso no debe ser mayor a 0.006 (Fig. 3.18). En este analisis
la distorsion maxima presentada es de 0.0051 en el sentido transversal y 0.0034 en el
sentido longitudinal (Tabla 3.7), por consiguiente, se concluye que ambas cumplen con el
reglamento. También se puede observar que la distorsion maxima se presentd en la

direccion del periodo dominante, y que es precisamente la direccion mas esbelta del

edificio.

3.5.- DISTORSIONES DE ENTREPISO

Tabla 3.7.-Distorsiones maximas de entrepiso.

Piso Distorsion Distorsion
en X enyY

6 0.0035 0.0029

5 0.0040 0.0032

4 0.0044 0.0034

3 0.0046 0.0033

2 0.0046 0.0027

1 0.0051 0.0003
Planta Baja 0.0043 0.0001

Planta Sétano 0.00 0.00
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©-— Distorsidn en X

©-— Distorsién en Y

6 ©-— Permisible ® ®
5 ® ®
=
> 4 ©) (@)
Z
3 5] @
2 @ ®
1 @ @
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007
DISTORSION

Figura 3.18.-Distorsiones maximas de entrepiso.

3.6.- REVISION DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

En esta seccion se analizara y revisara los elementos estructurales tales como vigas,
columnas y muros con base en las especificaciones que marcan las NTCC-2004 (GDF,
2004b) para corroborar que los disenos cumplan con el reglamento. Por practicidad se
mostrara unicamente la metodologia de revision para uno de los elementos sujetos a las
combinaciones de carga mas desfavorables, y posteriormente se mostrara Unicamente

una tabla resumen de los elementos mas esforzados por nivel.

Para realizar tal evaluacion, se tomara en cuenta los factores de resistencia y las hipétesis
de las NTCC-2004 (GDF, 2004b).
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Los factores de resistencia son las siguientes:

o fc*=0.8fc

o fc’=0.85 fc*

¢E= 14000 /fc, en kg/cm2

¢ FR= 0.9 para flexion.

¢ FR= 0.8 para cortante.

¢ FR= 0.7 para flexo-compresion.

e La deformacion unitaria del concreto en compresion cuando se alcanza la resistencia

de la seccion es 0.003.

3.6.1.- REVISION DE ELEMENTOS MECANICOS EN VIGAS

Para revisar el momento resistente en vigas se aplicaran las hipoétesis y expresiones de las
NTCC-2004 (GDF, 2004b). La distribucion de esfuerzos de compresion en el concreto,
cuando se alcanza la resistencia de la seccion, es uniforme con un valor fc” igual a 0.85fc*
hasta una profundidad de la zona de compresion igual a B1c, donde B1= 0.85; si fc*< 28
MPa (280 kg/cm?2).

(A -AN,

La profundidad del bloque equivalente de esfuerzos de compresion a= o
C

d
Profundidad del eje neutro C=B.

Para revisar que acero a compresion fluya ES = 0.003 (c—-d").
L 0.7 ./’
Cuantia minima p,, =——— .
fy
f.” 6000 B,

e b= "
Cuantia balanceada P fy fy 6000 °
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Cuantia maxima pmax.= 0.75 pb.

Cuantia de acero a compresion o — A's
bd

Cuantia de acero a tension o= As
bd

Para el calculo del momento resistente MRr para vigas doblemente armadas se aplicara la

ecuacion M, =F, [(AS - As’)fy[d - Zj +AJf,(d-d ’)]

Para revisar el esfuerzo cortante resistente en vigas se aplicaron los siguientes conceptos

y expresiones:

Factor de reduccion para vigas con peralte mayor a 700 mm, f = 1-0.0004 (h-700)

En vigas con relacion claro a peralte total, L/h, no menor que 5y p< 0.015 el valor del

esfuerzo cortante que toma el concreto V_, = F, bd (0.2 +20p)./f.*.

Afd
s'y
Para obtener el valor del esfuerzo cortante que toma el acero transversal Vs = S :

donde S es la separacion entre estribos.

A continuacion, se detallara la revision estructural de la viga mas esforzada de la losa de
sotano. La condicion de momento maximo se presentoé en la viga T-2, sobre el eje 10 (Fig.
3.19). Con un momento maximo de 155 ton*m al centro del claro y un cortante de 62 ton

en los extremos.

El armado de la viga al centro del claro donde se presenta el momento maximo es: en
lecho inferior 9#8 mientras en el lecho superior 4#8. Mientras en los extremos tiene: en el
lecho inferior 4#8 y lecho superior 8#8. En extremos se utilizo estribos con varilla del
#4@10.
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=

*

&

p= v =

Figura 3.19.-Ubicacion de Trabe T-2 eje 10 en tapa sétano

Caracteristicas geométricas de la viga a partir del siguiente diagrama:

. T
I x
A's
h d
As
¥
f—
Ancho b (cm)=40 d’ (cm)=3.27 d (efectiva)= 100-5.81; d (efectiva)=94.19 cm

Peralte h (cm)=100 r(cm)=5.81

Propiedades mecanicas de los materiales:
Resistencia a la compresion a los 28 dias f'c(kg/cm2)= 250
Fluencia del acero fy (kg/cm?2)= 4200
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Por lo tanto:

f*c(kg/cm?2)= (0.8x250)= 200

f’c(kg/cm?)= (0.85x200)= 170

El armado al centro del claro es: en lecho inferior 9#8 mientras en el lecho superior 4#8.
9#8; As (cm?) = 45.6

4#8; A’s (cm?) = 20.27

As2=As-A’s; As2=45.6-20.7; As2(cm?)=25.34

(A -A,  2534%4200

;a=————:a(cm)=15.65
£7h 170x400 2™

Para obtener el bloque de compresion ad =

a
Por otra parte, para obtener la profundidad del eje neutro C=—; siendo B=0.85;

B ’
1565
0.85

c ; c(cm)=18.41

A continuacion se revisa si el acero a compresion fluye y con ello que los criterios e

hipétesis que se estdn tomando se cumplan mediante la ecuacion gg_ 9:003 _4y;
C

£s = 909318 41_3.27)

1841
Es= 0.0025 > 0.002; Lo que nos indica que el acero si fluye.

Ahora se revisan las cuantias de acero:

_f." 6000p, (170, 6000x0.85,
T, fy+6000’pb_ 4200°" 4200+ 6000 PP=0.02

pmax.=0.75pb; pmax.=0.75x0.02; pmax.=0.015

0.7.[f> _0.7-/250

Pmin = fy i Pmin = 4200 ' pmin =0.0026
45.6
P = 40x9416° P 0012
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Por lo tanto se cumple que la expresion p max > p > p min.

2027
Ademas ., _A's p=— " '= 0.0054
P ="a | 40x9116° P
Por lo tanto
,, 6000B, d° fc” ,. 6000x0.85, 327, 170
—pz Pl S pp'> :
P25000-r, a 1,7 " " '6o00-4200" 0416 200’ 5~ 0-0066 >0.003

Como si cumple también con las cuantias de acero, ahora se puede proceder a calcular el

momento resistente mediante la ecuacion para vigas doblemente armadas:

Mg = Fq [(As —As’)fy[d —aj +AJT,(d —d’)}

2

Mg = 0.9{(45.6— 20.7)4200(94.19— 15265) +20.17x 4200(94.19—3.27)} / (1000*100)

gMR =152.37 ton*m < 155 ton*m ; Por lo cual se dice que no cumple, pues el momento

resistente es menor al momento actuante.

Ahora bien, para la revision del acero de refuerzo sometido a esfuerzo cortante de la viga
T-2 en los extremos:
V. =F; bd(0.2+20p)./f.* ; Donde existe un factor adicional de reduccion para vigas con

peralte mayor a 700 mm, f = 1-0.0004 (h-700).
V r = (0.8x0.88x40x94.16 (0.2+20 (0.0054))v/200) /1000; Vr=5.7 ton

Por otro lado, para conocer el esfuerzo cortante que resistira el acero:

A.f.d
VAL LIRVA :1.27><4200><94.16; Vs= 50.11 ton:
S 10x1000

oVt= 0.8*(50.11+5.7);

gVt= 55.81 ton < 62 ton; Por lo cual tampoco cumple pues el esfuerzo cortante actuante

es mayor que es esfuerzo cortante resistente.
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A continuacion, se muestra un resumen del comportamiento de la viga mas esforzada por

hivel y la comparacion de sus elementos actuantes y resistentes (Tabla 3.8).

Tabla 3.8.-Cuadro resumen de elementos mecanicos en vigas mas esforzadas.

Nivel Elemento Ub;(;z.:\:)lon M g N Ve Va
) (ton*m) (ton*m) (ton) (ton)

Losa T-2 10 152.4 155.5 55.8 63.5
sotano

Losa TA-9 6 121.1 93.3 48.4 56.4

P.B.
Losa 1 TB-1 1y15 5.2 211 12.8 17.5
Losa 2 TB-1 1y 16 5.2 21.1 12.8 17.5
Losa 3 TB-1 1y 17 5.2 21.1 12.8 17.5
Losa 4 TB-1 1y18 5.2 21.1 12.8 17.5
Losa 5 TB-1 1y 19 5.2 21.1 12.8 17.5

Donde:

MR : Es el momento resistente
MA: Es el momento actuante
VR: Es el cortante resistente
VA: Es el cortante actuante

En general, el comportamiento de la mayoria de las vigas del edificio es adecuado, con
acepcion de las que se muestran en la tabla 3.8. En estos casos particulares, los elementos
mecanicos actuantes son mayores a los resistentes, sobre todo en las vigas TB-1 de la losa

1 alalosab.

Las vigas TB-1 son secciones pequenas de 15x40 que se ubican entre los muros grandes
de concreto, por lo que en estas zonas se esta presentando un sobre esfuerzo en las vigas

debido a la baja ductilidad de los muros de concreto.
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3.6.2.- REVISION DE ELEMENTOS MECANICOS EN COLUMNAS Y MUROS
DE CONCRETO REFORZADO.

Para la revision de columnas y muros de concreto tomaron los lineamientos que marcan
las NTCC-2004 (GDF, 2004b) para revision de efectos de esbeltez, resistencia a

flexocompresion.

Para revisar flexocompresion biaxial se utilizan las siguientes expresiones:

As

Cuantia de acero p = —>

uantia p b d
pfy
q: mn
f"c

En las NTCC-2004 (GDF, 2004b) indica que la revision por flexocompresion biaxial se puede

realizar por medio de la expresion de Bresler:

o _ 1
ARy, +1/Py, 1Py

Donde:

PR es la carga normal resistente de diseno, aplicada con las excentricidades exy ey;

PRO carga axial resistente de diseino, suponiendo ex=ey=0; La ecuacion para determinar

Pro = Fa[("cAC + Asfy]

PRx carga normal resistente de diseno, aplicada con una excentricidad ex en un plano de
simetria; la expresion para determinar la carga es PRx= (Kx*FR*b*h*f'c)

PRy carga normal resistente de diseno, aplicada con una excentricidad ey en el otro plano

de simetria. PRy= (Ky*FR*b*h*f'c)

Para revisar los efectos de esbeltez se toma la siguiente expresion:

M
Si 34 —12[M1j < }?I se revisan efectos de esbeltez

2
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Para miembros con extremos restringidos lateralmente se disenaran con un momento

amplificado, Mc, que se calculara con la expresion M. =F,, xM,

Donde:

C,=06+04M 504
M

2

n’E|
P= " _
]
El=04_°9
1+u

A continuacion, se detalla la revision estructural de una de las columnas mas esforzadas
de la planta baja. La condicion de carga axial maxima se presentoé en la columna C-4, sobre

el eje 9 (Fig. 3.20) de 38.83 ton, un momento maximo de 4.70 ton*m en el sentido “x” y
1.31 en el sentido “y”.

r—

Figura 3.20.-Ubicacion de columna C-4 mas esforzada.
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Caracteristicas geométricas de la columna.

Ancho b (cm)=40 rec (cm)=4

Peralte d (cm)=12

Propiedades mecanicas de los materiales:

Resistencia a la compresion a los 28 dias f'c (kg/cm?2)= 250

f*c(kg/cm?)= (0.8x250)= 200

f’c(kg/cm?2)= (0.85x200)= 170

Fluencia del acero fy (kg/cm?2)= 4200

El armado de la columna es de 6 varillas del nimero 4 y estribos del nimero 3 a cada 20

cm.

Por lo tanto:
As (cm?2) = 7.60

La cuantia de acero es p— 750 :  p=0.016
40x12

Por consiguiente - 20164200 . q=04
0.85x0.8x250

También se debe obtener las excentricidades en cada sentido:

4.70 . ~12.10
- e .10 cm
X~ 3883’ X
1.31 . —3.37
_131. ¢ .37 cm
€Y~ 3883’ X

Por otro lado, se deberan obtener las relaciones d/h para ingresar a las curvas de momento
curvatura del libro Aspectos Fundamentales del Concreto Reforzado (Gonzales C.,

Fernandez R., 2005).
dix _12-4  d,
h

- 7

5 =0.67 Por lo cual se toma la grafica de la figura C.1

h
d - d
TV = 4304; Ty =0.9 Por lo cual se toma la grafica de la figura C.5

Entonces para ingresar a las grafica de momento curvatura y obtener los parametros
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Kxy R:

Con eh - 121'210 =1.008y q=04; Kx=0.2 y R=0.09

Y la misma metodologia aplica para obtener los parametros Ky y R:

Con ehy _ 34'13(’)7 =0.09y §=0.4; Kx=0.25 y R=0.11

Por consiguiente, para calcular la carga lltima se puede utilizar la expresion de Bresler

Pro = F [(F'cAC + Asfy]

Pro = (0.7)[(170x472.4 ) + (7.60x4200 )] ; Pro=78560 kg
Prx = K, Frbaf'c

Prx = 0.2X0.7X12x40x250 ; Pgry =16,800 kg

Pry = Ky Frbdf ¢

Pry = 0.2X0.7X12x40x250 ; Pry =21,000 kg

Para corroborar que la ecuacion de Bresler se puede utilizar, se debe de corroborar

P
que R.>0.1

RO
P _ 10.6 ~0135 > 0.1
Pu 7856

Por consiguiente:

1
N
16800 21000 78560

Py = P, =10.6 ton < 38.83 ton, por lo cual no cumple

Para obtener el momento resistente tanto en la direccion x como y:
Mx = R, F.bd?f'c

Mx = 0.09x0.9x12x12x40x250 = 116,640 kg*m = 1.164 ton*m < 4.70
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Por lo cual se dice que el elemento no cumple, pues la carga ultima y los momentos

actuantes son mayor que la carga y momentos resistentes.

A continuaciéon, se muestra un resumen del comportamiento de las columnas mas

esforzadas y la comparacion de sus elementos actuantes y resistentes (Tabla 3.9).

Tabla 3.9.-Cuadro resumen de elementos mecanicos en columnas mas esforzados.

Nivel Elemento Pu MAXx MAy PR MRx MRy
(ton) (ton*m) (ton*m) (ton) (ton*m) (ton*m)

Planta

Baja C-5 3078 G605 1.81 9.07 1.36 2.92
Planta

Baja C-4 38.83 4.7 1.31 10.6 1.16 4.75

C

Planta

Baja c3 26 0.88 1.47 7.86 0.58 1.22
Planta

Baja c1 18 0.3 0.6 6.52 0.24 0.36

Donde:

MR : Es el momento resistente
MA: Es el momento actuante
VR: Es el cortante resistente
VA: Es el cortante actuante

Pu: Es la carga axial ultima
PR: Es la carga axial resistente

Como se puede observar, en la tabla 3.9, algunas de las columnas que estan en planta

baja no cumplen con el reglamento, donde la carga Pu y los momentos actuantes son

mayores a los resistentes.
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Esto es producto de la esbeltez de los elementos, y de la cuantia de acero tan pequena que

utilizan en las columnas considerando que es un edificio de seis niveles, asi como el sentido

en el que estan orientados.

Por otro lado, el comportamiento de los muros de concreto esbeltos (Tabla 3.10) no es el

adecuado en algunos de estos. Al ser elementos con una mayor area transversal, se puede

pensar que su capacidad de carga para resistir una fuerza axial puede llegar a ser muy

grande, pero no es asi cuando se involucra la flexocompresion a la que estan sujetos, y

como se puede observar, la resistencia a flexion en el sentido esbelto del muro (sentido y)

esta muy limitado por esta condicion geométrica.

Tabla 3.10.-Cuadro resumen de elementos mecanicos en muros mas esforzados.

Nivel Elemento Pu MAX MAy PR MRx MRy
(ton) (ton*m) (ton*m) (ton) (ton*m) (ton*m)
Pllae:a?;a M-6 62.5 6.5 3.7 29.5 25 3.89
Pllaaa?;a M-3 34 4.7 3.3 74.32 34.56 6.74
P'ai?ia M-4 28.4 12.6 2.5 28.2 54.7 7.58
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CAP. 4 COMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL ANTE ACELERACIONES ESPECTRALES
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El objetivo de este capitulo consiste en modelar el comportamiento estructural del edificio
ante aceleraciones extraordinarias registradas en la Ciudad de México durante el sismo del
19 de septiembre del 2017 con el fin de conocer la sobre resistencia que implica trabajar
con el espectro elastico e inelastico que marcan las NTCS-2004 (GDF, 2004c),

particularmente del Cuerpo Principal.

4.1.- ANTECEDENTES

En la actualidad se ha profundizado en el estudio del comportamiento sismico tan
complejo que tiene el suelo de la Ciudad de México desde sus suelos blandos en la zona
lacustre, zona de transicion, hasta la zona de suelos firmes, y se ha observado que, bajo
ciertas aceleraciones, existen zonas de la ciudad donde se produce una amplificacion de
ondas sismicas tal y como ocurrié en el sismo del 17 de septiembre de 2017. Esto debido
a que gran parte de la Ciudad esta edificada sobre sedimentos blandos de los antiguos

lagos que existieron en el Valle de México.

Atienza et al. 2017 mencionan que, durante el sismo del 19 de septiembre de 1985, la
aceleracion maxima (Amax) registrada por los sismoégrafos de Ciudad Universitaria (CU),
que esta en suelo firme, fue de 30 gal mientras que la Amax registrada durante el sismo
del 19 de septiembre de 2017 fue de 57 gal, es decir, que el suelo en la zona cercana a
CU experimenté un movimiento dos veces mayor que en 1985. Mientras que, en algunos
sitios de la zona del lago, las aceleraciones maximas del suelo producidas por el sismo del
2017 fueron menores a las registradas en 1985. Por ejemplo, en la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (SCT), que se encuentra zona de suelos blando, la Amax en
1985 fue de 160 gal, mientras que en 2017 fue de 91 gal. Esto quiere decir que los
sismogramas mostraron que la amplitud de las ondas sismicas con periodos de oscilacion
menores a 2 segundos fue mucho mas grande en 2017 que en 1985 (en promedio unas 5

veces).
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Caso contrario para ondas con periodos mayores de 2 segundos cuya amplitud fue mucho
mayor en 1985 (hasta 10 veces mayor). Para analizar el comportamiento que tuvieron las
estructuras por el sismo de 2017, los ingenieros y sismologos calcularon aceleraciones
espectrales a partir de los acelerogramas registrados. Dichos valores muestran las

aceleraciones que experimentaron edificios con diferentes alturas.

Las aceleraciones espectrales en CU (suelo firme) indican que los edificios de 1 a 12 pisos
cercanos a la estacion sismica experimentaron una aceleracion promedio de 119 gal, que
es aproximadamente 2 veces mayor que la observada en 1985. En contraste, las
estimaciones en SCT (suelo blando) muestran que, para edificios pequenos de este tipo, y
cercanos a la estacion, experimentaron una aceleracion promedio de 188 gal, muy
similares a las de 1985. Por otro lado, edificios mas altos, de entre 12 y 20 pisos,
experimentaron una aceleracion promedio en CU de 60 gal, que es 30% menor a la de
1985, que fue de 85 gal.

La diferencia mas clara entre los dos terremotos ocurri6 en suelo blando para edificios con
mas de 15 pisos. Si bien en 1985, los edificios de este tipo cercanos a SCT experimentaron
aceleraciones de 1.5 a 4.9 veces mas grandes que las observadas el 19 de septiembre de
2017. En 1985, algunas de estas grandes estructuras experimentaron aceleraciones de
hasta 760 gal.

En el sismo de 2017, en su mayor parte, estructuras relativamente pequenas, de entre 4y
7 pisos, ubicadas a lo largo de una franja con orientacion norte-sur dentro de la zona de
transicion (entre las zonas de suelo firme y blando) al poniente de la zona de lago, fueron
las que mas resultaron afectadas. En contraste, con las estructuras danadas en 1985

fueron en su mayoria mas grandes, con alturas de entre 7 y 14 pisos.
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4.2.- DEFINICION DE AMENAZA SiSMICA

El 19 de septiembre de 2017 ocurrio un sismo entre los estados Puebla y Morelos. El
epicentro del sismo se localizé en las coordenadas 18.40 latitud N y -98.72 longitud W, a
una profundidad de 57 km. Este fenomeno sismolégico ocurrié a la 1:40 p.m. tiempo del
centro de México, con una magnitud Mw= 7.1, de acuerdo a reportes del Servicio

Sismoloégico Nacional (SSN).

Para evaluar el comportamiento estructural que se asume tuvo el edificio en estudio, se
utilizo el registro de este evento, obtenido por el Centro de Instrumentacion y Registro
Sismico (CIRES). Especificamente datos de la estacion Esc. Sec. Tec. No. 14 con Clave
AU46, localizada en la Alcaldia Benito Juarez, Col. del Valle, dado que es la estacion mas

cercana al sitio en estudio.

A partir de dicho acelerograma se obtuvieron las aceleraciones espectrales mediante el
programa DEGTRA (Ordaz, 2011). Los espectros de respuesta en términos de
seudoaceleraciones son los siguientes: Direccion Este-Oeste (EW) y Norte-Sur (NS) (Fig.
4.1).
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Figura 4.1 Espectros de respuesta del sismo del 19 de septiembre de 2017 registrado en
la estacion AU46.

En una comparacion previa de las seudoaceleraciones que se registraron durante el sismo
de 2017, con la curva del espectro elastico del cuerpo principal de las NTCS-2004 (GDF,
2004c) para un suelo tipo Il (Fig. 4.2), se puede observar como la mayor parte de estas
aceleraciones son menores a las que contempla el espectro elastico. La linica zona donde
son mayores se presenta para periodos entre 0.5y 1 s, y que se puede traducir en el dano
que sufrieron particularmente las estructuras con periodos similares durante el sismo de
2017.

Como es de esperarse se observa que el espectro inelastico de las NTCS-2004 (GDF,
2004c) para suelo tipo ll, esta por debajo de las aceleraciones espectrales del sismo de
2017, esto deja ver como las demandas empleadas para el diseino de estructuras a partir
de las NTCS-2004 (GDF, 2004c), aceptan que las estructuras, a través de un

comportamiento inelastico disipen energia.
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Figura 4.2 Comparacion de seudoaceleraciones con espectro elastico e inelastico.
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Para verificar lo comentado anteriormente, y una vez que se obtuvieron los espectros de
respuesta del evento sismico considerado en este capitulo, se procede a aplicar sobre el
modelo tridimensional ocho combinaciones carga, con las posibles direcciones de

incidencia del sismo para el analisis modal espectral (Tabla 4.1).

Tabla 4.1.- Combinaciones de carga asignadas en modelo tridimensional.

Combinacion Sismo Sismo Y
X
1 SNS SEW
2 SNS -SEW
3 -SNS SEW
4 -SNS -SEW
5 SEW SNS
6 - SEW SNS
7 SEW -SNS
8 -SEW -SNS

Donde:
SNS es la aplicacion del sismo en la direccion Norte-Sur

SEW es la aplicacion del sismo en la direccion Este- Oeste

4.3.- DISTORSIONES DE ENTREPISO

Dado que el edificio tiene una gran cantidad de muros de concreto reforzado distribuidos
entodos los niveles, el aporte de rigidez es bastante significativo y se reducen ampliamente
los desplazamientos laterales en la estructura, incluso ante aceleraciones mayores a las
que contempla el reglamento, como las producidas por el sismo de septiembre de 2017,
pues en este analisis, la distorsion maxima para el estado limite tltimo es de 0.0056 en el

sentido transversal y 0.0042 en el sentido longitudinal (Tabla 4.2).

63




CCAP. 4/¢

OMPORTAMIENTO ESTRUCTURAL ANTE ACELERACIONES ESPECTRALES
REGISTRADAS DURANTE EL SISMO DEL 19 DE SEPTIEMBRE DEL 2017

Tabla 4.2 Distorsiones maximas de entrepiso debidas al sismo de septiembre de 2017.

. Distorsion Distorsion
Piso
en X enyY
6 0.0039 0.0037
5 0.0045 0.004
4 0.005 0.0042
3 0.0052 0.0042
2 0.0048 0.0037
1 0.0056 0.00046
Planta Baja 0.004 0.0001
Planta
Sotano 0.00 0.00

Como se puede observar, aunque ambas distorsiones son mayores que las mostradas en

el Capitulo 3, siguen estando por debajo de la distorsion permisible (Fig. 4.3). También se

puede observar que la direccion donde se presenta la mayor distorsion sigue siendo en el

sentido transversal, es decir, en la direccion mas esbelta de la estructura.

NIVEL

©— Distorsién en X
©— Distorsién en Y

> Permisible

0.002

Q@

® @

®
®

© @

©

0.003 0.004 0.005
DISTORSION

0.006 0.007

Figura 4.3.-Distorsiones maximas de entrepiso debidas al sismo de 2017.
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4.4.- REVISION DE ELEMENTOS MECANICOS EN VIGAS

En el analisis mostrado anteriormente el comportamiento estructural de las vigas es muy
similar al del analisis del Capitulo 3. La mayoria de las vigas cumplen con el reglamento,
es decir, los esfuerzos actuantes son menores a los resistentes, excepto en las mostradas

en la tabla 4.3, que son vigas donde sigue existiendo una concentracion de esfuerzos.

Tabla 4.3.-Cuadro resumen elementos mecanicos en vigas mas esforzadas.

Nivel Elemento Ubic:?lci()n M . M A Ve VA
(eje) (ton*m) |  (ton*m) (ton) (ton)
Sétano T-2 10 152.4 188.5 55.8 63.7
Planta TA-9 6 1211 100.2 48.4 29.6

Baja

1 TB-1 1y 15 5.2 23.4 12.8 149
2 TB-1 1y 16 5.2 25.35 12.8 14.5
3 TB-1 1y17 5.2 20.14 12.8 12.7
4 TB-1 1y 18 5.2 19.13 12.8 135

4.5.- REVISION DE ELEMENTOS MECANICOS EN COLUMNAS Y MUROS DE
CONCRETO REFORZADO

De igual forma, el comportamiento estructural de las columnas y muros de concreto es
similar al del analisis del Capitulo 3. La mayoria de elementos cumplen con el reglamento
excepto las mostradas en la tabla 4.4 y tabla 4.5, que son columnas y muros donde sigue

existiendo una concentracion de esfuerzos.
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Tabla 4.4.-Cuadro resumen elementos mecanicos en columnas mas esforzados.

MAX MAy MRXx MRy
Nivel Element Pu (ton*m (ton*m PR (ton*m (ton*m
o] (ton) (ton)
) ) ) )

Planta

Baja C-4 32 3.9 1.6 6.5 1.17 1.3
Planta

Baja ¢3 34 2.37 1.15 8.57 0.58 0.97
Planta

Baja c1 175 0.57 0.45 5.93 0.39 0.36

Tabla 4.4.-Cuadro resumen elementos mecanicos en muros mas esforzados.

Nivel Eleme Pu MAX MAy PR MRx MRy
nto (ton) (ton* (ton* (ton) (ton* (ton*
m) m) m) m)
Planta M-6 28.3 74 4.1 27.5 234 35
Baja
Planta M-3 323 4.7 11 71.50 31.3 5.7
Baja
Planta M-4 30.3 10.5 3.1 29.2 52,5 6.2
Baja
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CAP. 5/SIMULACION ESTRUCTURAL ANTE UN SISMO HIPOTETICO DE SUBDUCCION

El terremoto de Michoacan, México, del 19 de septiembre de 1985, con magnitud Mw=
8.1, es el evento sismico mas danino registrado hasta la fecha en este pais. A lo largo de
la zona de subduccion mexicana, alrededor de 10 terremotos con magnitud mayor a 7.5
han ocurrido durante los ultimos 60 anos (Singh et al., 1981). Aunque las magnitudes de
estos eventos son casi comparables, ninguno de ellos causoé tantos dainos en la Ciudad de

México como el terremoto de Michoacan de 1985.

Existe un segmento en la zona de subduccion en la costa de Guerrero (Singh et al., 1981,
Astiz y Kanamori, 1984), de unos 200 km de longitud llamada brecha de Guerrero, que ho
se ha roto desde 1911. La cual es probable pueda romperse y producir un evento sismico
de magnitud de 8.2 en la escala de Richter (Singh et al., 1988; Kanamori et al., 1993;
Ordaz et al., 1995; Pacheco y Singh, 2010).

Se han realizado simulaciones de movimientos de tierra que habria en la Ciudad de México
mediante terremotos hipotéticos en la brecha de Guerrero empleando un procedimiento
basado en el concepto de Funciones Empiricas de Green (EFG). Estas simulaciones se
basan en los resultados de estudios detallados sobre el mecanismo patréon de ruptura con
espectros de fuente del terremoto de Michoacan y otros grandes eventos en México
(Houston y Kanamori, 1986a; Astiz et al., 1987; Houston, 1987).

5.1.- DEFINICION DE AMENAZA SISMICA

Para realizar el analisis de EFG, se empleara el propuesto por Nino et al (2018), el cual ha
sido usado para simular los registros de velocidad y aceleracion de sismos que se espera
puedan ocurrir en la brecha de Guerrero. Este método se basa en sumar los registros de
pequenos terremotos que ya ocurrieron, y que son utilizados como EGF, para simular un

sismo de gran maghnitud.
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El pequeno terremoto tiene que ser de la misma region que el grande y poseer el mismo
mecanismo focal. Este método tiene la ventaja de reproducir los efectos de sitio, de
propagacion y atenuacion, el cual produce un gran niumero de simulaciones distintas, que

representan diferentes procesos de ruptura aleatorios para el mismo mecanismo focal.

Dado que el calculo de la obtencion de estas EGF para realizar el analisis deseado de este
capitulo queda fuera del objetivo de esta tesis, no se describira el procedimiento para la
obtencion de las mismas, pero si hay que especificar que fueron modelados a partir de un
sismo ocurrido en la brecha de Guerrero, y para el posible comportamiento que podria
tener dicho sismo en un suelo Tipo Il, de la Ciudad de México, que es la zona de estudio

donde se encuentra el edificio.

A partir de dicho planteamiento, se obtuvieron dieciséis acelerogramas sintéticos, que
representan la gama de posibles aceleraciones que se asume puedan presentarse y, los
cuales mediante el programa DEGTRA (Ordaz, 2011), se transformaron en dieciséis
registros de seudoaceleraciones que se pueden presentar para un suelo Tipo Il, de la
Ciudad de México (Fig. 5.1).
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Figura 5.1 Espectros de respuesta de seudoaceleraciones obtenidos a partir de
acelerogramas sintéticos para la brecha de Guerrero.
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Una vez que se obtuvieron dichas seudoaceleraciones, se cargan los dieciséis espectros al
modelo tridimensional, ahora con dieciséis combinaciones carga, considerando las

posibles direcciones de incidencia de los sismos (Tabla 5.1).

Tabla 5.1.- Combinaciones de carga asignadas en modelo tridimensional.

Combinacion Sismo X Sismo Y
1 Espectro Espectro
1 2
2 Espectro Espectro
2 1
3 Espectro Espectro
3 4
4 Espectro Espectro
4 3
5 Espectro Espectro
5 6
6 Espectro Espectro
6 5
7 Espectro Espectro
7 8
8 Espectro Espectro
8 7
9 Espectro Espectro
9 10
Espectro Espectro
10 10 9
1 Espectro Espectro
11 12
12 Espectro Espectro
12 11
13 Espectro Espectro
13 14
Espectro Espectro
14 14 13
Espectro Espectro
15 15 16
Espectro Espectro
16 16 15
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5.2.- DISTORSIONES DE ENTREPISO

Para este analisis, se deben de considerar 16 posibles distorsiones, tanto para el sentido
transversal (Figura 5.2), como para el sentido longitudinal (Figura 5.3) de la estructura,

debido a que se plantearon 16 combinaciones de ocurrencia de sismo.

En el caso del sentido transversal se presentaron 6 posibles combinaciones que
sobrepasan la distorsion permisible de 0.006. Siendo la maxima de 0.0069, y que
nuevamente se presentan en la direccion mas esbelta de la estructura, y particularmente
en el piso 2, que es donde se tiene el cambio brusco de rigidez. También se puede destacar
que, obteniendo un promedio para las distorsiones de las 16 combinaciones en el sentido

transversal, esta se mantiene dentro de lo permisible.
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: COMBINACION 2
COMBINACION 3
COMBINACION 4

6 2 COMBINACION 5 D@ ‘_ @ D) ®

5O O 6 O

—@— COMBINACION 6
=—@— COMBINACION 7
@©— COMBINACION 8
=@= COMBINACION 9
=—@— COMBINACION 10
©— COMBINACION 11 o
3 ®-— COMBINACION 12 D@ ) ©
COMBINACION 13 f
@©-— COMBINACION 14
®~— COMBINACION 15
COMBINACION 16

NIVEL
NN

0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007 0.008
DISTORSION

Figura 5.2 Distorsiones de entrepiso en sentido transversal para sismo hipotético de la
brecha de Guerrero.
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Figura 5.3 Distorsiones de entrepiso en sentido longitudinal para sismo hipotético de la
brecha de Guerrero.

Para el caso de las distorsiones en el sentido longitudinal se puede observar que se
comportan de manera similar a la de los analisis realizados en el Capitulo 3y 4, y que en
ninguno de los casos sobrepasa la permisible, presentando una distorsion maxima de

0.0048.

Dicho lo anterior, se puede decir que si se presentara el sismo hipotético en la brecha de
Guerrero y bajo las aceleraciones calculadas, probablemente la estructura podria llegar a
tener un comportamiento adecuado o sufrir danos, pero sin llegar al colapso, considerando

que la mayoria de las distorsiones se mantuvieron por debajo de la permisible.
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CON BASE EN EL ANALISIS Y CALCULOS REALIZADOS ANTERIORMENTE,
SE PUEDE CONCLUIR LO SIGUIENTE:

Considerando la vulnerabilidad sismica a la que se encuentra sometida la Ciudad de
México, el uso de un sistema estructural dual marco-muro puede llegar a ser una solucion
muy factible para el diseno de edificios de mediana y gran altura. Esto con el fin de
proporcionar la rigidez adecuada a la estructura para soportar las fuerzas laterales que le
pueden producir un sismo, asi como la ductilidad requerida para deformarse y disipar

energia, siempre y cuando se contemplen ciertos parametros en el diseno.

En la estructura que se esta evaluando, y que presenta un sistema estructural dual marco-
muro, se puede observar como la funcion principal de estos muros de concreto es aportar
rigidez para limitar los desplazamientos laterales, es decir, la aportacion de rigidez de estos

elementos ayuda principalmente a disminuir las distorsiones de entrepiso.

En el primer analisis la distorsion maxima fue de 0.0051, la cual esta por debajo de la
permisible, mismo caso incluso ante aceleraciones espectrales de gran magnitud como
las registradas durante el sismo del 19 de septiembre del 2017, revisadas en el Capitulo
4, con una distorsion maxima de 0.0056, que sigue siendo menor a la que permite las
NTCS-2004 (GDF, 2004c) para el tipo de sistema estructural utilizado.

También se observa que esta rigidez no es uniforme en toda la altura del edificio, esto
debido a la distribucion asimétrica de los muros de concreto, y de su orientacion. Lo que
provoca cambios bruscos de rigidez en planta baja y primer nivel, de 71 y 92.5%
respectivamente, que hacen que la estructura se considere como irregular. Este cambio
brusco, bajo determinadas circunstancias puede provocar efectos de torsion, falla por piso

débil y concentracion de esfuerzos en elementos estructurales.
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Esta concentracion de esfuerzos en elementos estructurales, se puede apreciar en las vigas
que se encuentran entre los muros de concreto, particularmente las vigas TB-1, que son
elementos con dimensiones de 12x40 centimetros. La rigidez de estos muros, es tan
grande comparada con la de las vigas, hace que el momento y cortante actuante se
concentren y sean mayores a los resistentes para los tres analisis presentados en esta

tesis.

En las columnas también se aprecia una concentracion de esfuerzos, sobre todo en las
columnas de planta baja, donde se tiene el cambio de sistema estructural de muros de
concreto robustos a marcos de concreto y muros esbeltos, asi como el cambio de rigidez
de entrepiso, lo que provoca que en algunos de estos elementos las fuerzas resistentes

estan muy por debajo de las actuantes.

Los factores a los que podemos atribuir esta situacion son:

e Las dimensiones de las columnas son pequenas, considerando que estan cargando
seis niveles.

e Ala esbeltez de estos elementos, es decir las excentricidades presentadas limitan en
gran medida la capacidad de carga.

e A que la cuantia de acero de las columnas es muy poca, rondan entre el 1y 2% del
area de la seccion transversal, es decir tienen el minimo.

e Laorientacion en la que se colocaron, es decir, los colocaron de manera tal que el lado
mas esbelto de la seccion esta orientado en la direccion mas esbelta del edificio y por ende

en la direccion en la g mas trabaja la estructura.
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Asi también, para los muros de concreto y principalmente los muros esbeltos, se puede
concluir que, aunque su area transversal es mas grande, no necesariamente su resistencia
lo sera, es decir, su resistencia por flexocompresion estara limitada por la condicion
geomeétrica y por sus cuantias de acero que también utilizan el minimo, lo cual nos indica

que habria que tener un mejor detallado en los elementos estructurales.

Cabe senalar que aunque algunos elementos estén sobre esforzados y no cumplan con el
reglamento no quiere decir que la estructura no sea funcional y tendria sentido preguntarse
porque no se cae. Si bien, al disenar se ocupan factores de carga y de reduccion que se
ocupan de mantener del lado de la seguridad a la estructura, asi como espectros, tanto
elastico como inelastico que utiliza las NTCS (GDF, 2004c), que nos dan una envolvente de
diseno que contemplan factores de sobreresistencia, lo que hace posible que la estructura
en estudio tenga un comportamiento adecuado, incluso ante seudoaceleraciones como las

analizadas en el Capitulo 4, y que se pueden considerar como un evento extraordinario.
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