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I.- INTRODUCCION.

Actualmente existe gran preocupacién por disefiar estructuras lo
suficientemente seguras para resistir los efectos devastadores de un
terremoto, asi como también implementar dispositivos estructurales que
contribuyan sustancialmente a disipar las fuerzas que son inducidas a una
estructura durante un evento sismico, ya sea de baja escala o de gran
magnitud (sismorresistencia). Por esta razén, equipos de investigadores de
varios paises se han preocupado por disefiar dispositivos que puedan
amortiguar estos efectos y en caso de presentarse daiio, éste sea concentrado
en ellos para posteriormente ser reparados, o bien, sustituidos por otros
nuevos, de manera aniloga o similar al concepto de un “fusible eléctrico”.
Estos dispositivos que se han desarrollado para este fin son los Disipadores
de Energfa Sismica (DES), cuyo desempeiio se apoya principalmente en las
teorfas fundamentales del trabajo ductil estructural. Existen varias clases de
ellos, entre los que destacan los de tipo ADAS, PANEL DE CORTANTE y
SOLERAS, y que serdn tratados como objetivo en el preseate trabajo de
tesis, para considerar de manera prictica su aportacion para disipar y
amortiguar las fuerzas y dafios sismicos que pueden presentarse en la
estructura de un edificio durante un movimiento tehirico.

Paralelamente a los dispositivos Disipadores de Energia Sismica
(DES), también se han desarrollado herramientas de tipo electrénico-
hidromecanico, que surgen como una consecuencia mds de la necesidad de
estudiar las estructuras sometidas bajo cargas laterales de sismo, y asi poder
cumplit con el objetivo de disefiar elementos estructurales sismicamente
seguros y con dafios plenamente controlados; esta herramienta son las
Pruebas Estructurales Controladas por Computadora, también conocidas con
el nombre de Pruebas Experimentales en Linea (PEL), que tienen como
finalidad el sometimiento de un espécimen estructural de tipo experimental a
estados de carga que previamente pueden ser establecidos por el usuario, o
también pueden ser calculados por un computador, el cual envia sefiales a un



dispositivo electrénico que controla un sistema de actuadores de aplicacion
de carga y as{ se logra tener un modelo estructural, que inclusive puede ser
experimentado a escala natural de una manera mds econémica y menos
compleja que una mesa vibradora, a efectos de carga similares a los
producidos por fuerzas slsmicas para su estudio y andlisis detallado, logrando
tomar lecturas de sus estados de deformacién en los puntos de mayor interés
de dicho modelo experimental, para que posteriormente el computador
almacene datos necesarios para el andlisis, y selecciona algunos definidos
por el usuario para ser tomados como pardmetros de control de la prueba, y
también otros que servirdn como “tetroalimentadores” de la misma, de tal
modo que en base a esta informacién, sean determinados los siguientes pasos
de deformacion del espécimen.

Las Pruebas Estructurales Controladas por Computadora y los
Disipadores de Energfa Sismica son dos conceptos actualmente muy
ligados; pues como es sabido, existe la creciente necesidad de someter, tanto
a estos dispositivos de disipacién estructural energética, como a modelos de
las estructuras en las que se implementardin a series de pruebas
experimentales para determinar sus caracteristicas de amortiguamiento y su
desempeiio ante sismos, y asi poder definir claramente los lineamientos
esenciales que se deben segir para disefiar estructuras sismicamente seguras
{sismorresistencia); para lograr este objetivo 1a Ingenieria Civil Estructural
se ha valido de la eficiente herramienta que resulta ser la computadora y los
mecanismos electrénicos de medicién, dada su rapidez, versatilidad y
precision. Esto ha dado lugar a que los Disipadores de Energia Sismica
(DES) puedan ahora ser sometidos con modelos incluso a escala natural,
tanto a Pruebas Cuasi-Estdticas (PCE), como a Pruebas Pseudo-Dindmicas
(PPD), que son los dos tipos definidos de Pruebas Estructurales Controladas
por Computadora 6 Pruebas Experimentales en Linea (PEL), controladas y
analizadas mediante unidades electrénicas de proceso como consecuencia de
1a versatilidad v eficiencia que se logra en el estudio y desarrollo de modelos
estructurales sismoresistentes sometidas a este tipo de pruebas.

Las Pruebas de tipo Cuasi-Estitico (PCE) son aquellas en las
que el usuario predefine los estados de deformacion segun la conveniencia
para el estudio del modelo sometido a la prueba, Hegando éste a la
deformacion deseada partiendo gradualmente de su situacién anterior, al
momento indicado por el usuario, razén por la cual estas pruebas no son



estrictamente de tipo “estdtico”, pues existe una variacidn gradual de las
fuerzas que producen el desplazamiento en el tiempo, es decir, existe una
aceleracion intrinseca en el modelo de estudio. Mientras que en las Pruebas
de tipo Pseudo-Dindmice (PPD), la computadora es quien calcula las
deformaciones del modelo estructural mediante un proceso algoritmico “paso
a paso” que involucra los datos de sus caracteristicas mecénicas tales como
rigidez y amortiguamiento, ademds de un registro de aceleraciones en el
tiempo (acelerograma), con la ayuda de un “programa computacional
ejecutor”, que resulta ser el encargado tanto de calcular Ia informacién
necesaria para la correcta ejecucion de la prueba, como también de controlar
el equipo periférico del sistema; sin embargo, debido a Ia velocidad de los
equipos actuales de carga para aplicar las fuerzas laterales, se impide que el
tiempo de prueba no se encuentre a escala real, razén por la que estas
pruebas son denominadas como Pseudo-Dindmicas. No obstante, se contintia
trabajando en este rubro para poder proporcionar equipos que puedan aplicar
cargas lo suficientemente rapidos para poder considerar pruebas dindmicas y
con suficientes rangos de control para que no se produzcan errores fuertes y
por ende las pruebas sean infructuosas dado a que se separen
considerablemente de un comportamiento sfsmico real; de ser alcanzado este
objetivo, se podrd contar entonces con una herrameinta alternativa poderosa
para el estudio de modelos estructurales sin restriccion en su escala, y con
rangos seguros y adecuados de andlisis, a costos mds econdémicos y con
resultados tan buenos como los que entregan las pruebas en mesa vibradora,
las cuales si son pruebas a escala real del tiempo (dindmicas), aunque en
términos reales son laboriosas y complejas de estudiar. Por esto, en el
presente trabajo de tesis se ha fijado el objetivo también de describir y
referenciar estas Pruebas Experimentales en Linea (PEL), desde sus origenes
hasta su implementacién actual para enmarcar sus fundamentos tedricos y
prdcticos que originan un método versatil y eficiente para experimentar y
estudiar los distintos comportamientos de las estructuras.

Los Estados Unidos de Norteamérica, Japén, México y Nueva
Zelanda entre otros, son paises que en virtud de los constantes ataques de
terremotos que han sufrido en varias de sus regiones, y de sus caracterfsticas
geoldgicas sismicamente hablando, se han preocupado en implementar y
desarrollar tanto dispositivos de disipacion o amortigiamiento, como
métodos de andlisis y pruebas de tipo experimental controladas mediante



computadores para el estudio del comportamiento de estructuras
sismotesistentes.

Seiialar 1a necesidad de incorporar los Disipadores de Energla
Sismica en las estructuras de edificios para protegerlos contra el ataque de
sismos Y terremotos es uno de los objetivos de Ia presente tesis, mediante el
andlisis de los resultados experimentales obtenidos en algunos de los
dispositivos en estudio, as{ como también marcar la gran importancia del
desarrollo de Pruebas Estructurales Controladas por Computadores (Pruebas
Experimentales en Linea *PEL*) como son las Pruebas de tipo Cuasi-
Estdtico (PCE) y las Pruebas Pseudo-Dindmicas (PPD), para definir sus
caracteristicas de disipacién energética y de su implementacién en
estructuras de edificios. Para ello abordaremos hipdtesis tales como las
clisicas de la Dindmica Estructural, definir el comportamiento eldstico
estructural de un edificio, el comportamiento plistico del mismo, la
influencia de las condiciones del sitio en que se alojan las estructuras, as{
como las caracteristicas de distintos tipos de amortiguamiento o de
disipacién de energfa que pueden presentarse, entre otros conceptos
preponderantes, pues esto es un marco indispensable de comprender dado a
que fundamenta las exposiciones que aqui se hacen tanto para las Pruebas
Experimentales en linea (PEL), como para los Disipadores de Energia
Sismica (DES); para que a partir de ello surja el planteamiento de algunos de
los métodos analiticos y numéricos para el estudio de la respuesta sismica de
estructuras de edificios, es decir, los métodos més comunes para resolver el
problema del analisis de estructuras de edificios sometidas a cargas laterales
tanto estdticas como de vibracién dinimica, asi como parte del software que
ha sido desarrollado actualmente y existente en el mercado comercial para
auxiliar al Ingeniero Civil Estructurista en este patticular, debido a que un
trabajo de investigacion debe también aportar los conocimientos necesarios
para implementar metodologias adecuadas de idealizaciones de estructuras,
para ser analizadas através de métodos sencillos, simplificatorios y que
proporcionen rangos seguros para el disefio estructural sismorresistente. Una
vez expuesta esta informacion antecedente, se expondra el objetivo principal
del presente trabajo, que es el definir las herramientas innovadoras con las
que actualmente se prueban las estructuras a escalas incluso naturales, tal
como son las Pruebas Experimentales en Linea (PEL), asi como los métodos
de proceso y andlisis que emplean para llevar a cabo este fin, ademds de
manifestar las caracteristicas de algunos de los dispositivos Disipadores de



Energia Sismica (DES) hasta la fecha estudiados en el drea de investigacién
sismica, al inducir mayores propiedades de amortiguamiento a las estructuras
para ser consideradas dentro de los criterios de estructuracién para el disefio
de edificios con rangos adecuados de seguridad sismica (sismorresistencia).

Es el deseo del autor del presente trabajo de investigacién para
tesis, que éste resulte de utilidad al estudiante y al profesionista lector que
requiera de informacién al respecto, o bien que sea su deseo el involucrarse
en este proceso de investigacién experimental para poder diseiiar elementos
y estructuras sismicamente Seguras y que puedan redituar en un momento
dado, en la salvaguarda no solo de patrimonios nacionales o familiares, sino
de muchas vidas humanas ante la presencia de un evento sismico de fuerte
magnitud.

L1.- Sismos: Causas y Efectos.

Primeramente y para poder continuar con el desarrollo del tema,
es necesario plantear el origen de los movimientos sismicos, para asi poder
comprender sus efectos sobre las estructuras, y de esta manera tener en
cuenta la problemdtica que inducen en el comportamiento de las mismas;
también, por otra parte, es indispensable conocer una manera de evaluarlos
convenientemente, con fundamento a sus caracteristicas, para de este modo
fijar los lineamientos minimos para poder disefiar una estructura
sismicamente segura, con dafios plenamente controlados y tal vez, esperados
de antemano.

Hoy en dfa existen varias teorias respecto a las causas que
otiginan los sismos, sin embargo dos de ellas son Ias mis aceptadas hoy en
dia, tal como son: la actividad volcdnica de una regidn, y el movimiento de
placas tectdnicas. Para este caso enfocaremos la segunda de ellas, pues es la
que se sabe que origina casi la totalidad de los movimientos teliricos que
atacan a nuestro pais.



Como es sabido, el centro de la tierra esta conformado por
" material candente denominado “magma” en una capa terrestre denominada
como “astendsfera”, la superficie de la tietra no es sino una delgada capa de
este materjal que se ha enfriado, y que recibe el nombre de “corteza
terrestre” ¢ "litdsfera”. Es entonces de sobrentenderse que existe un gradiente
de temperatura en la conformacién del planeta, resultando tener una
temperatura muy elevada mientras mds se acerca a su centro, y menor
conforme la distancia crece respecto a este centro terrestre; siendo esta
diferencia de temperaturas la que origina que el magma de mayor
temperatura presente una densidad menor, dado a que las particulas se
expanden y por ende tienda a subir hacia Ia corteza terrestre, desplazando al
de menor temperatura que tiene una densidad mayor, haciéndolo que tienda a
bajar hacia el centro de la tietra, formdndose corrientes que ejercen fuertes
presiones por debajo de la corteza terrestre, tal como se ilustra en la figura I-
1, dando lugar estas presiones a que la litdsfera se fracture y en ella se
formen grandes extensiones sélidas que virtualmente flotan moviéndose unas
respecto de las otras; a estas extensiones solidas se les conoce con el nombre
de ‘“placas tecténicas”. La medida de las placas tectonicas es
aproximadamente de 70 kms. de espesor bajo el mar, y 150 kms. bajo la
tierra. Prueba contundente de este movimiento de unas placas respecto de
ofras es, por ejemplo, que el continente Europeo y el continente Americano
se alejan entre si alrededor de 3 a 5 cms. por afio, como consecuencia de que
en las profundidades del océano Atlintico surge magma candente que se
enfria de manera sibita en el fondo del mar, formande asf grandes cordilleras
conocidas como “cordilleras mezoceanicas” y que se expanden
horizontalmente en el océano; por lo que no es extrafio pensar que con el
paso de algunos miles de aiios el continente Asidtico y el continente
Americdno se junten, y en medio del océano Atldntico surja un nuevo
continente. Es este mismo fendmeno el que sustenta las afirmaciones de la
teorfa conocida como la de la “Pangea”, la cual dice que en algiin momento
en los origenes de nuestro planeta, todo lo cubrian los mares, exceptuando
una sola masa sélida y seca que emergia de ellos, y que con el paso de
millones de afios ésta Pangea se fue fragmentando, deslizdndose hasta
conformar los continentes tal y como los conocemos en nuestra época.
Existen cuatro maneras bdsicas en que las placas tecténicas
interactian y se desplazan, que pueden presentarse incluso en combinacién
simultdnea: una de ellas es cuando una placa tecténica se desplaza



lateralmente respecto de otra, colinealmente y en el mismo plano,
formdndose grandes esfuerzos en ia placa y originando el fendmeno
conocido como “falla tecténica”; la segunda resulta cuande una placa
tectdnica se aleja de otra originando que en el espacio que se forma entre
ellasemane magma candente que se enfria al contacto con la superficie y
origine la formacién de grandes cordilleras que se extienden
horizontalmente, como es el caso que ocurre en las profundidades del occedno
Atlintico, a este movimiento se le llama de "distanciamiento” & de
"disemninacién”; la tercera es cuando una placa se aproxima a otra chocando
entre si, denominando a este efecto como de “colision”, siendo este
fenémeno el que hace que se formen debido a los grandes esfuerzos por
colisién, cadenas montafiosas en la superficie de las placas; y por tiltimo, la
cuarta de ellas es cuando una placa se introduce en otra en un movimiento de
acercamiento, conociéndo a éste fenomeno fisico como “subduccion”. Para
més claridad, en la figura I-2 se esquematizan estos cuatro tipos de
desplazamientos bisicos que las placas tecténicas tienen unas respecto de
otras.

FIGURA I-1.
Estructura interna de la Tierra.
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Estos movimientos, como es l6gico pensarse, no son constantes,
ni tampoco uniformes, sino que son el resultado de la liberacién brusca de 1a
energia que se acumula por las fuertes presiones con el paso del tiempo,
como consectencia de las corrientes existentes en el magma por gradiente de
temperatura, y la friccidn que existe entre las placas es la causante que estos
movimientos se presenten solamente cuando la energfa acumulada es tal que
puede vencer esta fuerza, dando lugar a los eventos 6 movimientos sfsmicos
que en muchas ocasiones han causado fuertes dafios y grandes pérdidas de
vidas humanas.

(a} L]

]

FIGURAI-2.
Despl: ! de las placas tectoni
(a) Lateral; (b) Disewinacion; (c) Colisidn; (d) Subduccidn.

El punto donde el movimiento sismico se origina, es
denominado como "foco”, "centro”, 6 “hipocentro”; y a la proyeccion de éste
sobre la superficie de la Tierra, se le conoce como *epifoco” ¢ "epicentro”.
Las distancias del foco y del epicentro al punto en el que es registrado el
movimiento del terreno son llamadas “distancia focal” y “distancia
epicentral, respectivamente; ésto se presenta ilustrado en la figura I-3.
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FIGURAI-3.
Sitio en el que se origina un movimiento sismico.

Nuestra nacién, como es conocido, es atacada frecuentemente
por eventos sfsmicos, cuyo principal origen se localiza en la parte sur, frente
a los Estados de Chiapas, Oaxaca, Guerrero, Colima, Michoacén y Jalisco;
pues a unos cuantos kildmetros de distancia de sus costas, ocurre el
fendmeno ya definido como “subduccion”; la placa de “Cocos” penetra a la
placa "Norteaméricana”. Como puede notarse, el campo de accién de este
fenémeno fisico tiene lugar a lo largo de varios kildmetros, sin embargo, al
ocurrir un movimiento teliirico, éste no es producido simultineamente en
todo el ancho de su extensién, sino que se ubica en puntos muy especificos,
tal como puede citarse el caso de los terremotos mads recientes del afio de
1985, que dejaron grandes pérdidas materiales y humanas en la Cd. de
Meéxico D.F; en ellos fue determinado que el "epicentro” se hallé frente a las
costas de Michoacdn, muy cerca del poblado Lizaro Cdrdenas, en donde
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tambien se registraron fuertes daios, También se ha determinado que otros
movimientos que se han producido, han tenido origen frente a los Estados de
Jalisco y Colima; y ademds se advierte que se producird un movimiento
sfsmico severo cuyo "epicentro” serd frente a las costas de Chiapas, Oaxaca,
6 Guerrero, dado a que desde hace bastante tiempo no se han registrado
temblores originados en estos lugares.

Otra region que también es atacada por terremotos es la de
California, en Estados Unidos de Norteameérica, y consecuentemente también
la Baja California, en la Repiblica Mexicana; en este caso ocurre un
fenomeno de “movimiento lateral” entre la placa del "Pacifico” y la placa
“"Norteaméricana”, dando lugar a una de las fallas tecténicas mds
importantes, [a falla de "San Andrés”, El movimiento de esta falla es muy
frecuente, y es la responsable de fuertes siniestros que han dafiado en gran
medida a ciudades californianas importantes como San Francisco y Los
Angeles, ciudad que fue victima de un terremoto recientemente en 1994,

Una regién mds de nuestro continente que ha padecido los
sobrevenires de terremotos es la localizada entre la placa de “Sudameérica” y
la placa de “Nazca”, en donde también tiene lugar el fendmeno de
subduceion, perjudicando a ciudades muy pobladas como es el caso de
Santiago de Chile.

En Asia, también puede encontrarse ¢l fenomeno de subduccion
entre la placa de “Filipinas”, la placa “Eurcasidtica” y la placa del “Pacifico”,
mis especificamente en las costas de China y el archipiélago Japonés, en
donde también han acontecido grandes teiremotos, como los que se
presentaron en el afio de 1992, dafiando fuertemente a Ia ciudad de Tokio.

Citando un caso mis, haremos alucion al pais de Nueva
Zelanda, cuyas costas Norte estdn muy cercanas a la subduccién de la placa
“Indoaustraliana” con la del "Pacifico”, dando origen también a eventos
sismicos de gran escala.

Como puede observarse, los casos sefialados anteriormente se
ubican alrrededor del océano Pacifico, por lo que a esta zona que presenta
este tipo de fendmeno se le denomina como “Regién Sfsmica
Circumpacifica”, la cual se puede apreciar en la figura I-4, en ddnde se
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ilustra un mapa con las placas tecténicas del mundo, y la direccién que
siguen en su constante movimiento.

Placa Euroasidtica

de Filipinas
Placa del Pacifico

Place de Antartida

Placa de Antartida

dit. Zona de subduccidn
L~ Zona de diseminacion

FIGURA 1-4.
Mapa de las placas tecténicas del mundo.

Cuando ocurre un evento sismico, dos clases de ondas viajan
desde los focos en el cuerpo terrestre: “la onda de cuerpo” y “la onda de
superficie”. La onda de cuerpo se propaga continua e infinitamente, y es a la
vez originadora de una onda longitudinal o compresiva que se propaga en la
misma direccidn que su propia vibracién (onda P); y también de una onda
transversal o de cortante, que se propaga en una direccién perpendicular a su
vibracién (onda §). La velocidad de propagacién de la onda Primaria o “P"
estd dada por la expresion:

Vp=[(E/p) ((L-v)/{(1+V)(1-2v)])]1'?;
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y la velocidad de propagacién de la onda Secundaria o “$" se estimard con la
expresion:

Vs={(E/p) (1/{2(1+V) )12 =(G/p)IR;
donde:

E- Moédulo de Young,
G- Moddulo de Cortante,

p- Densidad de la masa, y
v-  Relacidn de Poisson.

Para cualquier material Vp > Vs, y para el caso del globo
terrestre, se ha obtenido que cerca de la superficie de la Tierra la velocidad
de las ondas primarias es de 5 a 7 kms.fseg, y la velocidad de las ondas
sectindarias es de 3 a 4 kms.fseg., por lo que la onda P es la que llega
primero a una estacién de observacidn, dado a que su velocidad es mayor a
ladelaondas.

Por otra parte, las ondas de superficie se manifiestan con mds
frecuencia en sismos poco profundos y principalmente se clasifican en dos
clases: las ondas de Love (ondas L) y las ondas de Rayleigh (ondas R). La
onda L tiene lugar en las formaciones estratificadas y vibra en un plano
paralelo a la superficie de la Tierra y perpendicularmente a la direccién de
propagacion de la onda; y la onda R vibra en un plano perpendicular a la
superficie de la Tierra y presenta un movimiento eliptico. Su velocidad es
menor, aunque muy semejante a la de una onda S,

El intervalo entre la llegada a la estacién de observacién de una
onda P y una onda S se llama “duracién de temblores preliminares” (Tsp), ¥
si las dos ondas viajan a lo largo de la misma ruta, y tienen una velocidad
constante, la ecuacién que proporciona la duracidn de estos temblores
preliminares esta dada por:

Tsp=A[(1/Vs)-(1/Vp)];
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en la cual A es la distancia del foco al punto de observacién, aunque Tsp
puede apreciarse en un registro acelerogrifico desde que se inicia un
movimiento telirico, hasta que se presenta un cambio brusco en la magnitud
de esta vibracion. Esto significa que se puede localizar el epicentro, y la
profundidad del foco de un sismo con relativa facilidad sobre un plano
cartogrifico 6 mapa, si los registros de éste se hacen por lo menos en tres
diferentes puntos de observacidn, pues si conocemos de un “acelerograma” el
valor grafico de Tsp, y se estima a Vs y Vp con los valores referidos
anteriormente, de la ecuacién anterior se puede conocer A, y asi calcular de
manera aproximada el lugar en el que se origind el sismo, como se ilustra en
fa figura I-5.

ESTACION 1

ESTACION 2

X ESTACION 3
Z0ONA .

DE .
EPIFOCO

FIGURA I-5.
Determinacion del “foco” de un sisme.
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Existen actualmente dos escalas que califican a un evento
sfsmico, obedediendo a su magnitud, o bien a su intensidad. La magnitud e
intensidad de un sismo son dos conceptos completamente diferentes que
comunmente se confunden entre sf; la intensidad, por una parte, es una escala
que se establece mediante la percepcién humana y por los efectos y dafios
que los movimientos del terreno originan en las construcciones existentes, la
escala que corresponde a este enfoque es la de Mercalli, Ia cual es una escala
que califica al sismo segun el grado de sacudimiento, presentado con doce
grados identificados por los mimero romanos del I al XII, y que se definen de
la siguiente manera:

L Sdlo Jo sienten wunas pocas personas en circunstancias
excepcionalmente favorables.

II. Lo sienten las personas en reposo, en los pisos superiores o
favorablemente situadas.

IIi. Se siente adentro de la casa; los objetos colgantes se mecen; vibracién
similar al paso de camiones ligeros; se puede estimar la duracidn; puede que
no se le reconozca como un sismo.

IV. Los objetos colgantes se mecen; vibracion similar al paso de camiones
pesados, o sensacion de una sacudida similar a una pesada bola que golpee
los muros; los carros estacionados se mecen; las ventanas, la vajilla y las
puertas vibran; los vasos tintinean y las cazuelas chocan; en el rango mas
alto de I'V los muros y marcos de madera crujen.

V. Se siente en el exterior de los edificios; se puede estimar la direccidn;
las personas que duermen se despiertan; los liquidos se agitan, y algunos se
derraman; los objetos pequeiios e inestables se desplazan o se vuelcan; las
puertas se cierran o se abren; las persianas y los cuadros se mueven; los
relojes de péndulo se detienen, echan a andar, o cambian de ritmo.

VI. Lo sienten todas las personas; muchos se asustan y corren al exterior;
se camina con paso insepuro; se rompen las ventanas, los platos y la
cristaleria; las figuritas, libros, etc., se caen de los anaqueles y los cuadros de
las paredes; los muebles se mueven o se vuelcan; el mortero de poca
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consistencia y la mamposterfa como el adobe se agrietan; las campanas
pequeiias suenan; los drboles y arbustos se agitan. -

VII. Es dificil estar de pie; lo notan los conductores de los vehiculos de
motor; los objetos colgantes tiemblan; se rompen los muebles; dafios a la
mamposterfa de baja resistencia como el adobe, incluyendo grietas;
chimeneas con poca resistencia se rompen en la linea del techo; se cae el
mortero, los ladrillos, piedras, azulejos y cornisas se sueltan, también los
parapetos no arriostrados y los ornamentos arquitecténicos; algunas grietas
en la mamposteria de mds calidad; oleaje en los estanques; el agua se
entrurbia con fango; pequeiios deslizamientos y derrumbes a lo largo de los
bancos de arena y grava; las campanas grandes suenan; dafios en los canales
de irrigacidn de concreto.

VIII. Se afectan la direccion de los vehiculos de motor; dafios a la
mamposteria o colapso parcial; algunos dafios 2 mamposterfas reforzadas;
caida del aplanado y de algunos muros de mamposteria; torsion y caida de
chimeneas en casas y fabricas, monumentos , torres y tanques elevados; las
casas de marcos se mueven en sus cimientos si no estin apernadas; se
precipitan tableros de muros que estén sueltos; los pilotes en mal estado se
rompen; se quiebran las ramas de los drboles; cambios en el flujo o
temperatura de los manantiales y pozos; grietas en el terreno hiimedo y en las
pendientes muy empinadas.

IX. Pdnico general; se destruyen por completo mamposterias de baja
calidad y reforzadas; dafios generales en los cimientos; las estructuras de
marcos se desplazan de sus cimentaciones si no estin apernadas; los marcos
se rompen; severos dafios en los embalses;, se rompen las tuberias
subterrdneas; grietas conspicuas en el terreno; en los terrenos de aluvion
salen chorros de arena y fango, aparecen fuentes y criteres de arena, creados
por el sismo.

X. La mayor parte de las estructuras de mamposteria y marcos se
destruyen junto con sus cimentaciones; algunas estructuras y puentes de
madera bien construidos de destruyen; dafios severos a las presas, diques y
terraplenes; grandes deslizamientos de tierra; el agua se lanza contra las
margenes de los canales, rios lagos, etc; la arena y el fango se desplazan
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horizontalmente en las playas y terrenos bajos; los rieles se doblan
ligeramente,

XI. Los rieles se doblan mucho; las tuberias subterrineas quedan
completamente fuera de servicio.

XII. Los dafios son casi totales; se desplazan grandes masas de rocas; las
lineas de vista y de nivel distorsionadas; objetos arrojades al aire.

Como puede observarse, la escala de Mercalli depende
completamente de la sensibilidad humana, por lo que es posible que a un
mismo sismo le sean asignadas incluso mds de dos grados de "intensidad”,
dependiendo de quién o quienes le asignen su valor, y en que zona halla sido
resentido el movimiento telrico.

Por la otra parte, la magnitud es una escala tnica que califica a
un sismo en base a la energia que se libera en él, por lo que para un
movimiento telirico, sélo puede corresponder un solo valor en esta escala, la
cual es conocida como escala de Richter, la cual resulta ser una medida
cuantitativa del tamaiio de un sismo, e independiente del lugar de
observacién. Se calcula a partir de mediciones de amplitudes registradas en
sismogramas y se expresa en una escala logaritmica en niimeros arabigos y
decimales. La escala de magnitudes Richter se denota por la letra "M", y estd
definida como:

M = log (A) - log (Ao);

donde A es la amplitud maxima de la traza registrada por un instrumento
estdndar para un sismo dado a una distancia dada, y Ao es la amplitud
mdxima para un sismo particular seleccionado como estindar. Los
sismoélogos miden la magnitud en términos de diferentes tipos de
movimiento del suelo, tales como ondas de cuerpo "Mb”, u ondas de cortante
“Ms". Para propdsitos ingenieriles prdcticos, dichos valores de magnitud son
muy parecidos. La magnitud puede ealcularse a partir de la amplitud causada
por varios tipos de ondas eldsticas (de superficie o de cuerpo}, dependiendo
de la profundidad del foco del sismo y de su distancia al punto de registro.
La magnitud mds grande registrada hasta la fecha es de 8.9 grados Richter.



La manera en que un sismo puede ser medido, es através de un
“Acelerdgrafo”, cuyo principo se basa en que el movimiento del terreno se
mide por el registro de las vibraciones de un péndulo simple suspendido de
un punto fijo, como se ilustra en la figura I-6.

FITTTIIT T e

FIGURA 1.6.
Sismégrafo.

En el sistema presentado anteriormente, el desplazamiento “x”
del péndulo es proporcional al movimiento del terreno “xg”, si el periodo
natural del péndulo es largo en relacion con el periodo del movimiento del
terreno y si se escoge un coeficiente apropiado de amortiguamiento, El
desplazamiento registrado puede expresarse de este modo en términos del
movimiento del terreno multiplicado por una constante. El movimiento del
péndulo se puede amplificar o disminuir por medios mecadnicos, opticos o
electromagnéticos, de tal manera que es posible oblener directamente de los
registros del sismografo los movimientos del terreno. El registro de un sismo
se puede realizar en tres componentes de la vibracion: dos horizontales, que
normalmente se establecen en direccion Norte-Sur y Este-Oeste; y una
vertical (de arriba a abajo).

Por otra parte, sin duda alguna, todos hemos observado los
efectos que provocan los temblores fuertes, pues dia a dia estan a la vista de
todos; estos movimientos teluricos han causando dos consecuencias
primarias:

a)  Pérdida y perjuicio a la vida humana.
b) Destruccién y daiio al medio ambiente natural y construido.
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Desde el punto de vista técnico y financiero debe tratarse en lo
posible de reducir estos riesgos, por lo que los propésites de diseiio estdn
bdsicamente encaminados a evitar primordialmente la pérdida de vidas
humanas en cualquier sismo, ya sea debida al colapso estructural o por
efectos secundarios, como pueden ser los fragmentos que caen; y también se
encaminan a la reduccion del dafio y pérdida del conjunto construido.

Obviamente, algunas estructuras demandan mayor resistencia
sfsmica que otras, en virtud de su mayor importancia social y/o financiera. Es
pues necesario determinar, al definir el alcance del diserio, no solamente el
valor intrinseco evidente de la estructura, sino también el valor de
permanencia que le da el usuario. En algunos paises es reconocida la
importancia que para la comunidad tienen algunos tipos de edificaciones,
llegando incluso a elaborarse reglamentaciones especificas en lo que respecta
a los sistemas de construccion que habrén de utilizarse; como es el caso de
Nueva Zelanda, Estados Unidos, Japén, Chile y México, donde todos los
edificios piblicos son actualmente disefiados y reforzados para resistir
fuerzas sismicas mayores que las de otros edificios; también se pone especial
seguridad en las construcciones que deben permanecer en servicio después
de algln cataclismo, como son: presas, hospitales, estaciones de bomberos,
oficinas gubernamentales, puentes, radicemisoras y telecomunicaciones,
escuelas y en suma cualquier estructura que se relacione con la prevencion
de desgracias personales en los primeros instantes del siniestro, y con la
operacion de servicios de emergencia, después de que ocurre un sismo.

Durante las etapas preliminares y al hacer el presupuesto del
disefio de una estructura, tendrd que ser considerado el gasto que resuitard de
proporcionar resislencia y seguridad sismica. Este costo dependera del tipo
de proyecto, las condiciones del lugar, la forma de la estructura a utilizar, Ia
actividad sismica de la region y los requisitos reglamentarios de disefio. El
gasto real dependera de la disponibilidad econémica del cliente usuario y su
actitud ante las consecuencias de sismos.

Con el objeto de lograr seguridad sismica adecuada con la
menor inversién econémica posible, es que la Ingenieria Civil Estructural ha
desarrollado, y continua investigando acerca de nuevas técnicas, materiales y
sistemas constructivos eficientes, pues de su conocimiento y dominio
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dependen las mejores soluciones sismoresistentes que se logren, lo cual
redituara en un disefio adecuadamente econdmico, sin embargo, el efecto que
un sismo puede producir se debe examinar bajo tres categorfas:

a)} Costo de las vidas.
b) Costo del dafio estructural.
c) Pérdidas debidas a instalaciones que quedan fuera de servicio.

Estos costos pueden ser estimados, sobre una base
probabilistica, mediante analisis de costo-beneficio que permitan encontrar la
relacién entre el gasto resultante de los cilculos y sistemas antis{smicos por
un lado, y el costo de reparacion y pérdidas de ingresos que se originan por
¢l otro.

1.2.- Tecnologia de Sismorresistencia.

Para tratar de evitar los dafios sismicos y procurar la
salvaguarda del mayor nimero de vidas al momento de un movimiento
telirico de gran escala, la Ingenietia Sismica se ha dado a la labor de
investigar y desarrollar nuevas técnicas que logren disminuir los
desplazamientos que sufren las estructuras durante una vibracidn,
procurando emplear sobre todo los materiales mds comunes de construccion,
y asi lograr un nivel alto de seguridad sismica. Uno de los sistemas que esta
innovando en este campo, aunque aun se encuentra en etapa experimental, es
el uso de dispositivos Disipadores de Energia Sismica (DES), los cuales
hasta el momento han dado buenos resultados en sus etapas de prueba y
experimentacion, asi como también en las pocas estructuras en que han sido
implementados, a pesar que aun no existe la suficiente experiencia en su
empleo y manejo para hacer su uso generalizado en las estructuras de
edificios.
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Un Disipador de Energia Sfsmica se implementa conjuntamente
con un sistema de rigidizacién o de contraventeo, tomando el DES los
efectos de amortiguamiento y actuando como elemento de disminucién de
respuesta de una estructura ante exitacion sismica, y el contraventeo actia
como un adicionante de rigidez a la estructura. Sin embargo, este concepto
de amortiguamiento se encuentra condicionado a un trabajo pldstico del
elemento, es decir, un comportamiento ineldstico del material en el que
existen, como consecuencia, fuertes deformaciones permanentes después de
obtener una respuesta simica, por lo que un DES debe ser disefiado
andlogamente a un "fusible eléctrico”, el cual es reemplazado al ser dafado
por una sobrecarga de voltaje; esto es, que al ser defortnado severamente un
DES, éste pueda ser retirado y reemplazado por uno nueve. El tratado que se
desarrolla para estos dispositivos, y que se mencionardn mas adelante en el
presente trabajo es para el case de los dispositivos DES de tipo ADAS,
PANEL y SOLERAS.

En lo que respecta a las Pruebas Experimentales en Linea
(PEL), podemos afirmar que es una técnica relativamente nueva para evaluar
el desempefio sismico de modelos estructurales mediante la simulacion,
dando esta técnica mejores resultados que otras como son la implementacidn
de mesas vibradoras (para someter a las estructuras a cargas dindmicas), o el
uso de actuadores o ”"gatos laterales” y bombas neumdticas controladas
manualmente (para someter a una estructura a carga estitica lateral). Pero,
las Pruebas Estructurales Controladas por Computadora son un método que
tiene tanto ventajas como limitaciones que evitan tener resultados 100%
reales; como por ejemplo, para el caso de las Pruebas Pscudo-Dinamicas
(PPD) se combinan tanto técnicas analiticas de la Dindmica Estructural como
Técnicas Experimentales, por lo que una estructura que se somete a este tipo
de pruebas tiene primero que ser idealizada como un sistema de parametros
discretos, de tal forma que las ecuaciones del movimiento puedan ser
representadas por ecuaciones diferenciales de segundo orden, incluyendo los
efectos de amortiguamiento inercial e inducido por dispositivos, para ser
resueltas por integracion numérica paso a paso. Durante estas pruebas que
son controladas por computadores, se aplican desplazamientos a la estructura
experimental mediante actuadores electro-hidraulicos que aplican carga
lateral hasta llevar a la estructura que se esti tratando, a desplazamientos
calculados en funcién de su masa y en funcién de un registro sismico
predeterminado (aceleraciones); y es asi como pueden evaluarse las fuerzas
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inerciales originadas por un sismo en base a los desplazamientos inducidos
por los actuadores, pero para mayor claridad del tema, lo discutiremos en un
capitulo de esta tesis propuesta.

Como puede inducirse, existen tres situaciones que intervienen
en el desarrollo de una Prueba Estructural Controlada por Computadora y
que pueden generar en ocasiones errores fuertes: una es la precision del
método debido a la técnica analitica empleada; la segunda es que la
integracion numérica sélo entrega soluciones aproximadas a las ecuaciones
del movimiento; y la tercera son los errores de control y de tipo experimental
en la retroalimentacién de estas pruebas que pueden legar a ser
significativos debido al gran mimero de pasos de carga que se involucran.
Sobre ello expondremos la propagacién de errores experimentales que se
generan en una Prueba Estructural Controlada por Computadora, también
llamada como Prueba Experimental en Linea (PEL), los cuales evitan un
desarrollo completamente apegado a la realidad de esta técnica de evaluacidn
sismica de estructuras; sin embargo existen métodos numéricos para suprimir
dichos efectos, de tal manera que pueden obtenerse resultados
experimentales confiables y tembién establecer en base a ellos los
lineamientos mds adecuados para llevar a cabo este tipo de Pruebas (PEL).
Esto nos conducira sin duda, a un criterio conveniente para interpretar e
implementar este tipo de pruebas para estructuras sismo resistentes con éxito.
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II.- PRINCIPIOS Y
RECURSOS PARA
EL DISENO
SISMORRESISTENTE
DE ESTRUCTURAS
DE EDIFICIOS.

Hoy en dia, y en virtud de los constantes atagues sismicos que
han ocurrido en todo el mundo (y que seguirdn presentandose, inclusive tal
vez, a escalas mayores), se han generado modificaciones a la gran mayorfa
de los reglamentos constructivos de los paises que sufren la ocurrencia
frecuente de esta clase de fenomenos fisicos, de tal manera que estos
reglamentos se han convertido en un conjunto de reglas estrictas que cuidan
de manera prependerante la seguridad sismica de las estructuras, procurando
que no se presenten colapsos totales e irreparables en ninguno de sus
miembros estructurales, y asi se puedan evitar las desgracias y consecuencias
que todos conocemos y que acontecen al ser azotadas por fuertes terremotos
las ciudades con grandes acentamientos humanos principalmente.

Estas reglas, como es de notarse, conllevan un sobre costo
adicional a todos los proyectos constructivos, pues exigen mds
requerimientos en cuanto a cantidad y calidad de materiales, sensiblemente
en los rubros correspondientes al acero que se emplea en la construccion del
esqueleto de las estructuras; para el caso de aquellas hechas de concreto
reforzado se requiere mayores cantidades de acero de refuerzo, y para el caso

22



de estructuras de’ acero, se solicitan secciones mds robustas de acere
estructural. Por esta razdn, y para procurar construir estructuras
sismorresistentes satisfactorias sin llevar a gastos excesivos, y procurar una
economfa adecuada dentro de cualquier proyecto consttuctivo estructural,
diversos equipos de investigacién de todo el mundo se han dado a la ardua
labor de buscar nuevos materiales con desempefios satisfactorios ante cargas
sismicas, concretar nuevos procedimientos constructivos mds baratos, y en
especial, encontrar la manera de que los materiales mds populares en el
campo de la construccién actual desempefien sus resistencias tltimas sin
sufrir dafios considerables o irreparables, ademds de que proporcionen
amortiguamiento adecuado a la estructura y ésta no reciba toda la magnitud
de los efectos de un sismo fuerte, Con estas nuevas bases, se ha procurado
que los materiales empleados en una estructura de un edificio trabajen dentro
de sus rangos conocidos como “pldsticos”, pues con esto proporcionan
resistencias adicionales a las de disefio, ademds que inducen caracteristicas
moderadas de amortiguamiento y de “disipacién de energia sismica”.

Para una resistencia econdémica contra movimientos teliricos
fuertes, la mayoria de las estructuras deben comportarse ineldsticamente,
aunque desafortunadamente, cuando una estructura trabaja en rangos
pldsticos, presenta deformaciones permanentes en sus miembros que no son
adecuadas ni para el funcionamiento estructural del edificio, ni tampoco para
su vista arquitecténica. Por ello se estd investigando sobre elementos que
puedan ser reemplazados sin ningin problema al ser dafados por
deformacion permanente, de tal manera que protejan a los elementos
estructurales principales, concentrando todo el dafio en ellos, y asi lograr
inducir caracteristicas adicionales de amortiguamiento, tal como es el caso
de los dispositivos “"Disipadores de Encrgia Sismica” que serdn expuestos en
un capitulo posterior del presente trabajo.

Primeramente, es necesario abordar principios bisicos generales
para un disefio sismorresistente adecuado de estructuras de edificios, tales
como son el fundamento del comportamiento de materiales, respuesta de
sitio, estructural, principios de la dindmica estructural, comportamiento
eldstico y plastico de las estructuras, las caracteristicas del amortiguamiento,
y criterios de diseiio y de seguridad sfsmica, los cuales serdn tratados a
continuacion en este capitulo.
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IL1.- Principios del Comportamiento de Materiales.

En la mecdnica de los sélidos es de primordial importancia el
comportamiento de materiales reales en condiciones de carga. Los
experimentos, principalmente ensayes a tensiobn o a compresién,
proporcionan la informacion bisica acerca de este comportamiento. En ellos,
el comportamiento en conjunto, o macroscopico de especimenes se utiliza
para formular leyes empiricas o fenomenolégicas. Tales formulaciones se
denominan como "leyes constitutivas” o “relaciones constitutivas”.

Es evidente que para propdsitos generales es mds importante
conocer la deformacion relativa de una barra en tensién o compresion, que el
alargamiento total sufrido en su longitud de medicién, de igual modo, el
esfuerzo es un pardmetro mas significativo que la fuerza, puesto que el
efecto de una fuerza aplicada “P” en un material depende principalmente del
area transversal del elemento al que se aplica. Como consecuencia, en el
estudio experimental de las propiedades mecdnicas de los materiales se
acostumbra construir graficas de la relacién entre esfuerzo y deformacién en
una prueba particular, Para la mayor parte de los fines prdcticos tales
diagramas se suponen independientes del tamafio de la probeta y de su
longitud de medicion. En tales diagramas se acostrumbra utilizar la escala o
eje de ordenadas para el esfuerzo y el de abscisas para la deformacion.

Los diagramas esfuerzo-deformacion que se determinan en
forma experimental difieren mucho segun los distintos materiales. Alin para
el mismo material difieren segtin la temperatura a que se efectie el ensaye, la
velocidad de la prueba y cierto niimero de otras variables. Sin embargo, por
lo general dos tipos de diagramas resultan de los experimentos a
temperaturas constantes que se realizan en materiales que no presentan
dependencia del tiempo. La figura II-1 ilustra los tipos tipicos de numerosos
materiales, los cuales son muy diferentes en sus valores extremos dé
deformacion que pueden resistir. La pendiente o inclinacién de estas curvas
varia en forma considerable. El punto final de una grifica esfuerzo-
deformacion corresponde a la falla completa (ruptura) de una probeta. Los
materiales capaces de resistir grandes deformaciones se llaman “materiales
diictiles”, ¥ el concepto contrario se aplica a “materiales frigiles”.
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FIGURA II-I.
Di £ defc 1on de materiales tipicos.

Se sabe que en un material siempre ocurre contraccién o
expansion transversal al sentido en que se le aplica una carga; este efecto,
Nlamado “estriccion”, es particularmente notable en el caso del "acero dulce”,
el cual es un tipo de acero de poca resistencia dado a la poca presencia de
carbono en su aleacidn; especialmente cerca del punto de ruptura. Los
materiales frdgiles no presentan tal efecto a temperaturas ordinarias, aunque
también se contraen un poco {ransversalmente en un ensaye a la tension y se
expanden en uno a la compresion, Dividiendo la fuerza aplicada entre el drea
transversal real correspondiente que una probeta tiene en el mismo instante,
se obtiene el lamado “esfuerzo real”. Una grifica del esfuerzo real en
funcicn de la deformacién recibe el nombre de “diagrama real esfuerzo
deformacion”.

Varios aspectos se deben observar en relacién con los
diagramas esfuerzo-deformacion. Uno pertenece al definido punto A; dicho
punto estd sobre una recta que parte del origen y sigue estrechamente la
trayectoria de la grafica esfuerzo-deformacion, se denomina como "limite de
proporcionalidad del material”. La pendiente es el modulo elastico “E", que
representa la rigidez del material a una carga impuesta. Los puntos miximos
en los diagramas, representados como "B”, corresponden a la resistencia
ultima de un material. El esfuerzo correspondiente a la meseta "ab” se
denomina “punto de fluencia de un material”. En el punto de fluencia una

25



gran deformacidn se produce a esfuerzo constante. El fenémeno de fluencia
no existe en los materiales frigiles.

Un estudio de los diagrmas esfuerzo-deformacién muestra que
el punto de fluencia esta tan cerca del limite de propotcionalidad que para la
mayoria de los propésitos, ambos pueden considerarse como uno sélo. Sin
embargo, es mucho mds fdcil localizar el primero. Para materiales que no
tienen un punto de fluencia bien definido, se determina convencionalmente
uno utilizando el llamado “método del desplazamiento”. Este se ilustra en la
figura II-2, donde una recta desplazada una distancia arbitraria
correspondiente al 0.2% de deformacidn, se traza paralela a la porcion
rectilinea de la grifica inical esfuerzo-deformacién. El punto “C” se toma
como el punto de fluencia del material, con un desplazamiento del 0.2%.

Punto de fluencia

)
C

1
!
[}
!
f
{

Fi
—t IC— Desplazamiento de 0.2%

FIGURA I1-2,
Método del desplazamiento para determinar el puento de flucncia de un material.

El concepto técnico de la elasticidad de un material, significa
que éste, al ser sometido a un sistema de cargas aplicadas en €, es capaz de
recuperar por completo sus dimensiones originales al suprimir las fuerzas
que se aplican, es decir, que el cuerpo recobra completamente su forma
original; por tanto el compottamiento eldstico implica la ausencia de
cualquier deformaicén permanente. Algunos materiales eldsticos presentan
una relacién esencialmente lineal entre esfuerzo y deformacidn, como se
muestra en la figura II-3(a), y se llaman materiales "linealmente eldsticos”.

26



Otros materiales eldsticos, como los que se representan el la figura II-3(b),
presentan curvatura en su diagrama esfuerzo-deformacién; éstos reciben el
nombre de materiales “no linealmente eldsticos”. El esfuerzo en el que ocurre
la deformacién permanente de un material es el llamado “limite de
elasticidad” ¢ “limite eldstico” del mismo.
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/
/
/
/
@ >
o 0""“&

®

FIGURA II-3.
Materiales elisticos. (a) Lineal; (b) No lineal.

En el caso de los materiales linealmente eldsticos, el limite de
elasticidad corresponde al limite de proporcionalidad.

Para la mayoria de los materiales, los diagramas esfuerzo-
deformacién que se obtienen con miembros cortos a compresién son
razonablemente iguales a los que se obtienen a tensién. Sin embargo, para
algunos materiales los diagramas difieren considerablemente, segin el
sentido de la fuerza que se aplique. Por ejemplo, el hierro colado y el
concreto son muy débiles a tension pero no asi a la compresion.

Los materiales ineldsticos o plasticos presentan un fenémeno
importante si su carga no se aumenta mondtonamente. Obsérvese la figura II-
4; durante un proceso de descarga, caracterizado por una recta como la “H-
M" de la figura, la respuesta es, en esencia, linealmente eldstica segun el
modulo de elasticidad del material original, aunque se observa uma
deformacion permanante. Al cargarlo de nuevo, el material se comporta otra
vez en forma linealmente eldstica y puede llegar de nuevo al punto “H” . Més
alld de este punto, si el material se vuelve a cargar, produce la continuacisn
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de la curva original, al ser descargado en R, el material sigue de nuevo
esencialmente una linea recta hasta “S”, condicién de carga cero, y Iuego
prosigue hasta “T” si se carga en sentido contrario. Nétese que la ordenada
absoluta "T" es menor que la de “R". Este efecto tipico fue observado
primero por Johan Bauschinger (1833-1893) quien fue un profesor de
mecanica del Instituto Politécnico de Munich, Alemania, y ahora este
fenomeno es conocido como "efecto Bauschinger”.

Energia disipads

¢ .
0) Deformactén
i permanente

(a)

- Resiliencia hiperaiistios
(b}

FIGURA I14.
Propiedades tipicas de los materiales.

En mecanica, la energia se define como la capacidad de realizar
un trabajo, y éste es igual al producto de una fuerza por la distancia recorrida
en la direccion de la misma. En los cuerpos sdlidos deformables, los
esfuerzos multiplicados por sus dreas respectivas dan fuerzas, y las
deformaciones son distancias recorridas. El producto de estas dos cantidades
es el "trabajo interno” realizado en un cuerpo por fuerzas aplicadas
exteriormente. Este trabajo interno se almacena en un cuerpo como “energfa
de deformacién”.

Considérese un elemento infinitesimal, como el que se muestra
en la figura II-5, sometido a un esfuerzo normal "0x”; la fuerza que actua
sobre la cara derecha o la izquierda de este elemento es “Ox 8y 8z", donde
"3y &z" es un drea infinitesimal del elemento, Debido a esta fuerza el

elemento se alarga una cantidad “ex 6x”, donde "&x” es la deformacion
unitaria en Ia direccion de “x“. Si el elemento esti hecho de material
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linealmente elastico, el esfuerzo es proporcional a la deformacién; por
consiguiente, si el elemento estd inicialmente libre de esfuerzo, la fuerza que
actita finalmente en él aumenta linealmente desde cero hasta que alcanza su
valor total. La fuerza media que actiia en el elemento mientras ocurre la
deformacidn es:

P=(0oxbydz)/2.

FIGURA L-5.
Elemento infinitesimal sometido a tensién.

Esta fuerza media multiplicada por la distancia en que actiia es
el trabajo realizado en el elemento. Tratindose de un cuerpo perfectamente
elastico no se disipa energfa y el trabajo que se efechia en el elemento se
almacena como energia de deforimacién interna recuperable. Por tanto, la
energfa eldstica interna "U”, para un elemento infinitesimal sometido a
esfuerzo uniaxial es:

8U=[(1/2) ox8y 6z] [exdx];

donde el primer factor es la fuerza media, y el segundo es la distancia
recorrida. Simplificando esta espresion se llega a que:

SU = (1/2) ox &x Ox 8y 8z,
U = (1/2) ox €x &V;

en la que 8V es el volimen del elemento,
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Modificando Ja ecuacién anterior se obtiene la energia de
deformacién almacenada en un cuerpo elistico por unidad de volumen del
material, o sea su densidad de energia de deformacion “Uo”; por tanto:

8UJ 8V = Uo= (1/2) Oxex.

Esta expresion puede interpretarse graficamente como un drea
bajo la recta inclinada del diagrama esfurzo-deformacién, ilustrado en la
figura II-6; el drea correspondiente limitada por la recta inclinada y el eje
vertical se llama “energia complementaria”. Para materiales linealmente
elasticos las dos areas son igliales, no asi para matetiales pldsticos.
Expresiones analogas a la ecuacién anterior se aplican a los casos de los

"oz” a las deformaciones lineales
y

"

esfuerzos normales Oy
correspondientes a “gy” y "e2".

Las expresiones de energia de deformacién para un estado
tridimensional de esfurzo se deducen directamente por superposicion de las
energias de cada componente de esfurzo. La densidad de energia de
deformacion para el caso mds general es:

Uo = (1/2)axex + (1/2)0yey + (1/2)02€z + {1/2)TxyYay + (1)2)Ty2Yyz +
(1/2)TaxYax

al sustituir en esta ecuacion las relaciones para las deformaciones dadas por
las ecuacidnes generales de la Ley de Hooke para un material isotropico:

ex=(0x /E) - v(oy/ E) - v(cz] E),
gy =(oy / E) - v(ox/ E) - v(0z/ E),
e2=(0z / E)-v(ox/ E) - V(oy/E),

B Yy="Ty/G,
Y= Tz] G,
Yix=Tex | G

¥ después de algunas operaciones algebraicas, se tiene que:
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Uo=[1/(2E)1(0x*+0y2+0:2) - [V/E](OxOy+ 0y Oz + 0z 0x) +
[1/@2G)](Tay? +Ty2? + Tex? );

1a cual es la expresion para la energia de deformaciédn eldstica por unidad de
volimen para materiales isotropicos.

En situaciones donde no hay esfuerzos cortantes, el ultime
término de la ecuacién se anula, Para el caso de esfuerzo plano conGz=0y
Tyz = Tzx = 0, de nuevo la ecuacion se simplifica notablemente como:

Uo=0x2/(2E).

FIGURA I1-6.

Diag i def ién de un el ido a carga.

Una ecuacion para "Uo” aniloga se puede establecer en
términos de deformaciones en vez de en funcién de esfuerzos. Esto se realiza
con facilidad si se reordenan las ecuaciones de la Ley de Hooke generalizada
para que den los esfuerzos en funcidn de las deformaciones. En general, para
un cuerpo eldstico en estado de esfuerzo la energia de deformacién total se
obtiene por la integracidn sobre su volimen:

U -HJ.UO Bx By bz.
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Ahora que, si estamos hablando de la deformacién que sufre un
material en una sola direccion, ya sea en un sentido definido como positivo o
en otro definido como negativo a partir de su estado inicial, en vez de tratar
el caso de una triple integral, nos avocaremos a una sola; por lo que podemos
concluir que para un elemento formado de un material isotrépico, la energia
de deformacion del mismo al ser sometido a una fuerza unidireccional en
cualquier sentido, es igual al Area bajo la curva de su grifica esfuerzo-
deformacién, siendo esto vélido tanto para deformaciones eldsticas como
plésticas del elemento en cuestion.

Por ofra parte, cabe hacerse notar que las dos ultimas
ecuaciones son muy importantes; pues la primera de ellas desempefia un
papel clave en el establecimiento de las leyes de 1a plasticidad, y la segunda
se utiliza mucho en el analisis de esfuerzos por lcs métodos de energia.

Alternativamente, de acuerdo con la ecuacién Uo = 0x2/ (2 E),
y sustituyendo en esta ecuacién el valor del esfuerzo en el limite de
proporcionalidad, se tiene un indice de la capacidad del material para
almacenar o absorber energia sin deformacion permanente. La cantidad que
asi se determina recibe el nobre de “mddulo de resiliencia”, y se utiliza en la
seleccion de materiales para aplicaciones en que tenga que haber absorcion
de energia por parte de elementos mecanicos. Por razonamientos, se puede
Hegar a que el drea bajo una grafica completa esfuerzo-deformacion da una
medida de la capacidad del material para resistir una carga de energia hasta
que sobrevenga su ruptura; dicha capacidad recibe el nombre de "tenacidad”.
Cuanto mayor sea el drea total bajo la gréfica esfuerzo-deformacion, tanto
mayor serd la tenacidad del material. En el intervalo ineldstico, solo es
recuperable una pequefia parte de la energia que absorbe un material. La
mayor parte de la energfa se disipa en la deformacién permanente del mismo.
La energfa que se puede recuperar cuando una probeta se esfuerza hasta ug
punto como el A o el D de la figura 1I-4, que ilustré algunas propiedades
tfpicas de materiales, estd representada por los tridngulos ABC y DOF,
respectivamente. La recta AB del trigngulo ABC es paralela a la linea
eldstica OD. Las dreas limitadas por los tridngulos respectivos, como se
indica en la figura, representan la “resiliencia eldstica” y la "resilencia
hiperesldstica del material®.
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Cuando un material se carga ciclicamente dentro del intervalo
ineldstico, la energfa disipada por ciclo estd dada por el drea limitada por las
Iineas no coincidentes del diagrama esfuerzo-deformacion. El lazo o curva
cerrada que aparece en la figura II-7 que asi se forma recibe el nombre de
“ciclo de histéresis”, Por lo general hay una tendencia a que se forme un
ciclo de histéresis a lo largo de una linea como la HM de la figura 1I-4.

Il Encrgia disipada
por cklo

FIGURA II-7.
Ciclo de histétesis para un material ineldstico.

Para un estudio analitico del comportamiento de un material es
conveniente idealizar los diagramas esfuerzo-deformacidn determinados
experimentalmente. Un grupo de diagramas que se utilizan ampliamente para
el estado uniaxial de esfuerzo se muestra en la figura II-8. Se presenta de
nuevo la relacion para un material linealmente elastico, que como se seifialé
antes, esta es la base de la Ley de Hocke (inciso a) de la figura). Aunque en
realidad muy pocos materiales se comportan de esta manera hasta su
resistencia tltima, pero para casi todo material esta relacién se verifica
tratindose de deformaciones pequefias. Debido a la sencillez de la Ley de
Hooke, es prictica comiin utilizarla para tener una aproximacién a una
respuesta moderadamente no lineal.

Después de exhibir una respuesta eldstica, algunos materiales

presentan deformaciones muy grandes a un esfuerzo prdcticamente
constante. Una deformacion ilimitada o fluencia a esfuerzo constante define
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un material ideal o perfectamente pldstico. Un material que presenta una
respuesta linealmente eldstica seguida por una perfectamente pldstica se
indica en la figura II-8(b). Si el intervalo eldstico es despreciable en
comparacién con el intervalo plastico, se emplea la idealizacién de un
material rigido perfectamente plistico como el de la figura II-8(c).

Ld L 4 o
4
E~g /
/ {5 o
o / 4 o’
{a) Material linealmente elistica {b) Material eldstico y ¢c) Materlal Hgido y perfectiza
perfectamente pléstico Pplistico
Z
20+ Aml
/_——- L]
A b
1.0} st
-0 10 20 30 490
(d) aterial cléistico y con (¢} Diagramas de Ramberg-Osgood
endurecimiento lineal
FIGURAII-8
Di esfuerzo-defc P Y

Para muchos materiales los diagramas de esfuerzo-deformacion
pueden ser idealizados por diagramas bilineales como el de la figura II-8(d);
en tales idealizaciones es comiin llamar a la primera etapa “intervalo
eldstico”, y a la segunda, “intervalo de endurecimiento por deformacidn o por
esfuerzo”. En el diagrama se utiliza el término mds general de
“endurecimiento lineal”.

Una ecuacién conveniente capaz de representar un amplio

intervalo de gréficas esfuerzo-deformacién ha sido desarrollada por Ramberg
y Osgood; tal ecuacion es:
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E/Bo=(G/Go)+(3/7)(C/0s)N,

donde "g0", “Go” y “n” son constantes caracteristicas para un material, Las

constantes “€” y “Co” corresponden al punto de fluencia, que para todos los
otros casos diferentes del de plasticidad ideal se halla por el método de
desplazamiento ya expuesto anteriormente; el exponente “n” determina la
forma de la curva. Esta ecuacién estd expresada en forma adimensional, lo
cual constituye un método conveniente en el andlisis general. Una de las
ventajas importantes de la ecuacién anterior es el hecho de ser una funcién
matemdtica continua, por ejemplo, un “médulo eldstico instantineo” ( o
mdadulo tantencial o tangente), Et, definido por:

Ei=80/8c
se puede determinar ficil y concretamente.

Los diagramas esfuerzo-deformacidn al corte se obtienen
también a partir de expzrimentos con diversos materiales y son susceptibles
de idealizaciones andlogas a las de la figura II-8. Como puede verse
claramente, excepto para la Ley de Hooke, las generalizaciones de relaciones
entre esfuerzo y deformacién para estados de esfuerzo y deformacion
biaxiales y triaxiales son problemas muy dificiles y complejos; por lo que es
afirmable que aiin queda mucho por establecer en esta desafiante drea de la
mecdnica.

11.1.1.- Comportamiento del Concreto.

El concreto es un material muy comunmente empleado en el
campo de la construccién para tomar los efectos de compresion, dada su alta
eficiencia para resistir este tipo de fuerzas. La resistencia a la compresién se
puede medir normalmente a partir del ensaye de un cilindro fabricado de este
material, de 30 cms. de altura y 15 cms. de didmetro o, en algunos pafses, de
un cubo de 20 ems. por lado. El médulo de Young "Ec” se puede tomar igual
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a 15,100 (fc)l/2 [kgfem?], donde fic representa la resistencia méxima a la
compresion de este material.

El valor de la deformacién unitaria para el esfuerzo méximo
permitido es aproximadamente igual a 0.003, independiantemente de la
resistencia. La forma de la rama descendente de la curva esfuerzo-
deformacion de un espécimen de concreto reforzado, varia segin la cantidad
del refuerzo transversal, que proporciona un efecto de confinamiento, por lo
que es necesario desarrollar un modelo idealizado de la relacién esfuerzo-
deformacicn, con objeto de simplificar el cdlculo de la resistencia a la
flexién y la deformacién de miembros estructurales elaborados a partir de
concreto reforzado. La figura II-9 muestra un modelo sencillo propuesto por
Hognestad (1952) que consiste en una pardbola y una linea recta, en la
misma se muestra una relacion esfuerzo-deformacicn baja carga repetida,
obtenida experimentalmente, de la que derivé el modelo idealizado que se
presenta.
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FIGURA 11-9.
Relacl de esfuerzo-def ian del sometido a cargas repetidas de compresidn.
(a) Relaciones reales; (b) Relaciones ideallzad
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La resistencia a la tensién del concreto {(que en algunos
reglamentos de disefio no se permite considerarla} se mide con una prueba en
1a que un cilindro se coloca horizontalmente y se carga a lo largo de uno de
sus didmetros, hasta que se parte. Su valor yace entre el 50 y el 75% del
médulo de ruptura, el cual es obtenido a partir de un ensaye a flexidn,

Cuando un concreto se sujeta a una compresion de alfa
velocidad, como sucede durante las cargas sismicas, las curvas de resistencia
mdxima a la compresion y deformacion unitaria, aparecen como se ilustra en
la figura I1-10. Ain cuando la forma de la curva no se altera, la tendencia es
que la resistencia mdxima aumente con el ritmo de crecimiento de Ia
deformaci6n unitaria. Por ejemplo, el esfuerzo mdximo para un ritmo de la
deformacién unitaria del 0.5%, es 14 veces mds alto que el que se obtiene
mediante la prueba estdtica.

0 01 02 03,4

FIGURA T1-10,
Efecto de 1a vetocidad de def 16n en las relaci de esf f ion del concreto.
1I.1.2.- Comportamiento del Acero.

Del acero puede decirse que es el principal material de
construccion, dado a que se presenta en grandes cantidades, como
consecuencia de que puede tomar tanto efectos de tensidn como de
compresion, aunque resulta ser mas eficiente cuando se le somete a fuerzas
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de tension. La relacion esfuerzo-deformacion del acero, que se presenta en la
figura I1-11(a), se idealiza comunmente en la forma bilineal que se muestra
mediante lineas llenas en la figura II-11(b), atn cuando el endurecimiento
por deformacion (lineas interrumpidas) se toma en cuenta en algunos casos.
“Fy" y "Fu” se utilizan para los perfiles y las placas de acero, y “fy” para las
varillas de refuerzo. El valor “Es” del modulo de Young para este material es
aproximadamente igual a 2'039,000 [kg/cm?).

Para que una estructura posea suficiente ductilidad, el material
componente debe ser tal que la elongacion total hasta la falla de fractura sea
lo suficientemente grande y el cociente entre el esfuerzo de fluencia "Fy" y
el esfuerzo iltimo “Fu” ho se encuentre proximo a la unidad. Este ultimo
requisito, por ejemplo, evita que un miembro a tensién con agujeros para
pernos se rompa en una seccién conocida como "neta”, antes de que tenga
lugar la fluencia en una seccion completa.

En el caso de aceros como el de presfuerzo, en los que la
relacién esfuerzo-deformacion no muestra con claridad la piataforma de
fluencia, el esfuerzo de fluencia se define como el esfuerzo que deja al
espécimen con una deformacion plastica permanente del 0.2% cuando éste se
descarga.
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FIGURA 111,
Relaci de Esfuerzo-def ion del acero.
(2} Relacién real; (b) Relacion idealizad

La relacion histerética esfuerzo-deformacion para un acero
sometido a una carga repetida alternadamente, aparece en la figura 1I-12; la
rama de descarga muestra una pendiente incipiente igual a la pendiente
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eldstica y se suaviza gradualmente debido al efecto Bauschinger. Los
ensayes con cargas de alta velocidad muestran un incremento en el esfuerzo
de fluencia al comparar los resultados con los de la prueba estitica. Son
tipicos los incrementos del 8% bajo un ritmo del esfuerzo de deformacién
unitaria del 0.5% por segundo, y del 17% para un titmo del 10% por
segundo. Sin embargo, el incremento en el esfuerzo 1ltimo no es mayor al
3%.

FIGURA II-12.
Comportamiento histerético del acero.

I1.2.- Principios de la Dinamica Estructural.

La Dinédmica Estructural es una de las ramas fundamentales que
emplea la Ingenieria Civil Estructural para desarrollar el andlisis de
estructuras sometidas a cargas laterales originadas tanto por viento como por
movimientos sismicos; sus principios se originan a partir de los
planteamientos de la Segunda Ley Newtoniana ( F = ma ), asi como del
principio de impulso y cantidad de movimiento que se plantea en funcién de
ella:

a) F =ma
b) a =dv/&t
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c) F =mébv/dt

d) Fot=m v

e) F =mf&v

f) v =8x/8t

g) F =mf&(8x/8)
h) F8t =m[&(8x)

i) F =mf5j'5x

- penffns

donde:

F.- Fuerza inercial.

m.- Masa del sistema.

a.-  Aceleracion de exitacidn.

v.-  Velocidad de exitacidn.

x.- Desplazamiento inducido por la exitacion.
t-  Tiempo.

La variable dependiente F representa la fuerza inercial
provocada por una exitacion externa generada en un instante dado, la cual se
requiere relacionar con los desplazamientos del sistema; pero esto no puede
hacerse directamente, no existen instrumentos que los puedan medir al
momento de un sismo, sin embargo existen aparatos muy precisos llamados
acelerdgrafos, que como su nombre lo indica, miden aceleraciones y como
sabemos, dindmicamente se obtienen a partir de la segunda derivada de la
posicidn respecto del tiempo, es decir en funcién de la aceleracién; quedando
esta relacion necesaria para el estudio de la vibracién de una estructura de un
edificio, en nomenclatura integral de la siguiente forma:

enfc

Mds adelante plantearemos la ecuacion del equilibrio dindmico
en la que se involucrardn tanto las fuerzas inerciales, es decir, las fuerzas
iguales a masa por aceleracién, y momentos iguales al momento de inercia
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de la masa por aceleracién angular, como también las fuerzas de restitucion,
o sea, las fuerzas iguales al médulo eldstico por deformacién, y las fuerzas
de amortiguamiento o disipacidn, esto es, las fuerzas iguales al coeficiente de
viscocidad por la velocidad.
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FIGURA 1I-13.
{a) Estructura real de un marco de edificio a ser analizado; (b) Grados de Libertad del marco original a ser
analizado; (c) Suposicion tedrica del modelo original debido a 1a simetria existente en el marco pama la
simplificacion del problema real; (d) Grados de Liberiad del modelo simplificado.

Existen conceptualizaciones que deben ser definidas para poder
llegar a las formulaciones basicas de la Dinamica Estructural, tal como es el
de grado de libertad de una estructura, el cual se define como el nimero de
posibilidades que tienen todos sus nodos en conjunto de deslizarse sobre las
tres direcciones ortogonales de analisis, y de rotar sobre sus ejes normales a
los tres planos que forman estas direcciones, siempre y cuando estas
posibilidades sean independientes entre si; por ejemplo, observemos la figura
II-13, en la que se propone un marco plano sometido a cargas laterales
diferentes entre si, tanto en st magnitud como en su punto de aplicacion; si
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no se consideran las deformaciones axiales en vigas y columnas, esto es,
come elementos infinitamente rigidos, los grados de libertad conforme a
nuestra definicion son las enumeradas del 1 al 10; las posibilidades 11 y 12
no son independientes pues estdn relacionadas con los efectos I y 2, dado a
que como se ha planteado, consideramos vigas y columnas infinitamente
rigidas, lo que da como resultado que en nuestro modelo no se presenten
deformaciones axiales en ninguno de sus elementos. Las posibilidades 7 y 8
son diferentes de las posibilidades 9 y 10, por las condiciones de carga y los
giros que existen en los nodos, que a su vez también son independientes
entre si. Por esta razon, nos enfrentamos a un problema con 10 grados de
libertad, es decir, 10 posibilidades independientes de movimiento; esto sin
duda es un problema de solucién laboriosa, por lo que se harén
simplificaciones y se despreciaran algunos efectos para facilitar el analisis,
tal como es la eliminacion de las posibilidades del 7 al 10, dado a que estos
efectos son muy pequefios en comparacion a los desplazamientos
horizontales, reduciéndose el problema en cuatro posibilidades; por otra
parte si tomamos en cuenta que por simetria del marco los giros 5 y 6 son
iguales a los giros 3 y 4 respectivarnente, podemos eliminar otras dos
posibilidades, reduciento a nuestro problema de 10 a 4 grados de libertad,
como se muestra en la figura II-13(c) y II-13(d).

Existen otros métodos que realizan una simplificacion mds al
modelo, tomando en cuanta que los efectos importantes a considerar son
solamente los horizontales, pues son los que a la Ingenieria Estructural le
interesa controlar; estos métodos, que no son exactos, pero entregan
resultados muy adecuados y confiables, nos auxilian enormemente en el
andlisis de las caracteristicas de la vibracién de una estructura mediante la
representacion del sistema con un modelo sencillo que refleja
adecuadamente las propiedades mecdnicas de Ia estructura del edificio que
serd analizado, tal como es para el caso de su estudio dentro del rango
eléstico de su comportamiento (Ley de Hooke), es decir, en el que a estados
de carga dados le corresponda deformaciones proporcionales a dicha carga y
que al desaparecer las fuerzas inerciales, éste vuelva a su posicion original
sin presentar deformaciones permanentes (caso eldstico); el modelo cldsico
que se plantea para este fin es aquel en el que la estructura del edificio se
representa como un conjunto de masas discretas, es decir, masas (m)
concentradas al nivel de piso de cada uno de los entrepisos y ligadas entre sf
por un sistema de resortes (k) que representan el comportamiento eldstico de
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columnas, y por un sistema de amortiguamiento (c) que representa la
disipacion energética de la respuesta sismica del sistema, como se ilustra en
la figura II-14. Se consideran también las articulaciones eldsticas ubicadas en
la parte inferior de las masas y que el tnico efecto que generan es su
desplazamiento en el sentido horizontal y sobre el plano de analisis; por tanto
es un modelo con tantos grados de libertad como masas discretas existan en
él, en otras palabras, se forman tantos grados de libertad como pisos existan
en la estructura del edificio a ser analizado.
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FIGURA H-14,
ién del comportami inico deuna de edificio.

Modelo clisico para fa

P

A partir de lo anteriormente explicado, se hace necesario definir
un concepto mads, que es el de la “Forma Modal de Vibracion” 6 “Modo de
Vibrar” de una estructura, y que se refiere a la configuracién esqueletal del
edificio al vibrar. El nimero de modos de vibrar estd ligado al mimero de
grados de libertad del modelo planteado como masa-resorte-amortiguador
(m-k-c), o sea, que si se plantea un modelo con “n” grados de libertad, este
tendrd “n” formas modales de vibracion. En términos pricticos, pedemos
afitmar que un edificio de "n” niveles vibrard con “n” formas modales.
Observemos ahora [a figura II-15 en la que se ilustran las 3 formas modales
de vibracién de un modelo de 3 grados de libertad y con 3 masas discretas y
obtenido de un edificio de 3 niveles (sistema de “n” niveles, “n” masas
discretas, “n” grados de libertad y “n” modos de vibrar). Nétese que para el
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primer modo, el eje de uno de los resortes cruza la linea de verticalidad del
conjunto; para el segundo modo, los ejes de dos resortes cruzan la linea de
verticalidad; y para el caso de la tercera forma modal, los tres ejes de los tres
resortes la cruzan. Generalizando, en un sistema de “n” grados de libertad, su
primer modo de vibrar se configurara haciendo que el eje de un resorte cruce
la linea de verticalidad, el segundo haciendo que los ejes de dos resortes
crucen esta linea, el tercero con los ejes de tres resortes que la crucen y asf
sucesivamente hasta obtener el “n“ modo de vibrar haciendo que los “n” ejes
de los “n” resortes crucen la linea de verticalidad; y para definir qué ejes de
qué resortes son los que la cruzan, nos valdremos de métodos numéricos para
obtener modos y frecuencias de vibracién de estructuras que ejecutan
respuesta sismica y que expondremos posteriormente. Esta condicién
sefialada, provoca que se generen puntos de inflexidn en la estructura, es
decir, puntos del sistema en los que hay cambio de direccion de log
elementos, alterando su tendencia de ubicarse de un lado de la linea de
verticalidad para colocarse al otro, como se aparecia en la figura I11-15; el
mimero de estos puntos de inflexion del sistema coincide obviamente con el
nuimero de modo de vibracion que se estd tratando.

Para concluir con este concepto de modo de vibracién, diremos
que éste nos expresa la configuracion extrema de los desplazamientos de las
masas discretas durante una vibracién de todo el sistema, es decir, la
posicién horizontal maxima de los pisos de la estructura de un edificio
respecto a los ejes de las columnas que los soportan ante un sismo,

También definiremos otros tres conceptos requeridos para poder
avanzar hacia el planteamiento y solucién de las ecuaciones del equilibrio
dindmico de las estructuras; estos son los conceptos de cicle, frecuencia y
periodo. Un ciclo es un movimiento repetitivo o de vibracion que efectiia una
particula, en el cual hace un recorrido partiendo de una posicién definida y
regresando posteriormete a la misma. El pardmetro tiempo, como sabemos,
es un factor que interviene en todo fenémeno fisico, por lo que para que una
particula pueda ejecutar un ciclo de un movimiento repetitive o de una
vibracién, requere de un cierto tiempo, y es aqui donde surge el concepto de
periodo, que es el tiempo requerido por una particula para recorrer un solo
ciclo; ahora que si queremos definir el nimero de ciclos que realiza dicha
particula en una unidad de tiempo, tendremos que hablar de frecuencia.



Como puede inducirse por estas afirmaciones, existe una relacién inversa
entre frecuencia y periodo, es decir:

f=1/T; T=1/f
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FIGURA 1I-15.

Representacion de las formas modales de vibracion de una estructura da 3 niveles.
(a) Primer modode vibrar; (b) Segundo medo de vibrar, (¢) Tereer modo de vibrar,

Todos estos conceptos son elementales dentro de la Dindmica
Estructural para realizar el analisis de estructuras de edificios, aunque debe
siempre tomarse en cuenta las caracterfsticas propias de los materiales que
las conforman, esto para conocer si los desplazamientos que son inducidos a
una estructura por respuesta sismica provocan un comportamiento eldstico
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del conjunto, o bien si en algiin elemento o en varios existe comportamiento
pldstico o ineldstico; asi como también los efectos del amortignamiento
inteinseco ¢ inducido por algin dispositivo al sistema estructural y verificar
si es un conjunto con adecuada seguridad y suficiente sismorresistencia.

Como ya fue explicado, al analizar la estructura de un edificia
de “n” niveles, se emplea frecuentementc i modeio con sistema masa-
resorte-amortiguador, el cual resulta ser una forma sencilla y cldsica de
representar las caracter{sticas mecénicas de la estructura en estudio; este
sistema de representacién constard de “n“ masas, “n” resortes, y "n”
amortiguadores, Durante un movimiento vibratorio de la estructura se
presentara una respuesta eldstica mientras sus elementos en conjunto guarden
una funcién lineal entre sus estados de carga y deformacion laterales a
instantes dados, es decir, mientras se conserve en st comportamiento la Ley
de Hooke, como se ejemplifica en la figura I1-16, en la que se encuentra un
marco de dos niveles sujeto a una sucesién de cargas horizontales,
induciendo desplazamientos en la misma direccion al conjunto y
proporcicnales a estas fuerzas (F = kx ).

En este capitulo trataremos sobre las caracteristicas del
comportamiento eldstico en la respuesta de una estructura; mismo que
depende sin duda de las cualidades mecdnicas de los materiales con los que
esté construida, pues mientras conserven su constante de proporcionalidad
entre fuerza y deformacién, toda la estructura guardard también un
comportamiento elastico. El andlisis mds comin y mds adecuado que se
efectia al estudiar la estructura de un edificio es precisamente el elastico, y
normalmente se realiza através del modelo clisico de representacion de la
estructura, con presencia de resortes y amortiguadoras a nivel de entrepiso, y
masas a altura de nivel.

Las fuerzas de exitacion pueden ser de magnitud tal que dafien
la estructura por falla en los materiales que conforman sus miembros, o bien
que dichos materiales con que estd fabricada entren en un rango ineldstico de
trabajo, formandose en los elementos "articulaciones pldsticas”, es decir, que
en algunos elementos dado el comportamiento plastico de los materiales que
se presenta en instantes dados, no se puedan resistir absolutamente todos los
momentos de flexién y fuerzas cortantes que se generen en estos elementos,
y por ende se originen giros y desplazamientos no deseados, conformandose
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as{ “mecanismos de colapso”; ante esto la estructura deberd ser estudiada y
analizada con otras consideraciones, pues es necesario conocer todos los
efectos que existen cuando la estructura tenga un comportamiento plastico o
ineldstico en su respuesta; lo cual serd tratado posteriormente en este
capitulo.

FIGURA II-16
Caracleristicas del comportamicento eldstico de una estructura.
(a) Marco sujeto a vibracion; (b) Historia de carga; (c) Grifica carga-deformacicn,

Pasemos ahora, al planteamiento de [as ecuaciones del
equilibrio dindmico para el estudio del modelo masa-resorte-amortiguador,
primeramente para el caso de estructuras simples o de un sélo nivel, y
después para el caso de estructuras de miltiples pisos:
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Considérese un sistema de un sélo grado de libertad como el de
la figura II-17, sujeto a un estado de vibracion "F(t)” que varia con el tiempo,
el cual dependerd de la fuerza inercial "F" igual a la masa discreta
multiplicada por su aceleracidn, de la fuerza de amortiguamiento viscoso
“Fo" que es el producto del coeficiente de amortiguamiento por la velocidad,
y de la fuerza de rigidez de la estructura “Fs” que resulta de la deformacion
por la constante de rigidez; al aplicar el principio de D'Alambert, la ecuacién
del movimiento se expresa como:

F(t) = Fi+ Fo+ Fs

1 i
E(1) s m - F(t) F-mv
— /I/////,&///"’/ 241 -
’, II Fo-cw Fs kv
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FIGURA II-17.

Caractetisticas mecanicas de un modelo de un grado de libertad.

Para que exista equilibrio dindmico en el sistema, la funcion F(t)
deberd ser igual a cero; y para que quede planteada la ecuacion dinamica
relacionando las caracteristicas mecanicas del sistema, efectuaremos las
siguientes sustituciones:

1.- Fr =mx”
2.- Fop=cx’
3.- Fs =kx

o mx" +cx +kx =0
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Para el caso de sismo, debe consideratse que la aceleracién
absoluta de las particulas de la masa del sistema estard dada por la suma de
su aceleracidn relativa x’ y la aceleracién del terreno So, por lo que la fuerza
inercial podrd ser expresada como:

Fi=m (x'+8So);
quedando la ecuacién dindmica de la siguiente forma:
mx* +cx' + kx = -m So;
si esta ecuacion es dividida entre “m” y se considera que:

®=(k/m)mn,
c,=2(km)m =2 om,

E=c/e.,

se llegard a que:

X" + 28 @x + wx = -So;

donde “®” se denomina frecuencia circular natural del sistema, “c." se
conoce como amortiguamiento critico y “€” que se llama coeficiente o
relacion de amortiguamiento, el cual es el cociente que resulta de la divisién
del coeficiente de amortiguamiento viscoso del sistema entre el
amortiguamiento critico. En el sistema en estudio, cuando se presenta un
valor de & = 0, se trata de un modelo de “amortignamiento nulo”, o sea, un
modelo que vibrara eternamente al ser exitado con una fuerza; para el caso
de que 0 < £ < 1, trataremos un modelo “subamortiguado”, es decir, en donde
el sisterna vibra durante un periodo de tiempo finito y deterrninable; si & = 1,
se indica un valor limite de amortiguamiento para el cual el sistema pierde
sus caracteristicas vibratorias, lamando a esto "amortiguamiento critico”;
por tltimo, para el caso de que & > 1, el sistema no oscila dado a que el
amortiguamiento supera la vibracién, llamando a esta caracteristica
“sobreamortiguamiento”.
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Un valor que resulta muy itil y necesario de conocer también,
es el del periodo natural de vibracion de la estructura del edificio, el cual se
evaluari con la siguiente expresion:

T=2n/w.

La solucion para la iiltima ecuacién dindmica expresada
anteriormente:
X" + 2 0x + wx = -So;

estd dada por la siguiente expresién, que proporciona el valor de "x” en un
instante “t“:

xM=(1/®) ! So(t)exp{-Ew(t-T)) senw,(t-t) &T.

De lo anterior se desprende que para un temblor conocido, es

decir, para valores conocidos de So en el tiempo, fos valores maximos de “x"
) P

y de sus derivadas dependen solamente de la frecuencia natural de vibracion

“@" y del amortiguamiento “E” existente en el sisterna. Para aceleraciones
dadas del terreno So, es usual mantener fijo el amortiguamiento e ir

calculando alguna respuesta sismica maxima para distintos valores de “®” (lo
que resulta lo mismo, para distintos valores del periodo de la estructura del

edificio T = 2 1t [ w); y si estas respuestas maximas se grafican teniendo
como abscisa el valor del periodo, se obtendrd con esto un “espectro de
respuesta sismica de la estructura”, siendo este de gran utilidad al Ingeniero
Civil Estructurista para el estudio y disefio de un edificio.

Un espectro de respuesta, es pues una grafica que nos relaciona
sobre el eje horizontal del plano cartesiano, distintos valores del periodo de
la estructura del edificio en andlisis, contra la mdxima respuesta presentada
en ella ante dicho periodo, y que resulta ser la maxima aceleracidn que
ocurre, o la mdxima velocidad, o bien el mdximo desplazamiento inducido,
este pardmetro en el eje de las ordenadas. Debe sefialarse claramente que
para la elaboracién de un espectro de respuesta de una estructura de un
edificio, debera idealizarse toda la estructura como un modelo de un sdlo
grado de libertad con un periodo natural de vibracion que se irad variando
sucesivamente, a este modelo se le aplicard una historia de aceleraciones (el
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registro de un sismo), y posteriormente se caleulard la maxima respuesta
sismica que dara lugar, para con ello obtener un punto de la gréfica. Como es
de suponerse, obtendrémos tantos espectros de respuesta de la estructura,
como sismos o historias de aceleraciones le apliquemos al modelo del

edificio.
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FIGURA II-18,
Registros del sismo del 29 de Noviembre de 1978, del edificio Hidalgo en Nonoalco, MéxicoDF.
(a) Historia de accleraclones; (b) Historia de velocidades; (c) Historia de desplazamientos;
{d) Espectros de respuesta.
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IL3.- Respuesta de Sitio.

La evaluacioén de la respuesta de un terreno ante sismos, es uno
de los aspectos mas importantes y complicados del proceso de disefio. Para
realizarla es necesario definir primero el sismo o sismos de disefio,
empleando los criterios descritos mas adelante en este capitulo, y después
determinar la respuesta posible del terreno ante tal sismo. Se considerardn los
efectos de la geologfa local y las condiciones del suelo; incluyendo esto no
solamente Ia determinacidn de las propiedades dinimicas de los difernetes
tipos de suelo en particular, sino también la manera de determinar la
respuesta sismica total de los sitios de construccion, y finalmente se analizan
varios métodos para la seleccidn del movimiento del suelo que se empleara
para realizar el analisis de la respuesta dindmica del suelo y de las
estructuras.

En muchos sismos, la geologia local y las condiciones del suelo
han tenido una influencia determinante en la respuesta del sitio. Aunque el
término "local” es algo vago, generalmente significa local en relacién con
todo el terreno que atraviesan las ondas entre el foco del sismo y el sitio
considerado. Bajo Ia hipdtesis de que la vibracion de la roca base serd similar
en dos sitios adyacentes, las diferencias locales al movimiento subyacente,
son la topologia y naturaleza del lecho de roca y la naturaleza y geometria de
los suelos de deposito. De ahi que el término “local” pueda indicar una
profundidad de un kilémetro o mas, y el drea comprendida dentro de una
distancia horizontal de varios kilometros a partir del sitio.

Las condiciones del suelo y las caracteristicas geoldgicas
locales que afectan las respuestas del sitio son numerosas, algunas de las mds
importantes se ilustran en la figura II-19, en donde puede apreciarse que:

1)  Mientras mayor sea la extension horizental (L1 o L2) de los suelos més
suaves, menores seran los efectos limitrofes de la roca subyacente sobre la
respuesta del sitio. La modelacién matemitica ests influenciada por esto
cuestién.
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2) La profundidad (H: o H2) del suelo subreyaciendo el lecho de roca
afecta la respuesta dindmica: el periodo natural de vibracién del suelo se
incrementa al aumentar la profundidad. Esto ayuda a determinar la
frecuencia de las ondas que son filtradas por los suelos y también se
relaciona con la interaccién suelo-estructura, propia de un sismo. La
tendencia natural para movimientos del suelo de periodo largo a ser
amplificados en la respuesta estructural es intensificada cuando el periodo
del sismo tiende a coincidir con el periodo del sismo en cuestion; ¥ si ademds
de esto, el periodo fundamental de vibracidn de la estructura es similar al del
sismo y al del terreno, se dard lugar al fenémeno denominado como
“"resonancia”, y que consiste en una amplificacién de los desplazamientos
sufridos por una estructura durante una vibracion, la cual puede incluso
llevarla al colapso total.

3)  La pendiente de los planos estratificados (valles 2 y 3 en la figura II-
19), de los suelos sobreyaciendo el lecho de roca, obviamente afecta la
respuesta dindmica, pero es menos obvia la manera de tratar con estratos no
horizontales.

4) Los cambios horizontales de tipos de suelo a lo largo de un sitio (sitios
F y G en la figura), afectan en forma local la respuesta dentro del sitio, y
pueden afectar en gran medida la seguridad de un edificio desplantado en los
dos tipos de suelo.

5)  La topografia del lecho de roca y los suelos depositados, tiene varios
efectos sobre las ondas sismicas que llegan, tales como reflexion, refraccion,
enfoque y difraccién. Desafortunadamente muchos de estos efectos siempre
permaneceran como hipotesis; por ejemplo, mientras los efectos de enfoque
sobre el lecho de roca (valles 1 y 2) pueden ser factibles de calcularse,
(Cémo pueden predecirse confiablemente las modificaciones a la respuesta
en los sitios G y J debidas a estos efectos en el valle 3?. Bien puede ser que
las caracteristicas geoldgicas, tales como irregularidades ocultas en la
topografia del lecho de roca, expliquen las diferencias, de otra forma
inexplicables, de la respuesta observada en los sitios cercanos en el sismo.

6) Otra caracteristica topografica que afecta la respuesta es la de

cordilleras donde puede presentarse una amplificacién del movimiento
bdsico del lecho de roca, como es el caso del sitio B.
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7)  Las pendientes de depdcsitos sedimentarios pueden, por supuesto, fallar
completamente durante un sismo. En terrenos escarpados (sitio H en la
figura), la falla puede ser en forma de avalanchas.

8)  También pueden ocurrir fallas espectaculares de suelo en pendientes
suaves, en donde las fallas de taludes pueden ser relacionadas con licuacidn
de estratos de suelo, ocurriendo deslizamientos del suelo ain en depésitos
bésicamente de arcilla, donde la licuacidn acurrié en lentes delgados de arena
contenidos en la arcilla. Algunas de las fallas de taludes pueden también
ocurrir en los estratos superiores de suelo que se deslizan sobre los estratos
de arcilla humeda que los soportan; esta situacion de “respaldo grasoso”
podria ocurrir en el sitio E de la figura.

9)  El contenido de agua del suelo es un factor importante en la respuesta
del sitio. Esto se aplica no solamente a suelos en talud como se menciond
anteriormente, sino que la licuacion puede también ocurrir en un terreno
plano compuesto de suelos no ccohesivos saturados.

10) Finalmente, la respuesta sismica de un sitio y de las estructuras
construidas sobre €l es por supuesto una funcion de los tipos de suelo locales
y de sus condiciones. Esto aparece ilustrado en los espectros de respuesta tan
diferentes para distintos suelos, mostrados en la figura II-20. Las propiedades
dindmicas de algunos suelos en particular estdn descritas en términos de
propiedades mecanicas tales como médulos de cortante, amortiguamiento,
densidad y compactacion.
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FIGURA II-15.

Diagrama esquemitico que muestra la geologia local y las caracteristicas del suelo.
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Siempre es ttil conocer el periodo predominante de vibracién
de un sitio dado, al estimar el movimiento sismico de disefio y Ia
vulnerabilidad frente a sismos de la construccién propuesta. Se han hecho
muchos intentos para medir ¢l periodo natural de vibracion de diferentes
sitios; las vibraciones medidas han sido generalmente microtemblores,
algunos que provienen de pequefios sismos y otros inducidos artificialmente
ya sea por cargas explosivas, hincado de pilotes, paso de trenes o explosiones
de pruebas nucleares incluso.

Para un proyecto importante o sfsmicamente vulneralble, se
justifica hacer pruebas de vibracion, pero surgen problemas de interpretacién
de resultados, ya que tales pruebas se refieren a deformaciones unitarias del
suelo bastante menores en magnitud que las que ocurren en sismos de diserio.
Si no existe una correlacidn local entre los periodos de suelo en movimientos
de sismos fuertes y periodos registrados durante microtemblores, deberan
hacerse comparaciones cuidadosas con resultados de movimientos fuertes en
suelos similares en dreas diferentes. En general, el periodo fundamental del
suelo varia entre 0.2 y 4.0 segundos, dependiendo de Ia rigidez y profundidad
de los suelos que sobreyacen al lecho de roca.

Para cualquier proyecto de construccidn es normal llevar a cabo
algunas investigaciones del sitio, generalimente usando operaciones
ampliamente estandarizadas en el campo y en el laboratorio, tales como
perforacion de barrenos y desarrollo de pruebas friaxiales relacionadas al
comportamiento dindmico de suelos. El alcance de las investigaciones en el
sitio dependerd del propioe sitio y del presupuesto e importancia del proyecto,
pero en general serd adecuado examinar en algiin grado los factores que se
relacionan con la geologia local y con Ias condiciones del suelo.

Algunas de las pruebas mds comunes de laboratorio que nos
proporcionan las cardcteristicas dinimicas del suelo son:

a) Distribucidn del tamaiio de particulas.- Es una prueba con
un procedimiento estindar de laboratorio; esta propiedad del suelo esta
relacionada con la licuacion de suelos no cohesivos saturados. Bajo carga
sismica algunos suclos pueden compactarse, incrementdndose la presion de
poro en el agua, causando una pérdida en la resistencia al cortante. Este
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fenémeno se conoce generalmente como licuacién. Los suelos de grava o
arcilla no son susceptibles de licuacién, Las arenas densas son menos
propensas a licuarse que las arenas sueltas, mientras que las arenas
depositadas hidraulicamente son particularmente vulnerables, debido a su
uniformidad. La licuacién puede ocurrir a cierta profundidad, causando un
flujo ascendente del agua. Aunque este flujo no pueda causar licuacion en los
estratos superiores, es posible que la presién hidrodindmica pueda reducir las
presiones de contacto admisibles en la superficie. A la fecha no se ha
desarrollado un criterio unificado para determinar el potencial de licuacidn,
aunque se han hecho intentos para relacicnarlo aisladamente con la densidad
relativa, con la resistencia a la penetracion estandar, y con la distribucién del
tamaiio de particula. Existe un gran nimero de clasificaciones del tamaifio de
grano y de mallas estdndar, las correlaciones son directas, de modo qué
cualquier escala de tamafios puede utilizarse con la grafica de licuacidn
potencial mastrada en la figura II-21, que estd basada en una graduacién de
mallas americanas. .

b) Densidad relativa.- La densidad relativa o grado de
compactacion “in situ”, es til para determinar el asentamiento mds probable
de las arenas secas y la licuacion potencial de suelos no cohesivos saturados
en sismos. Como esta propiedad tiene una influencia significativa en el
modulo dindmico, éste se relaciona indirectamente al andlisis de respuesta.
Debe estimarse también la densidad relativa correspondiente a la relacion de
vacios, con objeto de reproducir las condictones de campo en muestras que
son recompactadas en el laboratorio para pruebas de carga ciclica. Como es
bien sabido por los Ingenieros de Suelos, los resultados de pruebas de
densidad relativa tienen gran dispersién debido a la virtual imposibilidad de
lograr muestras no alteradas confiables de depésitos granulares. La densidad
relativa puede obtenerse con cualquiera de las dos expresiones siguientes:

Dr = (& max - €) / (& max - e min), ©

Dr=(p max(p-Pmin))/(p (pmax-pmin) %

donde “e max" y “e min” son las relaciones de vacios maxima y minima
correspondientemente, y "e” y “p” son las relaciones de vacio y masa unitaria
naturales (in situ) respectivamente, y “p max” y “p min” son las masas unitarias
maxima y minima.
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FIGURA II-21.
Potencial de ficuacion relacionado con el tamaho de la panicula.

En el laboratorio, “e”, la relacion de vacjos de la muestra no
alterada, se determina midiendo prlmero las cantidades apropiadas en la

ecuacion donde "G es la gravedad especifica de los sélidos, “pw” es la masa
unitaria del agua y “pd” es la masa unitaria seca de la muestra; con lo que se
tiene que:

e=((Gpw)/pd) — 1)

La densidad de masa minima puede encontrarse vaciando
material seco en homo suavemente, dentro de un molde, usando por ejemplo
el método americano, el cual para arenas razonablemente limpias es
confiable. Se experimenta mayor dificultad al determinar la densidad
mdxima (pmax), con igual consistencia, ya que distintos métodos de
compactacién dan resultados ligeramente diferentes. Las técnicas de
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compactacién vibratoria parecen mds adecuados para arenas uniformes con
pocos finos, mientras que los métodos de impacto parecen mejores pata
arenas con mas finos. Si el pocentaje que pasa la malla 200 excede de
aproximadamente el 15 por ciento, la determinacidn en laboratorio de la
densidad relativa es de validez dudosa; en tal caso deberd tenerse mayor
confiaza en la prueba de reistencia a la penetracién como una medida de la
densidad relativa.

c) Prueba triaxial ciclica.- Esta prueba representa uno de los
mejores métodos de laboratorio de que se dispone actualmente para
determinar el médulo de cortante y el amortiguamiento de suelos cohesivos y
no cohesivos, para uso en analisis de respuesta dindmica. En esta prueba se
aplica a un espécimen cilindrico un esfuerzo axial de compresion que varia
ciclicamente, como lo esquematiza la figura I1-22, y las caracteristicas
esfuerzo de compresién - deformacién unitarias son medidas directamente.
El médulo compresivo “E” as{ obtenido es convertido al médulo de cortante
“G" usando la ecuaciodn:

G=E/(2(1+V)})

: O’,-n'wm il chehca

&

Ty = presin canlmanta:

FIGURA [1-22,
Prueba ciclica traxial,
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donde "v” es la relacién de Poisson. E! procentaje de amortiguamiento puede
también obtenerse con esta prueba a partir de los diagramas de histéresis
resultantes, como se ilstra en la figura II-23. Dependiéndo del intervalo de
deformaciones unitarias producidas en la prueba, puede escogerse cualquier
nivel de deformacién unitaria deseado para graficar los ciclos de histéresis.
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. FIGURA [1-23.
Tustracién del efecto de deformacion por cortante sobre el amortig 12 y el médulo de delos
suelos.

Ademds de la facilidad para aplicar una variedad de condiciones
de esfuerzo, la prueba triaxial ciclica tiene ventajas tales como la de ser
aplicable a todos los tipos de suelos, con excepcion de la grava; la de que el
equipo de prueba es disponible y muy preciso en su control; ademds de que
la prueba es comparativamente barata. Las desventajas de esta prueba estn
relacionadas con su incapacidad para reproducir las condiciones de esfuerzo
encontradas en el campo; por ejemplo, que los esfuerzos de cortante ciclicos
no estan aplicados simétricamente en la prueba, que los esfuerzos cortantes
nulos son aplicados en el laboratorio con consolidacién isotropica mds que
anisotropica, y también que la prueba implica deformaciones en las tres
direcciones principales de esfuerzo, mientras que se cree que en los sismos el
suelo, en muchos casos, es deformado principalmente en forma
unidireccional en caso de cortante simple.



Las pruebas de cortante ciclico se llevan a cabo bajo
deformaciones unitarias considerables, iguales o mayores que las
deformaciones que ocurren en sismos fuertes, en virtud de que las pruebas
geofisicas involucran deformaciones unitarias pequefias, los valores de "G”
para deformaciones unitarias intermedias pueden determinarse interpolando
entre los valores de "G” encontrados por estos distintos métodos, pero como
no hay un traslape entre las deformaciones unitarias que ocurre en esas dos
pruebas, no es posible la verificacion cruzada entre los métodos de campo y
de laboratorio. Debe notarse también que en el uso de esta prueba para
determinar las caracterfsticas de amortiguamiento del suelo, actualemnte no
se dispone de un método de campo para evaluar el amortiguamiento por
comparacién, y en consecuencia cualesquiera valores del coeficiente de
amortiguamiento obtenidos deben usarse con precaucién.

d) Prueba de la columna resonante.- Esta prueba proporciona
una buena alternativa a la prueba triaxial ciclica para la determinacion en
laboratorio del médulo de cortante para la mayoria de los suelos. Se hace
vibrar una columna cilindrica de suelo en uno de sus extremos, con pequeiias
amplitudes, ya sea torsional o longitudinalmente, variando la frecuencia
hasta que ocurre la resonancia, proponiéndose que el médulo de cortante ¢
de compresién para un cilindro sélido puede encontrarse con la expresidn:

G 6 E=(L59) (108 f2h2p;

donde "h” es la altura del cilindro de suelo, “p” es la masa unitaria del suelo
y "f" es la frecuencia resonante de vibracion torsional en ciclos por segundo
cuando se determina G, o la frecuencia resonante de vibracion longitudinal
en ciclos por segundo cuando se determina E.

Puede verse que a] determinar "E” y "G” aparte de esas pruebas,
puede obtenerse un valor para la relacién de Poisson, pero como esta prueba
considera deformaciones unitarias bajas y no existen métodos de
extrapolacién apropiados, tales valores de “v” no son apropiados para la
mayoria de los propésitos de ingenieria sismica. Aunque esta prueba tiene
por una parte la desventaja de llevarse a cabo con bajas deformaciones
unitarias, tiene ventajas de simplicidad, bajo costo de equipo y aplicabilidad
a la mayoria de los tipos de suelo.
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Los andlisis de respuesta dinimica de suelos pueden llevarse a
cabo usando acelerogramas o espectros de respuesta como excitacion;
cualquiera que sea la forma usada como excitacion dindmica debe emplearse
o estar implicito un buen nimero de sismos. Debido a la naturaleza aleatoria
de los misinos, parece poco razonable que cualquier evento sfsmico aislado
pueda ser mostrado como representante confiable del riesgo de disefio, a
menos que se elija un movimiento del suelo tan fuerte que el andlisis sea
antieconémico.

El uso de acelerogramas en un andlisis dependiente del tiempo,
es analiticamente més efectivo que el andlisis de espectro de respuesta y
puede obtenerse mayor informacion significativa acerca de la respuesta
dindmica de la estructura, Los acelerogamas individuales pueden inducir
valores mdximos en la respuesta local en andlisis elasticos, que pueden ser
dificiles de interpretar o justificar. En andlisis inelasticos esta dificultad es
superada, pero en todos los casos debe emplearse un buen nimero de
acelerogramas. Es comiin tomar tres o cuatro acelerogramas en un estudio
dado, siendo éstos a menudo una mezcla de eventos reales y registros
simulados.

Al usar espectros de respuesta como excitacion, deben tomarse
ya sea varios espectros de respuesta de eventos individuales, o un solo
espectro que sea el promedio de varios eventos. Esto ayudard a tomar en
cuenta el caricter aleatorio de los sistmos, mientras que los espectros
promedio suavizados eliminardn la excesiva influencia de valores maximos
locales en la respuesta,

Muchos ingenieros sostienen que donde los movimientos
superficiales se han calculado a partir de movimientos en el lecho de roca,
estos movimientos superficiales deben ser usados para el anilisis estructural
en forma de espectros de respuesta promedio, mds que en la forma de
acelerogramas. Se considera que haya tantas hipdtesis simplificatorias en los
andlisis de respuesta del sitio, que el uso demasiado sofisticado de los
acelerogramas supetficiales calculados puede estar apenas justificado para
propositos précticos de disefio.
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I14.-  Comportamiento Elastico de Estructuras.

Sin duda, el sistema dindmico mds simple de estudiar es el
sistema de un grado de libertad; las caracteristicas dindmicas de tal sistema
estdn descritas simplemente por su periodo natural de vibracién “T”, o bien
por su frecuencia "@", y su amortiguamiento "&". Cuando se le expone a un
movimiento armdnico en su base, descrito por;

ug = a sen(w) t,
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FIGURA I1-24.

Respuesta de un sistema lineal eldstico de un solo grado de libertad a una excitacidn anménlca.
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la respuesta de la masa colocada en el extremo superior del resorte es la
indicada en la figura II-24, que muestra los cocientes de la amplitud de la
respuesta entre la amplitud de la excitacidn, el desplazamiento “Rd”, la
velocidad "Rv", y la aceleracién “Ra”, en términos del cociente de la
frecuencia de la funcidn excitadora “@” entre la frecuencia natural del

sistema “n".

La importancia del periodo natural o de la frecuencia de la
estructura es demostrada por las grandes amplificaciones del movimiento de
excitacién en las condiciones de resonancia o cercanas a ella, esto es,
cuando:

@/ wn=1.

En la figura anterior también se permite reconocer la
importancia del amortiguamiento, particularmente cerca de la resonancia.
Cuando el amortiguamiento es £ = 0.01, la amplificacién resonante del
movimiento de excitacién es multiplicada por 50 veces, para este sistema; en
cambio si el amortiguamiento se incremente a £ = 0.1, la amplificacién
resonante se reduce a cinco veces la del movimiento de excitacion.

La respuesta de una estructura a la excitacién irregular y
transitoria de un sismo, como el que se ilustra en la figura II-25, serd
obviamente mucho més compleja que en el caso de un movimiento armaénico
de estado permanente, es decir, serd mucho mds dificil de estudiar que el
caso de un movimiento que puede modelarse através de ondas senoidales; si
se considera el movimiento del suelo, conocido através de un “acelerograma”
(registro de aceleraciones obtenido de un sismdgrafo), y este movimiento se
aplica a una serie de sistemas de estructuras de un grado de libertad, con
diferentes petiodos naturales y amortiguamiento, con lo que podemos seguir
graficamente la respuesta mdxima de aceleracidn para cada una de esas
estructuras, tal como puede ejemplificarse en la figura II-26.

Auin cuando no ocurre periodicidad simple en el movimiento del
suelo para la ilustracién de Ia figura II-25, el predominio de los periodos mds
cortos se aprecia en la region de respuesta de aceleracion magnificada, a la
izquierda de la figura I1-26. Por ejemplo, una estructura de un solo grado de
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libertad con un periodo de 0.8 seg. y amortiguamiento £ = 0.02, tiene una
aceleracion madxima de aproximadamente 0.9 g.; esto representa una
amplificacién de 2.7 para £ = 0.02, mientras que si el amortiguamiento es & =
0.05 puede verse que la amplificacién se reduce a 1.8.

ACELERACION DEL SUELO

VELOGIDAD DEL SUELO

—r

DESPLAZAMIENTO DEL SUELO
D T - M

TIEMPO (seg)

len

FIGURA 1125,
Registros de aceleracion, velocidad y desplazamiento del suclo durante un sismo.

El comportamiento dindmico de la mayorfa de las estructuras es
mds complejo que el del sistema de un grado de libertad antes considerado.
Los edificios de muchos pisos, por ejemplo, estin considerados como
estructuras de varios grados de libertad, con un grado de libertad por cada
piso, y un modo y periodo natural de vibracion para cada piso. La respuesta
particular de cualquiera de los elementos de dicha estructura es una funcién
de todos los modos de vibracién, asi como de su posicion dentro de Ia
configuracion estructural del conjunto.

Al analizar una estructura de miiltiples pisos sujetas a fuerzas
variables con el tiempo, se utiliza también frecuentemente un modelo del
sistema masa-resorte-amortiguador; en términos comunes, las estructuras de
miultiples pisos se pueden dividir en dos grupos de acuerdo con sus
caracterfsticas de deformacion: en el primer grupo los pisos se mueven
solamente en direccién horizontal, haciéndose referencia a ellas como
estructuras del tipo de cortante; y en el segundo grupo los pisos se mueven
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rotatoria y horizontalmente, haciéndose referencia a estructuras del tipo de
momento y cortante,
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Patada T (seg)
FIGURA 1I-26.
Esp de resp eldstica de aceleracién de estructuras de un grado de libertad sometidas a un
registro sismico de aceleraciones con difercntes icas de amortij i

Para este caso, las ecuaciones del movimiento del sistema se
representan de la siguiente manera para cada nivel:

nivel (1)} Fit) = Fu+ For + Fs1
nivel (2) F(t) = Fu+ Fp2 + Fs2
nivel (3) Fs(t) = Fs+ Foa+ Fs»
nivel (4) Fu(t) = Fu+ Fos+ Fse

nivel (n) Fn(t) = Fin + Fon+ Fsn
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Las fuerzas inerciales en las ecuaciones representadas en forma
matricial serdn:

Fu m O 0 1] 0 x"1

Fn 0 m: 0 0 0 X"

Fo| = 0 0 m 0 4] X3

Fue (4] 0 0 m 0 x4

Fin 0 0 0 0 mn x"n
F=m x"

Aqui Fi, m,y X " son el vector de fuerza inercial, la matriz de
masas Yy el vector de aceleraciones respectivamente; las masas acumuladas se
concentran en los niveles de los pisos y la matriz de masas es, por lo tanto,
una matriz diagonal,

Similarmente a lo efectuado para el caso de un sistema de un
sélo grado de libertad, las fuerzas de amortignamiento que se inducen a
sistema serdn: .

Fou ci  Ctn €13 CW4  Cm X

Foz cn €z C8 Cu  Cmn X'z

Fos | = c1 cu  C%  cx  om x's

Fos Ca C&2 Ca Ca c4an X'

Fon cnt C¢n: cmy  cnd  Chn x'n
Fo=c¢ x'

Fo resulta ser el vector de fuerza de amortiguamiento, € es la

matriz de amortiguamiento, y X' el vector de velocidades del sistema en

vibracién. La caracteristica de la matriz de amortiguamiento es el ser una
matriz simétrica.

Asi mismo, las fuerzas de restitucion quedaran expresadas en
forma matricial de la siguiente manera:
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Fa1 ko ki ki ku  kin X1

Fa2 kn ka ks ku km X1

Fss| = ksi k2 kn ks  kon X3

Fsa ka ke ko ke  km X4

Fsn ki knz kms  knd  knn Xn
F: =k x

Fs, k y X, son correspondientemente el vector de fuerza
eldstica, matriz de rigideces y vector de desplazamientos, seiialando que
como caracteristica de la matriz de rigideces estd la de ser también una
matriz simétrica.

Como puede observarse, el procedimiento que se emplea es
analogo al seguido para el caso de estructuras con un grado de libertad, con
el incremento consecuente en la dificultad para analizar el problema y
plantear correctamente las matrices y vectores ya sefialados.

El vector de carga aplicada variante en el tiempo es:
Fi(t)
Fa(t)
Fs(t)
Fa(t)
Fn(t)

F(®)

& Ft) = mx”" +ex +kx

Si se considera la aceleracién de! terreno So que se le aplicaa la
estructura del edificio, y se efectian las operaciones algebraicas matriciales
correspondientes, se llega a que:
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mx” +¢ex’ +kx - -m1so;

en la que 1 es un vector unitario. Puede apreciarse que esta ecuacion y 1a
expuesta para un sistema de un grado de libertad, son intrinsecamente las
mismas.

Para concluir con la exposicion de este tema referente al
comportamiento eldstico y los conceptos tedricos para el analisis del mismo,
comentaremos como ya se refirié, que el problema para estructuras de
edificios de mds de un grado de libestad resulta gradualmente mds complejo,
dependiendo del mimero de niveles de la misma, siendo sin duda el caso mds
frecuente a estudiar el de edificios de varios niveles; ante esta situacién han
sido implementados diversos métodos que simplifican esta labor y que
expondrémos mds adelante en el capitulo I1I, y que entregan resultados muy
adecuados a la realidad, y que permiten efectuar diseiios sismicos mas dgiles
y dentro de rangos seguros.

ILS.- Comportamiento Plastico de Estructuras.

En contraste con el modelo simple de respuesta eldstica lineal
examinado en la seccidn anterior, el patrén de compertamiento esfuerzo-
deformacion unitaria ineldstico no es constante ya que varia con el tamafio y
forma del miembro, los materiales usados ¥ la naturaleza de Ia carga.

Las curvas tipicas esfuerzo-deformacién unitaria para varios
materiales bajo cargas repetidas y con inversidn de signo que se muestran en
la figura XI-27 ilustran las principales caracteristicas de comportamiento
dindmico ineldstico; esto es: plasticidad, endurecimiento por deformacion,
ablandamiento por deformacidén, degradacion de rigidez, ductilidad y
absorcion de energia. ) )
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El ablandamiento por deformacién es lo opuesto al
endurecimiento por deformacién, e implica una pérdida de esfuerzo o
resistencia al incrementarse Ia deformacidn unitaria, como se aprecia en la
figura II-27(a) o en la envolvente esfuerzo-deformacion unitaria para
concreto de la figura I1-27(c).

En la carga alternante def acero ocurre el efecto de Bauschinger,
esto es, después de cargar més alld del punto de fluencia en una direccion, el
esfuerzo de fluencia en la direccion opuesta se reduce. Otra caracteristica de
la carga ciclica del acero es un incremento en la no linealidad en el intervalo
eldstico, que ccurre con inversiones de carga, como se muestra en la figura
11-27(b). La degradacion de la rigidez es una caracteristica importante de la
carga ciclica ineldstica del concreto y mamposterfa. La rigidez, calculada
como el cociente esfuerzo sobre deformacion unitaria de conjunto para cada
ciclo de histéresis de las figuras II-27(c}) a (f), se reduce apreciablemente con
cada ciclo sucesivo de carga. La ductilidad de un miembro o estructura
puede estar definida en términos generales por el cociente:

deformacién a la falla

deformacidn a la fluencia

En muchos casos, la deformacion puede ser calculada en
términos de deflexién, rotacién o curvatura. El valor numérico de la
ductilidad también varfa dependiendo de la combinacién exacta de fuerzas
aplicadas y de los momentos bajo los cuales se calculan las deformaciones.
La ductilidad es generalmente deseable en las estructuras, debido a la
ocurrencia de la falla en forma méds suave y menos explosiva que la que
presentan los materiales frigiles. La ductilidad favorable del acero dulce, por
ejemplo, puede apreciarse en la figura 1I-27(a), por el gran valor de
ductilidad en tension directa obtenido por el cociente €su / €sy; esta ductilidad
es particularmente 1itil en problemas sfsmicos, debido 2 que viene
acompaiiada por un incremento de resistencia en el intervalo ineldstico.
Comparativamente, el alto valor de ductilidad en compresién para concreto
simple, expresado por el cociente Ecu [ Ecy, es bastante menos util a causa de
la pérdida ineldstica de resistencia. El acero tiene las mejores propiedades de
ductilidad entre los materiales nonnales para construccién de edificios,
mientras el concreto puede alcanzar una ductilidad moderada mediante el
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refuerzo apropiado, La ductilidad de la mamposterfa, ain cuando se le
refuerce, es mucho menos confiable.
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, FIGURA II-27
Comportamiento elistico e inclistico de esfuerzo-deformacion de di bajo cargas
repetidas ¢ fnvertidas. (a) Acero suave, carga Snica o axial repetida; (b) Acero 1 ik
a flecidn ciclica; (c) Concreto no confinado, cargas repetidas; (d) Vigade b reforzada,
carga ciclica; (¢) Columna de concreto presforzado, Rexién clclica; (f) Muro de mamposterfa, carga latenal
ciclica.
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La absorsién o disipacién de energfa, constituye una propiedad
muy deseable de la construcién sismorresistente, atin cuando no parece ser
determinante. Hablando estrictamente, deberfa establecerse una distincién
entre absorcién temporal y permanente de la disipacién de energfa,

Compiérese el sistema elasto-plastico mostrado en la figura II-
28, por la linea OABD, con el sistema bdsicamente eldstico no lineal de las
curvas OB y BE; después de cargar cada sistema hasta B, la energia total
“absorbida” por cada sistema es practicamente jgual, como se representa por
el drea OABC y OBC respectivamente. Pero el cociente entre Ia energia de
deformacién  almacenada temporalmente y la energfa disipada
permanentemente para los dos sistemas estd bastante lejos de ser igual.
Después de que se descarga hasta alcanzar un esfuerzo nulo, puede verse que
la energia disipada por el sistema elasto-plastico es igual al drea histerética
OABD, mientras que la energia disipada por el sistema no-lineal es igual al
area histerética mucho menor OBE (sombreada en la figura),

Como aclaracién adicional de la absorcion de energfa sfsmica
de estructuras, considérese la figura II-29, graficada a partir del andlisis
sfsmico ineldstico de un edificio de 30 niveles. Una parte sustancial de
energfa es almacenada temporalmente por la estructura en forma de energfa
de deformacién y energia cinética. Después de tres segundos, el movimiento
sfsmico es tan fuerte que el punto de fluencia se excede en ciertas partes de
la estructura y principia la disipacién permanente de enetgia en forma de
deformacidn inelastica (6 histerética). A través de todo el sismo la energia es
disipada por amortiguamiento, el cual es, por supuesto el medio por el que la
energla eldstica es disipada una vez que cesa el movimiento del suelo,

Esfuerzo
A ]
>
E FD c
FIGURA I1-28.

Enerpfa almacenada y disipada en sistemas idealizados.
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FIGURA 1129,

Gasto de energfa en un edificio de 30 niveles, calculado para Ia primera parte de un sismo.

Es evidente, por la gran proporcion de energia histerética
disipada por este edificio, que se requiere una considerable ductilidad. Un
edificio fragil con la misma resistencia de fluencia, pero sin comportamiento
ineldstico (eu / €y = 1), habria empezado a fallar después de tres segundos
de iniciado el sismo, en otras palabras, en un disefio puramente eldstico se
hubieran requerido miembros mds resistentes; esto puede verse de otra
manera en la figura II-30, donde se muestra la reduccién que se alcanza en
los cortantes de piso cuando se supone comportamiento inelistico,
comparado con el eldstico.

La plasticidad es una propiedad deseable en la medida en que
sea facil de simular matematicamente y proporcione conveniente control de
Ta carga desarrollada por un miembro. Gbsérvese la figura I1-30, en la que se
muestra los cortantes horizontales maximos en cada piso del edificio de
trienta niveles referido en la figura II-29 en un movimiento de suelo igual a
1.5 veces que el ejemplificado en la figura II-25, suponiendo un
comportamiento elistico e ineldstico. Notese la considerable diferencia en
respuesta entre ambos casos para los distintos amortiguamientos ahi
mostrados. La diferencia entre los valores eldsticos e inelasticos
corresponden a una disipacién energética de las fuerzas sismicas, dado a que
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esto se traduce como ya se ha referido, en capacidad de deformacion de los
miembros.
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FIGURA 1-30.
Respuesta maxima del cortante horizontal de un edificio de 30 niveles.

Para estudiar la respuesta ineldstica o pldstica de un sistema
discreto de masas, se debe establecer primeramente un modelo matematico
de las caracterfsticas de la fuerza de restitucion, que es la que define el tipo
de comportamiento de la estructura (eldstico o ineldstico), y de aqui definir 1a
relacion entre la fuerza cortante en el entrepiso y la deflexion en el mismo.
Este tipo de respuesta se presenta cuando en los miembros de la estructura
del edificio se llega a rangos plasticos de trabajo, degradacién o incluso falla
de ellos, dando consecuentemente un comportamiento del conjunto
estructural como se ilustra en la figura II-31 de manera idealizada.

Al examinar la extension y complejidad del comportamiento
histerético, resultan obvios los problemas generales al establecer modelos
matemdticos de esfuerzo-deformacion unitaria para utilizarlos en analisis
sismicos de sentido practico. Los modelos simples pueden ser razonalbes
para propésitos de disefio cuando se construyen en acero, sin embargo, para
edificios de acero de forma no conveniente, o cuando se usan otros
materiales, los problemas que conlleva el predecir adecuadamente, o
econémicamente, la respuesta sismica inelastica, son actualmente
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desalentadores. Algunos modelos para el estudio ineldstico se ilustran el la
figura II-32.

uy Umin
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FIGURA H-31
Grifica carga-defc i6n de una trabajando plisti .

- P -
/ | /1//}7

FIGURA II-32.

Lazosde histéresis Idealizados del comportamicnto ciclico de acero.
(2) Elasto-Plistico; (b) Bilineal; (c) De Romberg-Osgood.

Para una secuencia progresiva de cargas y descargas, la linea
que une a los puntos pico en la curva carga-deflexion de cada secuencia de
carga se llama “curva esqueletal”. En muchos casos, la curva esqueletal
coincide con la curva de carga mondtona. La curva que se obtiene bajo las
inversiones de signos de la fuerza que se aplica se Ilama “curva de
histéresis”. La curva histerética se afecta significativamente por los
materiales y el tipo estructural del edificio. La mayorfa de los modelos
matemiticos se simplifican de actterdo con el nivel requerido y complejidad
necesaria de analisis.
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Cuando una estructura es sometida a acciones sfsmicas severas
que la hacen frabajar en rangos plisticos, se presenta en ella un efecto no
deseado, y que es el efecto de degradacidn, consistente en una reduccion de
su rigidez y consecuentemente en una variacion en su periodo natural de
vibracién (para el estudio de este efecto, resulta muy itil el espectro de
respuesta que se explicé dentro de comportamiento eldstico). La grafica
carga-deformacién que se presenta ante una sucesion de fuerzas laterales que
causan degradacion en la estructura de un edificio, es del tipo que ilustra Ia
figura [1-33, en Ja que se aprecia que a cada ciclo de carga, la pendiente de Ia
curva histerética va disminuyéndose reflejando la pérdida de rigidez; esta
situacion debe estudiarse através de un “modelo degradante”, que tome en
cuenta el efecto de la disminucion de la rigidez que se causa por las
inversiones en el signo de la carga en los rangos ineldsticos, ya sea en una
estructura de concreto reforzado que fluye por flexion, o en una de acero que
se plastifica y presenta pandeos por las mismas causas.

FIGURA I1-33.
Grifica carga-dele i6n de una que se degrada iras ciclos de carga,

Debemos anotar que al presentarse este efecto de degradacion,
consecuentemente los desplazamientos de la estructura se incrementan
debido a la pérdida de rigidez; y su estudio ha tratado de plantearse através
de muchos modelos de histéresis, como los que incluyen la degradacion en la
capacidad por las inversiones severas del cortante en miembros de concreto
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reforzado o de acero estructural, sin embargo, es dificil modelar un
comportamiento tan complicado como resulta ser el ineldstico.

El comportamiento pldstico de las estructuras es tan importante
como el comportamiento eldstico en la realizacion de un disefio sismico por
las siguientes razones: la estructura de un edificio debe comportarse sin
experimentar dafios bajo sismos pequefios o medianos que puedan ocurrir
durante su existencia, ademds, no debe sufrir un colapso con un fuerte
movimiento telirico que tenga recurrencias de 50 afios o méis. A menudo, las
estructuras disefiadas con esta filosofia estin sujetas a fuerzas sfsmicas
medianas que las llevan al rango ineldstico, y en ocasiones, las fuerzas
observadas han sido de tres a cuatro veces mayores que las que se
especifican en los reglamentos y a pesar de ello, en la mayoria de los cascs
fisicos que se han estudiado, las estructuras no resultaron daiiadas. Se
considera que la disipacién de energia debida al amortignamiento histerético
(que se explicard posteriormente) es un margen adicional de seguridad que
poseen las estructuras,

Disefiar estructuras que permanezcan elasticas bajo grandes
movimientos sismicos es muy costoso y se considera poco realista, excepto
para las estructuras frigiles de mamposterfa con una gran rigidez lateral. El
efecto de la disipacion de energia que causa el comportamiento histerético de
la estructura de un edificio tendrd en consecuencia que evaluarse con
precision, partiendo de un anilisis inelastico de la estructura.

La técnica de “superposicién de efectos” que conocemos, es Util
en el andlisis elastico, pero no es aplicable al analisis ineldstico porque estas
consideraciones se alejan de la realidad. El método analitico mds popular
- para sistemas inelasticos es e] de integracion directa "paso a paso”, en el cual
el dominio del tiempo se discretiza en muchos intervalos pequefios At, y para
cada lapso las ecuaciones del movimiento se resuelven con los
desplazamientos y velocidades del paso anterior como datos iniciales. Las
caracteristicas de rigidez en el principio de los periodos considerados se
toman constantes en todo este paso y los cdlculos se producen en forma de
paso a paso.

Considérese un sistema de una sola masa como el que se ilustré
en la figura II-17, y supdngase que el lazo de histéresis es similar a los
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descritos anteriormente en este punto. Aqui la constante de resorte ¢cambia
con el tiempo, la ecuacién del movimiento se debe satisfacer en cada
intervalo. Al restar la ecuacién del movimiento en el instante "t de la
ecuacion en el instante “t + At”, se obticne una ecuacién incremental del
movimiento como sigue:

AF(t) = AF(t) + AFa(t) + AFs()
Esta ecuacion también se puede escribir como:
AR = m Ax"(t) + c AX'(t) + k(t) Ax(®)

Si conocemos Ja grifica carga-deformacién de unma estructura
que presentd una rtespuesta sismica, se puede determinar la rigidez k(1)
calculando la pendiente de la curva histerética para cada instante “t” de los
ciclos de carga lateral; pero en la mayorfa de los casos que son estructuras de
edificios que estdn en un proceso de andlisis y disefio, no se puede
determinar con precision el valor de la rigidez en el tiempo por adelantado,
sino solo se pueden conocer estos wvalores através de procedimientos
experimentales, empiricos, o por la observacion en la experiencia, los cuales
se calculan con idealizaciones que pueden discrepar un poco con las
condiciones realas de a estructura.

Supdngase que ¢l cambio de aceleracion es lineal durante el
incremento de tiempo At y que la aceleracién sea x(t) + Ax(t) al final del
incremento. De acuerdo con la relacion entre aceleracion, velocidad y
desplazamiento, la velocidad y el desplazamiento cambian respectivamente,
en una forma polinomica parabolica y cubica. De estas ecuaciones
resultantes y al hacer las sustituciones correspondientes en forma analoga a
los procedimientos ya descritos anteriormente, la aceleracion y velocidad se
pueden expresar en términos del desplazamiento, obteniendo la siguiente
relacidn:

K(t) Ax(t) = AF(t);

en la cual K(t) y AF(t) son la rigidez efectiva y e! incremento efectivo de
carga. Estos valores son conocidos y por tanto Ax(t) se podrd resolver;
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también se puede establecer el valor de la velocidad en el instante “t” al
emplear el valor del desplazamiento en “t”, haciendo esto que sea posible
establecer las condiciones iniciales para el incremento de tiempo; el valor
inicial de la aceleracidn en el tiempo “t” esta dado por:

x"(t) = (1/m) [F(t) - Fu(t) - Fs(t)]

Estos valores servirin de datos iniciales en el instante “t”
siguiente, tomando el valor k(t) que corresponda y planteando las ecuaciones
incrementales del movimiento como se hizo en la descripcion anterior, para
determinar con esto los nuevos valores de desplazamiento, velocidad y
aceleracion de la estructura en andlisis. Este procedimiento se puede
extender a los sistemas de muiltiples grados de libertad en forma similar
llegando a ecuaciones matriciales del siguiente tipo:

AF@) = mAX" @) + cAX' () + K@) Ax(®);

aplicando el mismo procedimiento de integracion expuesto para el caso de un
sélo grado de libertad, lo cual como puede apreciarse, es bastante
complicado y laborioso si se trata de un edificio de varios niveles.

La exactitud de los resultados se incrementa con intervalos méas
pequeiios; se ha verificado que intervalos menores de un décimo del periodo
de respuesta proporcionan una exactitud suficiente y que un intervalo mayor
que un cierto valor limitante, conduce a una inestabilidad en los cdlculos, es
decir, se disparan unos de otros de forma inadecuada. '

Un valor que es conveniente formalizar, pues ya nos referimos a
él, y que nos liga la respuesta eldstica mdxima y la respuesta mdxima
ineldstica o pldstica, que es el “factor de ductilidad”, el cual se definié como
la relacién del desplazamiento mdximo al desplazamiento de fluencia, es
decir:

p = Bmax/8y = Fmax/Fy

Esta relacién nos establece que un sisterna con una respuesta
elastica mdxima y un factor de ductilidad dado, sostendrd la perturbacién
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sfsmica sin menoscabo de su seguridad, aunque el nivel de la fuerza de
excitacién sea en cierto grado mayor que la fuerza que lleva al sistema al
Ifmite de Ia fluencia, o sea, a un comportamiento plastico de la estructura.

Este factor de ductilidad puede hacerse extensivo a los sistemas de miltiples
grados de libertad como:

fn= Smaxn/8yn

Si el factor de ductilidad es constante para todos los niveles de
entrepiso, la relacidn para los sistemas de un grado de libertad se puede
emplear para cada entrepiso en forma aproximada. Sin embargo, si dicho
factor en un entrepiso es mucho mayor que el de los otros, la deflexion
plastica se concentra en ese entrepiso. Al procedimiento para representar
cada entrepiso por un sistema de un grado de libertad se le llama método de
ductilidad y frecuentemente se adopta en los reglamentos de diseiio. Por lo
tanto, las estructuras que tienen valores altos de “i" se pueden diseiar con
niveles mds bajos de capacidad resistente a las fuerzas laterales; también se
puede establecer que la parte de la estructura que vaya a sufrir grandes
deformaciones plasticas debe poseer un factor de ductilidad que cubra
sobradamente la esperada deformacion pldstica.

11.6.- Caracteristicas de Amortiguamiento.

Como se ha inducido en lo expuesto en los puntos anteriores, ef
amortiguamiento es la caracteristica mecanica de las estructuras que disipa la
energfa durante un movimiento vibratorio, es decir, disminuyen la respuesta
sismica de un edificio. El amortiguamiento de estructuras ante las
perturbaciones sismicas consiste en el amortiguamiento viscoso externo, el
amortiguamiento intemo viscoso, el amortiguamiento de friccién de cuerpo,
el amortiguamiento de histéresis y el amortiguamiento por radiacién de
terreno:
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Amortiguamiento viscoso externo.- El agua o el aire que
rodean una estructura causan este amortiguamiento, el cual es lo
suficientemente pequefio como para resultar despreciable en comparacion
con los otros tipos de amortiguamiento.

Amortiguamiento viscoso interno.- Este amortiguamiento estd
asociado con la viscosidad del material, siendo la viscosidad la dificuitad que
tiene la materia para fluir o para deformarse; siendo proporcional a Ia
velocidad, de manera que el factor de amortiguamiento se incrementa en
proporcion a la frecuencia natural de la estructura. El amortiguamiento
viscoso interne se incluye con facilidad en los andlisis dindmicos al
introducir un amortiguador. Frecuentemente por simplicidad, se utiliza para
representar toda clase de amortiguamientos.

Amortiguamiento por friccion de cuerpo.- Este
amortiguamiento, al que también se le llama amortiguamiento de Coulomb,
se presenta debido a la friccidn en las conexiones o puntos de apoyo. Es
constante, independientemente de la velocidad o cantidad de desplazamiento,
y usualmente se trata como amortiguamiento viscoso intemo cuando el nivel
del desplazamiento es pequefio, o como amortiguamiento histerético cuando
es alto. La friccion de cuerpo es grande en los mures de mamposteria
confinados cuando éstos se agrietan y proporcionan una resistencia sismica
muy efectiva, aunque por seguridad no es muy deseable que en las
mamposterias de las estructuras se presenten grandes agrietamientos.

Amortiguamiento histerético.- Este tipo de amortiguamiento
tiene lugar cuando una estructura estd sujeta a inversiones en el signo de la
carga en el rango ineldstico. La energia que corresponde al drea del lazo se
disipa en el ciclo; no se afecta por la velocidad de la estructura, pero se
incrementa con el nivel del desplazamiento. Este amortiguamiento asociado
con el lazo de histéresis en el rango ineldstico, se puede incorporar en el
andlisis al suponer un resorte que refleje las caracteristicas de la fuerza de
restauracion o restitucién no eldstica. Normalmente, el andlisis con un
modelo de resorte de este tipo es muy complicado; en vez de ello, el
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amortiguamiento viscoso equivalente reemplaza al amortiguamiento
histerético a menudo y se Heva a cabo un andlisis eldstico.

Obsérvese la figura I1-34 en la que se muestra un lazo de
histéresis de un sélo ciclo en términos de la relacidn fuerza-desplazamiento;
la energia introducida desde el punto D hasta el punto A se representa por el
drea definida por los vértices DAE. Cuando la estructura se mueve del punto
A al punto B, se descarga la energfa representada por el drea BAE. Lo
mismo resulta entre los puntos B y C, y entre los puntes C y D. Como
consecuencia, la energia que corresponde al drca ABCD se disipa en un ciclo
de inversion de la carga.

FIGURA [I-34,
Lazo de histéresis carga-deflexidn.

Amortiguamiento por radiacién.- Cuando la estructura de un
edificio vibra, se propagan ondas eldsticas através de la extensidn semi-
infinita de terreno sobre la que estd construida, La energfa introducida a la
estructura se disipa por esta propagacion de la onda, La disipacion en energfa
definida como amortiguamiento por radiacidn es una funcidn de la constante
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eléstica “E”, la densidad “p”, la relacién de Poisson "v” del terreno, la masa
de Ia estructura por unidad de drea mjfA, y el cociente de la constante de
resorte de la estructura y la masa kfm. El amortiguamiento por radiacion se
incrementa y, a la larga, la respuesta estructural decrece si la estructura se
vuelve mds rigida, el terreno més flexible y mayor la profundidad de la
excavacién, Este amortiguamiento es menor para las vibraciones de los
modos superiores, que es lo contrario al caso de amortiguamiento viscoso
interno. Es importante destacar que la radiacién y el amortiguamiento del
terreno por histéresis no son aditivos al amortiguamiento estructural.

Amortiguamiento histerético alrededor de la cimentacion.-
Es parte del amortiguamiento externo y lo causa una deformacién ineldstica
del terreno en las proximidades de la cimentacién.

Desde el punto de vista prdctico, en la mayoria de los anélisis de
respuesta dindmica de estructuras de edificios, todas las diversas fuentes de
amortiguamiento se representan por un amortiguamiento viscoso. En este
caso, se toma en cuenta el amortiguamiento histerético al introducir un
amortiguamiento viscoso equivalente. Sin embargo esta simplificacién
conduce a resultados erréneos cuando el nivel de deflexién es muy grande.
En andlisis mas refinados, el amortignamiento histerético a menudo se
considera en la representacion de la rigidez mediante el uso de las
caracteristicas de la fuerza restauradora ineldstica; cuando las estructuras de
edificios de gran altura se analizan para determinar su respuesta sismica, se
utilizan valores del factor de amortiguamiento de 0.02 y entre 0.03, y en
ocaciones incluso hasta 0.05 como es el caso de Japén para estructuras de
acero y concreto reforzado o mixtas, es decir combinadas con acero y
concreto reforzado. También se estima que los factores de amortiguamiento
correspondientes para modos mds altos, se incrementan en proporcién a las
frecuencias naturales de vibracion.
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I1.7.- Criterios del Disefto Sismorresistente,

Los problemas de respuesta sfsmica y andlisis, de disefio y
detalle para diferentes condiciones de esfuerzos siempre deben considerarse
en términos del comportamiento sismico, por o que en general, en cualquier
tipo de estructura, las caracteristicas esenciales de resistencia sismica se
resumen en los siguientes puntos:

l.-  Las vigas deben fallar antes que las columnas.

2.-  Lafalla debe ser a la flexién mds que al cortante.

3.-  Debe esperarse la falla prematura de nudos.

4.-  Debe conseguirse que la falla sea dictil mas que fragil.

Algunos cédigos contienen factores de resistencia especificos
que permiten asegurar que las vigas fallen antes que las columnas, lo cual
puede ademds facilitarse con el uso de acero dulce en el refuerzo longitudinal
de vigas, y acero de mayor resistencia para columnas. De este modo puede
usarse con ventaja el poco incremento de resistencia predecible, debido al
endurecimiento por deformacion que presentan los aceros de alta resistencia.

Para evitar que la falla por cortante ocurra antes que la faila por
flexion, es buena practica disefiar de manera que el acero de flexién de un
miembro alcance el limite de fluencia, mientras que el refuerzo de cortante
estd trabajando a un esfuerzo menor que el de fluencia (por ejemplo un
90%). Un criterio conservador en favor de la seguridad al cortante de las
vigas, consiste en hacer que la resistencia al cortante iguale a la demanda
méxima de cortante que puede tenerse en la viga en términos de su capacidad
de flexidn. Refiriéndose a la figura 3-35, la resistencia al cortante de la viga
deberfa ser;

anx”Vg*‘(MUl-MuZ)/l,
donde Vg es la fuerza cortante debida a carga muerta; y:

Mu=Asfauz,
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donde "As” es todo el acero de la zona de tiensién, “fsu” es la resistencia
mdxima del acero después del endurecimiento por deformacidn, y “z” es el
brazo de palanca.

FIGURA II-35.
Aspectos de la reslstencla cn vigas.

Las juntas entre los miembros, tales como juntas viga-columna
son susceptibles de fallas mds pronto que los miembros adyacentes, debido a
la destruccién de la junta, Esto es particularmente cierto para columnas
externas, tomando en cuenta estudios que consideran la condicién de marco
plano; la junta tridimensional con vigas en dos direcciones ortogonales no ha
sido todavia estudiada adecuadamente. Estos estudios reportan que la
restriceién favorable esperada se obtiene incluyendo tramos de viga
perpendiculares al plano de flexién de la prueba. Sin embargo, puede
esperarse que tales vigas laterales sean mucho menos efectivas para
restringir Ja zona del tablero viga-columna, cuando a su vez estén sujetas a
flexion ciclica fuerte. De ahi que las puebas no sean tan adecuadas para la
condicion de junta general.

En ingenierfa sismica, el efecto del comportamiento del material
en la eleccion del método de andlisis es un asunto mucho mds importante que
en ingenierfa no-sismica. El problema puede ser dividido en dos categorfas
dependiendo de si el comportamiento del material es frégil o dictil, esto es,
que pueda ser considerado elastico lineal o ineldstico.
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Los materiales que quedan dentro de la categorfa de “fragil”,
son tales como las mamposterias o porcelanas. El principal problema para
analizar este tipo de materiales radica en elegir un margen de seguridad
adecuado, dentro del intervalo eldstico, para cubrir los errores normales que
se presentan al establecer las cargas, la modelacion de la geometria y la
resistencia Wiltima. En construcciénes de mamposterfas, es prdctica comiin
incrementar el factor de carga eldstico, para que pueda desarrollarse tanta
deformacion ineldstica previa al colapso como sea posible, con el refuerzo de
ductilidad nominal. Esto aumenta la seguridad contra movimientos fuertes,
particularmente de gran duracidn.

Los materiales que caen dentro de la categoria de “ductil” son
mds satisfactorios en cuanto a resistencia sismica que los materiales frdgiles,
debido a su deformabilidad ineldstica, pero son menos susceptibles de
andlisis, por la misma razén. E! proceso de disefio dictil presenta grandes
dificultades en cuanto a:

a) consideracion de deformaciones ineldsticas,

b)  consideracion de la degradacién de rigidez,

c¢)  determinacidn de la distribucion de demandas de ductilidad, y
d)  consideracion de la duracién del movimiento fuerte;

estos cuatro factores no son independientes y varian con la naturaleza del
material, de la forma estructural y de la carga.

Como se aprecia en [a figura II-36, en el caso de sistemas
elasto-plisticos simples se pueden tener dos factores de reduccion posibles

para la carga R=c/d, en términos del factor de ductilidad de deflexién u=b/a.
Mientras no se realice una mayor investigacién, no se dispondra de valores

apropiados de R y [l para ciertos tipos de estructuras. Pero a menudo se

emplean valores de p en el intervalo de 4 a 6 como apropiados para
estructuras disefiadas usando las cargas reducidas supuestas en los codigos
de prdctica. -

Los factores de ductilidad y de reduccion anteriores, apropiados
para sismos fan analizados estdn bastante bien establecidos para edificios
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regulares, pero se presentan problemas al considerar otros movimientos
s{smicos de acuerdo a criterios de disefio eldstico equivalente.
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FIGURA 1-36.
Factores de reduccion R, para las cargas sismicas, que iguatan la resp elistica e inet enté

de: (a) 1a energfa y; (b) 1a deflexion.

La determinacion de la distribucion de demanda de ductilidad se
tefiere a la determinacién de las rotaciones plasticas en marcos, empleando
mecanismos de articulacion, de tal manera que la estructura presente ante
una vibracién de gran magnitud, a cambio de un colapso total, grandes
deformaciones dentro de rangos controlables, habiendo hecho una estimacion
de las demandas de ductilidad en la estructura, los miembros deben ser
disefiados y detallados para alcanzar la ductilidad apropiada en su seccion
critica. La determinacion de la distribucion de la demanda de ductilidad a
través de una estructura altamnente hiperestitica, usando un andlisis eldstico-
equivalente, es también poco confiable. Las posiciones de momento méximo
en un marco, determinadas eldsticamente, no indicarin necesariamente el
orden de la formacion de las articulaciones plasticas. Sin embargo, en
marcos planos muy regulares, esta hipétesis puede ser razonable y a menudo
se hace en la prictica.

87



IL.7.1.-  Analisis Sismico.

Un aspecto fundamental para el disefio sismorresistente, es sin
duda el método de andlisis a emplear para la estructura en cuestién; los
métodos de andlisis que se utilizan para el disefio de las estructuras de
edificios sismorresistentes, se clasifican en: andlisis estdticos y andlisis
dindmicos.

Los métodos estiticos de disefio se fundamentan en concebir el
resultado de una vibracién sismica, como un sistema de fuerzas laterales
equivalentes que actuin en cada nivel de la estructura. El procedimiento de
la fuerza lateral equivalente es un métedo que por simplicidad en el cilculo
reemplaza la fuerza sismica lateral por una fuerza estitica lateral
equivalente. Es comin considerar las fuerzas laterales como una constante
“K" multiplicada por el peso de cada elemento de la estructura.
Recientemente ha habido una tendencia a utilizar el concepto de cortante
sismico en la base. Por tanto, la estructura se disefia para resistir una fuerza
que se aplica en el terreno igual a una constante determinada para cada sitio
denominada como “coeficiente sismico” (Cs), multiplicada por el peso total
de la estructura y que se transmite a cada piso de ella. Este coeficiente
sismico depende de las condiciones regionales y geoldgicas, la importancia,
el periodo natural, la ductilidad y la distribucion de Ia rigidez de las
estructuras, entre otros factores. En el caso del Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal, este coeficiente sismico es definido
como el cociente de la fuerza cortante horizontal que debe considerarse que
actia en la base de la edificacion por efecto del sismo, entre el peso de ésta
sobre dicho nivel.

Puesto que la fuerza lateral que actiia durante un sismo no se
puede evaluar en forma precisa por el procedimiento de la fuerza lateral
equivalente, se adopta el anilisis dindgmico cuando se requiere una
evaluacién mds acertada de la fuerza sismica y el comportamiento
estructural. El andlisis dindmico permite determinar la respuesta de una
estructura estdticamente disefiada bajo una fuerza dindmica y valorar la
seguridad de la respuesta de la estructura. Si la respuesta es insegura, el
disefio se modifica para satisfacer el comportamiento requerido de la
estructura, siguiendo la metodologfa ilustrada en la figura II-37. En este caso
el disefio estdtico tiene un papel muy importante.
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CARGA SISMICA ICOMIENZO I

CALCULO ESTATICO

DISERO ESTRUCTURAL PRAUEBA ESTRUCTURAIJ

[_sisMo_ }———={aNAusis DiNAMICO |

" [_conrirMACION SISMORRESISTENTE ]

FIGURA I1-37.
Proceso del diseiio sismico.

Hay dos métodos tanto elastico como ineldstico para el analisis
dindmico, pero el primero se utiliza mds a menudo por razones de
simplicidad. La respuesta eldstica de una estructura bajo una fuerza sismica
se puede determinar en mejor forma mediante un andlisis modal. Primero se
obtienen las historias en el tiempo de la respuesta de cada modo
caracteristico; después se suman para obtener la respuesta de Ia historia en el
tiempo del sistema de masas concentradas y con “n” grados de libertad. Este
anidlisis se llama “analisis modal de historia en el tiempo”. No siempre es
necesario, ya que a menudo sélo se requieren los valores mdximos de
respuesta para el disefio sismico. En estos casos, los valores miximos de
respuesta para cada modo se obtienen de los espectros del disefio y se suman
para determinar la respuesta a mdxima de todo el sistema. Este
procedimiento se llama “andlisis modal del espectro de respuesta”. La
técnica de suma que generalmente se utiliza es el método de la raiz cuadrada
de ]a suma de cuadrados. Sin embargo, este método no se puede utilizar
cuando, por ejemplo, hay algunos modos de vibracién translacional o
torsional que tienen periodos casi iguales al del periodo natural, de manera
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que se presenta un acoplamiento. En dichos casos, se requiere la integracién
directa de la ecuacion del movimiento.

Para obtener la respuesta dindmica de una estructura sometida a
un sismo grande, es necesario el analisis dindmico ineldstico. El andlisis
modal se puede extender para tratar el régimen ineldstico de la respuesta. Sin
embargo, para una solucion mds rigurosa, se requiere la integracion directa
de la ecuacidn del movimiento; esto es, utilizar las caracteristicas inelasticas
de la fuerza restauradora, y aplicar paso a paso, técnicas de integracidn
numérica para conocer los estados de respuesta de la estructura como los que
se expondrin posteriormente para el caso de las Pruebas Estructurales
Controladas por Computadora, o bien llamadas como Pruebas
Experimentales en Linea (PEL). Cuando se realiza este procedimiento, se
debe utilizar una onda sismica apropiada como datos de entrada,

Mientras mds riguroso sea el andlisis del comportamiento de las
estructuras bajo una fuerza sismijca, mis confiable y econdmico sera el
disefio. Pero por otra lado, es racional, desde el punto de vista de la
ingenieria, Hlevar a cabo un andlisis apropiado al sistema estructural, a la
configuracion, el tamafio, la importancia y otras caracteristicas relevantes de
las estructuras en consideracion.

Casas pequefias de mamposteria y de madera de un solo piso se
pueden disefiar con seguridad, simplemente al especificar del lado seguro los
elementos de soporte de las cargas laterales por unidad del drea del piso, su
disposicion, los detalles estructurales y los maateriales relacionados. Este
concepto se adopta en Jas reglas del cédigo.

Para el diseiio sismico de las estructuras de mediano tamafo, se
utiliza generalmente el procedimiento de la fuerza lateral equivalente
definido por el reglamento. Se aconseja también verificar e} disefio con los
espectros de diseiio que corresponden a la situacioén de la estructura.

El andlisis modal se utiliza para estructuras comparativamente
grandes e importantes. También se debe utilizar para estructuras con una
distribucion vertical no uniforme de rigidez o de masa, para que los modos se
sobrepongan a fin de obtener una respuesta vibracional apropiada. En
contraste, la técnica estdtica utiliza e} primer modo de respuesta vibracional
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para cada piso, al suponer que la distribucién vertical de rigidez y de masa es
la usual.

Para edificios muy grandes o importantes y estructuras
potencialmente peligrosas, a menudo se utiliza el anélisis dindmico ineldstico
para asegurar cuando estas estructuras estin sometidas a sismos severos.
Para los andlisis dindmicos tanto eldsticos como ineldsticos, a veces se
considera un sistema de masas concentradas como un modelo dindmicc para
el andlisis de marcos estructurales sujetos a la vibracién torsional o a otra
vibracion complicada debido a la ausencia de accion de diafragma del piso.

Cuando un edificio en una configuracion lateralmente deflejada
estd sujeto a una carga vertical, el efecto llamado P-A, debido a la carga

vertical P y a la deflexidn lateral A, introduce una deflexién lateral adicional
sobre y arriba de la deflexion lateral debido a la carga lateral sismica sola,
causando esto una serie de esfuerzos adicionales que en muchos casos deben
ser evaluados.

Al determinar la fuerza sismica del disefio, es comiin suponer
que el movimiento del terreno en la cimentacion del edificio es igual al
movimiento de campo libre del terreno, esto es: al movimiento que ocurrirla
si no existiera ningin edificio en ese sitio. En sentido estricto, esta
suposicién es cierta solamente cuando el terreno es rigido. Cuando el terreno
es suave, es factible que el periodo natural del edificio sea mas largo, puesto
que el movimiento del cimiento contiene tanto las componentes de balanceo
como las de translacién. Ademds, la mayor parte de la energia sismica se
consume por el amortiguamiento de radiacion (o geométrico) durante la
radiacion de las ondas sismicas lejos de la cimentacidn, y también por el
amortiguamiento del material del suelo como resultado de la accion
histerética ineldstica en el mismo. Las fuerzas sismicas, o sea, el cortante en
la base, la fuerza lateral, los momentos de volteo, etc, consecuentemente

tienden a ser mas pequefios. El desplazamiento lateral y el efecto P-A, por
otro lado, tienden a ser mayores.

Es importante destacar que cuando dos edificios se localizan

muy proximos, es necesario dejar suficiente espacio entre las estructuras
vecinas para que no se golpeen unas con otras. Normalmente, se proporciona
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una distancia extra entre dos edificios adyacentes, ademds de sumar los
desplazamientos laterales calculados de ambos en el nivel mds cercano
posible entre ellos. en el cilculo del desplazamiento lateral es necesario
considerar la deflexion pldstica, la interaccion suelo-estructura, el efecto P-A
y otros factores, ademis de la deflexion eldstica.

En el cdlculo de la deflexion lateral se considera que los
miembros secundarios no son confiables y usualmente se desprecia su
contribucién, La expansion y la contraceidn de las columnas flexionadas en
edificios esbeltos tienen un efecto relativamente grande en el desplazamiento
lateral asi como en la deflexién total lateral, por lo que deben considerarse.

Al verificar Ia deflexion lateral en el estado elastico, se puede
usar la deflexidn eldsticamente calculada; sin embargo, puesto que el estado
iltimo a menudo entra en juego cuando se considera [a deflexion lateral
mdxima posible, muchos reglamentos de disefio recomiendan que se tome en
cuenta la deflexidn plistica. Esta deflexién es igual a la deflexidn eldstica
multiplicada por un factor de amplificacién, el cual a menudo se define como
el inverso del coeficiente de ductilidad.

I1.7.2.-  Registros Sismicos de Disefio.

Aunque normalmente el disefio sismico se Ileva a cabo de
acuerdo con los reglamentos del disefio relevantes, seria preferible basar este
disefio en el riesgo sfsmico predicho en el sitio. De hecho este procedimiento
se sigue en el disefo de estructuras importantes a gran escala.

El riesgo sismico del sitio de un edificio se determina a partir de
los siguientes factores:

1.-  Factores geograficos, como el patrdn, el tipo y el movimiento de una
falla activa cercana, o las fallas y Ia distancia de fallas cercanas.

92



2.- Los datos de sismicidad, como la distribucién de los epicentros de
sismos pasados.

3.  Losnapas isos{smicos, que dicen mucho de la intensidad, el grado de
movimiento del terreno la distribucién de simos futuros.

4.-  Los rasgos geologicos, como las densidades del perfil del suelo, las
velocidades de 1a onda de cortante y los médulos de cortante.

Cuando se ha completado el estudio del riesgo y obtenido la
aceleracién sfsmica maxima esperada, procede el analisis dindmico para una
onda sismica convenientemente escogida entre los registros de sismos
intensos. Entre éstos, El Centro (1940), Taft (1952) y SCT Mséxico (1985)
son famosos y se utilizan con otros registros de sismos en la vecindad del
sitio en cuestion. Estos registros de sismos se utilizan en el anilisis dindmico
con modificaciones para conformar fas condiciones del sitio. Generalmente,
la amplitud de la aceleracion se ajusta a la esperada en el sitio; también se
recomienda que el contenido de frecuencia y la duracién se ajusten de
acuerdo con la magnitud y la intensidad.

Los movimientos sismicos se caracterizan por tres prardmetros
importates: amplitud mdxima de la aceleracién; frecuencia predominante o
periodo de movimiento; y duracién del movimiento, De estas caracteristicas
se puede obtener la historia en el tiempo del movimiento. Con este fin, se
genera un movimiento sismico sintético con las caracteristicas deseadas, o se
modifica un sismo existente.

La duracién del temblor también es una caracteristica sismica
importante. La ruptura de una falla se alarga cuando Ia magnitud del sismo
se incrementa; por otro lado, la duracion del temblor es mayor para sismos
de mayor magnitud, puesto que la velocidad de propagacion de la ruptura a
lo largo de una falla es aproximadamente 3 km/seg. y constante. La relacion
entre la magnitud y la duracién del movimiento sismico, tal y como se
obtienen de los registros sismicos, se muestra en la figura I1-38.

El contenido de frecuencia de las ondas cambia con la distancia

de la falla causante al sitio, en otras palabras, las ondas de alta frecuencia se
atemian con mayor significacion en la roca de la corteza, y el periodo
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predominante se alarga cuando el sitio estd mds distante de la falla. En la
figura II-39 se muestra la relacién entre el periodo predominante y la
distancia a la falla causante para diferentes valores de la magnitud, tal y
como se obtiene de datos medidos.
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Es sabido que las amplitudes miximas de aceleracion en la roca
se incrementan con el aumento de la magnitud y se ateniian al aumentar la
distancia al foco del sismo; 1a variacién de la aceleracién mdxima en la roca



con la magnitud sismica y la distancia a la falla causante se obtiene como se
ilustra en la figura I1-40.

La influencia de las formaciones geoldgicas apenas se considera
en los registros sismicos; sin embargo, en la Ciudad de México, donde existe
una capa gruesa y suave de cenizas volcdnicas sobre la capa de roca, y en
muchas ciudades de! Japon, donde existen formaciones aluviales gruesas y
suaves, no se puede despreciar el efecto de amplificacion de las ondas
sismicas que se propagan desde la capa de roca hasta la superficie del
terreno, y las ondas sismicas se deben modificar congruentemente. Cuando
se requieren las modificaicones para obtener las ondas sismicas de disefio, se
puede utilizar el método de reemplazamiento del terreno suave mediante una
masa concentrada, o la teoria de la propagacion de ondas.
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FIGURA [J-40.
Vibracién de la aceleracion mixima con Ia magnitud sismica y 1a distancia desde la falla causante.

Los registros sismicos tomados en el terreno se afectan
grandemente por el mecanismo de la fuente, geologfa de la trayectoria,
condiciones locales del sitio entre otros factores, y como los registros estan
limitados en numero, los movimientos artificiales (simulados) del terreno
algunas veces se utilizan para el andlisis dindmico en adicion a los registros
de los sismos reales. Por ejemplo, cuando se diseiian las plantas nucleares en
Estados Unidos y Japdn para resistir las fuerzas teluricas, las ondas sismicas
artificiales se ufilizan tanto como los registros de los sismos reales. Las
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ondas sfsmicas artificiales se construyen estadisticamente a partir del
contenido de la frecuencia, variacién de la amplitud y duracidn del temblor.
Son convenientes puesto que se pueden obtener espectros de respuesta
relativamente continuos que concuerdan con los espectros del disefio
uniformes.

Las ondas sismicas artificiales propuestas hasta ahora, yacen
toscamente en tres categorias, de acuerdo con los métodos utilizados:

diferentes amplitudes y angulos de fase.

a) Los métodos de composicién de muchas ondas armodnicas que tienen

b)  El método que utiliza el espectro de respuesta como movimiento del
terreno, obtenido cuando un sistema lineal de un grado de libertad esti sujeto
a vibracidn moderada.

c) El método de distribucion de varios pulsos casuales a lo largo del eje
de ttempo para componer una onda nueva.

De estos tres métodos, el primero es el que mis se utiliza. En
éste, el espectro de aceleracion se expresa como el producte de una funcion
que ha prescrito las caracteristicas espectrales de potencia, por otra funcién
envolvente que representa el cambio en la amplitud con el transcurso del
tiempo. Para ejemplificar una funcidn envolvente se ha propuesto la que se
muestra en la figura H-41, que estd asociada con la magnitud sismica. La
onda artificial resultante se modifica posteriormente, para que el espectro de
respuesta para las ondas simuladas se aproxime al espectro de respuesta
suavizado que se da en los reglamentos de disefio.

Para procurar un desefio sismico adecuado, que incluya rangos
plasticos de trabajo de sus materiales estructurales, puede definirse
primeramente movimientos sismicos adecuados para que el sistema se
comporte eldsticamente; por experiencias aprendidas, pudiera ser un buen
parametro los movimientos teliricos de hasta siete grados Richter, para hacer
andlisis y disefio eldsticos de trabajo, que adecuado es el realizarlos con
criterios de esfuerzos iltimos de trabajo. Y para movimientos de mayor
magnitud, los cuales son de menor ocurrencia, puede hacerse una revision de
los elementos estructurales, los cuales seguramente presentardn un
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comportamiento pldstico, cuidando los requerimientos de ductilidad de Ia
estructura, y controlando que sélo se plastifiquen los elementos disefiados
para ese fin, sin que se colapsen totalmente, para posteriormente repararlos
con procedimientos previamente definidos y conocidos de antemano, o bien,
para reemplazarlos completamente, tal como serfa el caso de los Disipadores
de Energia Sismica, construidos precisamente para este fin, y de esta manera
tesponder a la necesidad de conseguir resistencias econdmicas contra sismos
fuertes, haciendo uso del comportamiento ineldstico de la estructura.
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FIGURA II-41.
Funcién envolvente para un tipo sismico.

11.8.- Seguridad Sismica.

Actualmente hay una necesidad creciente de evaluar la
seguridad sfsmica de las estructuras de edificios, ya se hayan disefiado con
reglamentos obsoletos o que hayan resultado dafiados en temblores previos,
pero atin no se ha establecido ningiin procedimiento sistematico, debido a la
corta historia de la investigacién en esta materia. Sin embargo, se ha
desarrollado un procedimiento para evaluar la seguridad sismica en edificios
de concreto reforzado de poca altura (hasta cinco pisos) y en particular,
edificios para escuelas, en los cuales hay mayor incertidumbre respecto a su
comportamiento real ante eventos sfsmicos.

Con objeto de juzgar sistemdticamente y en poco tiempo la
seguridad sismica de muchas estructuras de edificios, el metodo utiliza
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varios niveles de “tamizado”. Primero, la seguridad de un edificio se estima
mediante una técnica analitica sencilla. Sin un edificio no satisface el
requerimiento de seguridad especificado, se analiza de nueva cuenta, pero
esta vez con una técnica mds rigurosa. Este procedimiento, llamado
“tamizado”, se repite hasta que el edificio salva el requerimiento de
seguridad. Al tornarse el andlisis mds riguroso, se relaja la magnitud del
margen de seguridad establecido para el tamizado. La seguridad se define en
términos de la reparabilidad siguiendo perturbaciones sismicas de mediano
tamafio, asi como la ausencia de colapso durante las perturbaciones sismicas
destructivas.

El procedimiento bisico para el primer tamizado consiste en los
siguientes cinco pasos:

1.- Modelado Estructural. Este paso incluye: verificacion del sistema
estructural (proyecto, secciones, detalles); verificacién de Ja intensidad de las
cargas; verificacion de las propiedades de los materiales, y examen del
método de disefio por medio de los planos, cdlculos de disefio,
especificaciones, registros de la construccion y Ja investigacion del terreno.

2.-  Modelado analitico. Se supone que el comportamiento del primer piso
controla la seguirdad sismica del edificio. Primero, cada uno de los pisos se
simplifica a un sistema de una sola masa-resorte-amortiguador. Se
consideran tres tipos de mecanismos de falla: flexidn, cortante, y flexién-
cortante. Se determinan las resistencias al agrietamiento de cortante, cortante
tltimo y de flexion tltima, de acuerdo con las propiedades del edificio
original. Se usa un método simplificado para calcular estas resistencias, asi
como la frecuencia natural. Se calcula la respuesta del edificio mediante un
andlisis modal tomando en cuenta solamente al primer modo. En vez de
llevar a cabo un anilisis de historia en el tiempo, se usan los espectros de
respuesta para evaluar el comportamiento con respecto a la resistencia y a la
ductilidad, -

3.-  Evaluacién de la seguridad: resistencia. Para este proposito se usan los
espectros de respuesta lineales.

4.-  Evaluacién de la seguridad: ductilidad. Para este propésito se usan los
espectros de respuesta no lineales.
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5.-  Evaluacién combinada de la seguridad. Al combinar los resultados de
la evaluacion de la seguridad para la resistencia y la ductilidad, se hace un
juicio final respecto a si el edificio es, en iltima instancia, seguro o no lo es,
si el jucio resulta incierto (en un rango amplio) se requieren tamizados
adicionales.

En el segundo tamizado se estima con mds precision el
comportamiento estructural de conjunto de cada uno de los entrepisos y se
lleva a cabo un analisis de respuesta no lineal de la historia en el tiempo. En
el tercer tamizado, se adopta el andlisis no lineal basado en la no linealidad
de cada uno de los miembros.

Un tamizado con un orden mayor requiere una investigacion
mds detallada y especializada para evaluar la seguridad sismica. El rigor
analitico se compensa mediante la magnitud del "indice sismico” (Is) que se
define como:

Is=EoGSpT;

donde “Eo” es el indice sismico bisico, “G” es un indice geoldgico, “SD” es
el indice de disefio estructural, y “T” es el indice del tiempo.

Cada uno de los tres métodos de tamizado posee procedimientos
particulares para calcular estos indices, El indice “G” del sitio refleja las
caracteristicas del perfil del suelo del sitio. Cuando se tienen pocos datos
disponibles. se supone igual a la unidad. El indice de disefio estructural “Sp”,
es un coeficiente que representa: la irregularidad de un edificio en planta y
en elevacion; la distribucion de la rigidez de entrepiso en toda la altura del
edificio; y la distribucion de la rigidez lateral entre los componentes
resistentes a las cargas laterales en cada nivel de piso. De una matriz con una
lista de confrontacion, se selecciona un valor que varia desde 1.2 hasta 0.43.
En el indice de tiempo “T” (de 1.0 a 1.5), se toman en cuenta los efectos a
largo plazo, como la fluencia, la contraccién, el hundimiento de Ia
cimentacion, etc. El indice sismico bdsico "Eo” se determina como:

Eo = $CF;
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en donde “¢" es el indice de entrepiso, "C” e! es indice de resistencia, y “F*
es un indice de ductilidad.

La ecuacidn anterior indica que la capacidad para soportar
cargas es funcidn tanto de la resistencia como de la ductilidad. El indice “F”
de ductilidad que se utiliza en el primer tamizado se tomara como igual a 1.0
para culumnas con una relacion altura entre peralte (altura/peralte) mayor de
2; igual a 0.8 para una relacion altura entre peralte menor o igual a 2; y con
un valor igual a 1.0 cuando se trate de muros. En cambio, los indices para el
segundo y tercer tamizado, mayores a los del pritero se clasifican con un
mayor detalle.

El indice "C" de resistencia es la capacidad para soportar cargas
laterales del nivel de piso en consideracién, dividido entre la imasa total
existente arriba de este nivel. Para calcular el indice de resistencia en cada
uno de los tamizados, se usa un procedimiento diferente:

1.-  Primer tamizado para C. Este indice se calcula a partir de las dreas de
los muros y las columnas; esto es, solo se verifica la capacidad al cortante.
En este cilculo se ignoran las varillas de refuerzo de las columnas y los
muros. Se considera que las vigas y las losas de piso tienen una adecuada
rigidez y resistencia.

2.-  Segundo tamizado para C. Se calculan las resistencias para flexion y
cortante de las columnas y los muros. Al igual que en el primer tamizado, se
considera que las vigas y las losas de piso son rigidas y fuertes.

3.- Tercer tamizado para C. Se calculan los momentos ultimos de las
columnas y las vigas, y se toma al menor de los dos como el momento
maximo. En seguida se distribuyen estos momentos nodales a los extremos
de las vigas o las columnas de acuerdo con sus rigideces.

El indice de entrepiso toma en cuenta el nivel de piso en
consideracién y se determina como:

d=(n+1)/(n+1);
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donde "n" es el mimero de entrepisos en el edificio, e "i* es el numero del
nivel de piso en consideracién.

Otros manuales, estipulan dos pasos para la evaluacion del
riesgo sismico en los edificios existente, que son la evaluacién cualitativa y
la evaluaci6n analitica. La evaluacion cualitativa, que comprende el examen
de los documentos de disefio y Ja inspeccion de campo, da por resultado una
de las tres decisiones siguientes:

1.-  Eledificio cumple con las disposiciones.

2.-  Eledificio no cumple con las disposiciones.

3.- No se puede determinar el cumplimiento mediante una evaluacidn
cualitativa y se requiere una evaluacion analftica.

Para llegar a una decisidn, se consideran varias condiciones. Se
introduce el coeficiente de capacidad "re";

fc =Vas/Vts;

en la que "Vas” es la capacidad a la fuerza cortante sismica calculada para el
edificio existente, y “Vr" es la fuerza cortante sismica que requerirfa resistir
el sistema existente para cumplir con los requisitos de las disposiciones para
un edificio nuevo.

Se especifican valores minimos aceptables del coeficiente de
capacidad, Si el coeficiente de capacidad de un edificio es menor al
especificado, se debera reforzar o demoler de inmediato. Si el coeficiente de
capacidad es mayor a la unidad, el edificio se evalia como seguro de
conformidad con los reglamentos en vigor. Si el coeficiente de capacidad se
encuentra entre el minimo requerido y la unidad, hay que reforzar el edificio
dentro de un periodo especificado, o bien en un caso extremo, demoler
algunos de sus pisos, para lograr los niveles de seguridad adecuados.
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HI.- METODOS

ANALITICOS PARA

EL ESTUDIODE LA
RESPUESTA
SISMICA DE
ESTRUCTURAS DE
EDIFICIOS.

En e} presente capitulo se describen y definen las hipdtesis,
caracteristicas e informacion que reportan algunos de los métodos existentes
para andlisis estructural ante fuerzas laterales, tanto en forma estdtica como
dindmica; métodos que esta tesis considera como mis comunes, mis
desarrollados y mds confiables en la actualidad, Algunos de estos métodos
son exactos como es el caso del método del Trabajo Virtual, el método de las
Flexibilidades, y el mélodo de las Rigideces; mientras que otros son
aproximados, o bien que tienen un procedimiento que a base de repeticiones
concurren a la solucién exacta, y que estdn fundamentados tanto en los
procedimientos exactos como en resultados experimentales y vivencias de la
prdctica, tal como es el método del Portal, de Bowman, del Factor, de
Grinter-Tsao, el Simplificado y el método de Cross; asi como también los
métodos para determinar frecuencias y modos de vibracién, que son
denominados también conto métodos dindmicos de analisis, y que son el de
Newmark, el de Holzer y el método de Iteracién Inversa.
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Es importante sefialar que frente a los avances existentes en el
campo de la electrnica y de la computacidn, fabricando equipos sofisticados
que los convierten en herramientas poderosas, necesarias y eficientes, ha
imperado la necesidad de contar con métodos numéricos adecuados para ser
programados y ejecutados ya sea por computadores interactivos, o bien por
unidades eiectrénicas de proceso andlogo o digital. Todos los métodos
existentes hasta la fecha tienen tanto ventajas como limitantes en cuanto a
sus alcances, exactitud y conceptualizaciones que deben ser idealizadas; pero
en general son métodos que nos entregan resultados bastante ficiles de
interpretar y razonables para efectuar los disefios correspondientes a los
elementos estructurales en cuestion con una seguridad amplia y confiable.
Sin embargo, en virtud del gran nimero de operaciones numéricas que deben
ejecutarse, se han desarrollado programas para computadora que facilitan
este trabajo laborioso, asi pues, expondremos en el ltimo punto del capitulo
las caracteristicas y facilidades que otorgan algunos de los paquetes
comerciales existentes de software computacional para auxiliar en el andlisis
estructural a los usuarios de computadores dedicados a la Ingenieria
Estructural, as{ como las ventajas y complicaciones de los mismos; sin
olvidar que hoy en dia son instrumentos muy empleados por la Ingenietfa
Civil, por ello es siempre aconsejable que el Ingeniero Estructurista posea
suficiente experiencia analiticas, experimental y prdctica para poder dicernir
entre lo razonable de los resultados que nos entregan estos paquetes, y poder
adecuarlos a las estructuras reales que estudiamos.

II1.1.- Meétodos Propuestos Estaticos.

A partit de lo expuesto en el capitulo II, han sido
implementados varios métodos para analizar estructuras de edificios, los
cuales resultan pricticos y ficiles de aplicar en el modo estitico, es decir,
son métodos que estudian las fuerzas mdximas que pueden desarrollarse
durante un sismo, sin tomar en cuenta los efectos de su vibracion; de tal
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suerte que los analistas de estructuras eviten el involucrarse en desarrollos
matemadticos complejos y, sobre todo laboriosos y tardados.

A pesar que no es el objetivo del presente trabajo el resolver una
estructura por todos los métodos aqui expuestos, se propondrd una de un
edificio arquitectdnico, que aunque no es una estructura plenamente
caracteristica, resulta util para que se ilustre el procedimiento a seguir en
algunos de los métodos que seran expuestos en esta parte del tema (Portal y
Bowman); esta estructura es ilustrada en la figura III-1, y en la que anotamos
los siguientes conceptos a manera de repaso:

Al elemento viga-losa a lo largo de una misma cota se le {lama
"nivel”, y como puede observarse, la estructura propuesta tiene cinco
niveles; al espacio existente entre nivel y nivel se le denomina “entrepiso”, y
el numero de éstos coincide siempre con el de niveles; por lo que esta
estructura propuesta cuenta también con cinco entrepisos. Debajo de cada
nivel se encuentra su entrepiso, por ende afirmamos que el entrepiso No. 1
estd debajo del nivel No. 1, el entrepiso No. 2 estd debajo del nivel No. 2, y
asi sucesivamente. El sistema nivel-entrepiso forma evidentemente un marco
y que se numerard conforme a su nivel o a su entrepiso. Al conjunto de dos
columnas y una viga que las liga se le llama "crujia”; al espacio existente
entre los ejes de dos columnas contiguas se le referird como “claro de la
crujfa”, y a la distancia existente entre nivel y nivel recibe el nombre de
"altura del entrepiso”. Por ejemplo, para la figura III-1, en el caso del marco
No. 1, apreciamos cinco crujias, cada una con un claro de cuatro metros y
una altura de entepiso de tres metros; y para el marco No. 4, tenemos tres
crujias con las mismas caracteristicas anteriores. A el punto en que se unen
vigas con columnas, o columnas con cimentacién se le llama “nodo” o
“nudo”, los cuales se referencian de forma andrquica ya sea con niimeros o
con letras, y segtn el criterio de cada analista; la estructura que presentamos
en el plano referido en la figura III-1 posee un total de 29 nodos.

Como sabemos, al representar grificamente los elementos
mecanicos de una viga o de una columna (momentos, cortantes, normales y
torsiones), existen puntos en los que los diagramas cambian de signo, es
decir, en los que la envolvente cruza la linea de equilibrio; a estos puntos se
les denomina “puntos de inflexién”. Como ejemplo ilustramos Ia figura I11-2.
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Ahora bien, procedamos a exponer los métodos estdticos més
comunes para analizar una estructura, para posteiiormenie hacer [os
comentatios y comparaciones a que hay lugar, tratando de formar un criterio
amplio para en el caso de que el lector requiriera elaborar un diseiio, lo haga
en la forma més adecuada y con las interpretaciones pertinentes para llevarlo

a cabo con buena calidad.

II1.1.1.- Trabajo Virtual.

Este método se basa en la consideracion de que los elementos
de una estructura estin sujetos a fuerzas intemas y externas; si un sistema de
fuerzas externas se aplica a un cuerpo, éste se deformard hasta que se
presente el equilibrio entre éstas y las fuerzas intemas que se generan en
dicho cuerpo. En consecuencia el sistema de fuerzas externas realiza un
“trabajo”, ¥ a este trabajo que es almacenado en el cuerpo se denomina
"energia de deformacidn del cuerpo”.

El trabajo realizado por el sistema de fuerzas externas, se puede
transformar en energla de deformacidn si las fuerzas se aplican gradual y
lentamente a un cuerpo eldstico, y el trabajo exterior se transforma
completamente en energia de deformacion. La energia de deformacion o
energia interna de un cuerpo elastico, es por lo tanto la suma de todo el
trabajo transmitido por el sistema para deformarlo con respecto a su estado
natural, y la energia de deformacién almacenada se transforma en trabajo
cuando el sistema de fuerzas externas es retirado.

La energfa de deformacién depende de las caracteristicas de la
curva carga-deformacién de la estructura como se aprecia en la figura IIE-3,
en la que se aprecian dos tipos de curvas: una lineal y otra no lineal; y como
se expuso en el capitulo anterior, el drea bajo la curva representa la energia
de deformacidn de la estructura, la cual posteriormente se convertira en un
trabajo,
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FIGURAIII-3
Qrifica de 1a curva carga-deformacion de una estructura:
(a) Linca), (b) No lineal.

Si en los nodos de una estructura se suponen desplazamientos
virtuales, es decir, desplazamientos no reales producidos por acciones
diferentes al sistema de fuerzas original, las fuerzas externas e internas se
moverdn, y por lo mismo efectuarin un trabajo también virtual; de esto,
cualquier elemento estructural sufrird un giro, una traslacién y/o una
deformacion virtual. Por ende, afirmaremos que el trabajo desarrollado por
las fuerzas externas serd igual al trabajo virtual de deformacién.

Este método se fundamenta en dos teoremas basicamente: el
primero denominado "Teorema de Betti” y que enuncia que el trabajo que
realiza un sistema de fuerza A debido a los desplazamientos que en sus
puntos de aplicacion le produce un sistema de fuerzas B, es igual al trabajo
que realiza el sistema de fuerzas B debido a los desplazamientos que en sus
puntos de aplicacion le produce el sistema de fuezas A; el segundo teorema
es el “Teorema de Maxwell”, que sostiene que el desplazamiento en un punto
A (en direccion de la fuerza aplicada en A) debido a la aplicacién de una
fuerza P en un punto B, es igual al desplazamiento en el punto B (en la
direccidn de la fuerza aplicada en B) debido a la aplicacién de una fuerza P
en el punto A.
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El método del trabajo virtual es un método exacto muy versatil
para calcular desplazamientos en las estructuras, estos desplazamientos
pueden ser debidos a cargas de cualquier tipo. La expresion bisica para este
método puede escribirse como:

We = Wi

donde:
We.- Trabajo virtual externo.
‘Wi.- Trabajo virtual interno.

En Ia ecuacién anterior, se expresa el primer término como el
producto de una carga conocida por el desplazamiento buscado, y el segundo
se referird en funcidn de los elementos mecdnicos de la estructura.

A pesar de la versatilidad que anotamos en este método, como
método exacto resulta laborioso el anélisis de un edificio através de él, no es
facil de programar como para ser implementado en un computador; pero sin
duda es un método muy elegante para resolver estructuras sencillas.

IL.1.2.- Flexibilidades.

El método de las flexibilidades, [lamado también de las fuerzas,
es bdsicamente la superposicion de desplazamientos en términos de
estructuras estiticamente determinadas. Las fuerzas o momentos que son las
incégnitas, se determinan a partir de desplazamientos conocidos con base en
las ecuaciones de compatibilidad de deformaciones, que son aquellas
ecuaciones que garantizan los desplazamientos finales como compatibles con
las condiciones de apoyo originales de la estructura.

El parrafo precedente quiere decir que la estructura serd
idealizada como un conjunto de sistemas estdticos simples que se denominan
como “estructuras primarias”, y cuya suma de efectos nos dara los efectos
que ocurren en la estructura original. La liga entre estos sistemas estaticos y
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los efectos de Ia estructura serd la ecuacién de compatibilidad en la que se
involucrardn las fuerzas que se desean conocer; se calcuiara el valor de las
incdgnitas y el resto de los nodos de la estructura podrian ser resueltos
aplicando ecuaciones de estatica.

La satisfaccion de compatibilidad involucra un conjunto de
ecuaciones lineales, en donde cada ecuacién expresa una condicidén del
desplazamiento final de la estructura cargada. Las componentes de los
desplazamientos para las estructuras primarias son medida de la flexibilidad
de la estructura, es decir, que la estructura es mas flexible cuanto mayores
sean los valores de los desplazamientos.

Como se menciond, la solucién de una estructura se logra
mediante la superposicion de desplazamientos de estructuras simples
isostiticas que se llaman primarias, la estructura primaria no es tnica, pues
depende de la seleccion que se haga de las incoghnitas, y 1a mejor de ellas serd
la que involucre el minimo de trabajo numérico. Para obtener la estructura
primaria se hace la supresion de apoyos o la transformacién de un tipo de
apoyo en uno mds simple, o bien por una ruptura de la eldstica de la
estructura que puede ser angular, lateral o longitudinal. Debe notarse que las
condiciones que tienen que cumplirse en todo momento es estabilidad e
isostaticidad.

En resumen, la secuela de pasos a seguir en e] método de las
flexibilidades es el siguiente:

1.-  Determinar el grado de hiperestaticidad "n” de la estructura.

2.~  Seleccionar “n” incégnitas y las estructuras primarias correspondientes
que serdn “n+1”.

3.~  Resolver las “n+1" estructuras calculando los desplazamientos debido
a las cargas y a cada una de las fuerzas incognitas.

4.- Plantear las “n" ecuaciones de compatibilidad de desplazamientos y

resolver el sistema, obteniendo de este modo el valor de cada una de las
incognitas.
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Este método es adecuado para calcular estructuras con
asentamientos diferenciales en sus apoyos y estructuras apoyadas en
elementos eldsticos, la solucién para el primer caso, es mediante el
planteamiento de la identidad de el valor del desplazamiento vertical con el
valor del asentamiento mediante las ecuaciones de compatibilidad; y para el
segundo se igualarin los desplazamientos en los apoyos con la fuerza
generada en el apoyo dividido entre su constante de rigidez, también através
de ecuaciones de compatibilidad. De existir situaciones de rotacién en
apoyos, se deberd obordar el problema en forma andloga.

III.1.3.- Rigideces.

El método de las rigideces es un método exacto cuyas
incégnitas son los desplazamientos en los apoyos, extremos en voladizo, y en
general los desplazamientos de todos los nodos de una estructura. Como se
sabe, el mimero de desplazamientos de los nudos en conjunto conforman el
ntiimero de prados de libertad de la estructura.

El primer paso del método es restringir todos los
desplazamientos de junta conocidos; esto nos conduce al empleo de acciones
producidas por desplazamientos unitarios que son traslaciones o rotaciones
unitarias, y las acciones seran fuerzas o momentos. A las acciones causadas
por desplazamientos unitarios se conocen como rigideces.

Mids adelante, se obtiene la matriz de rigideces de las piezas
aisladas (vigas y columnas) que forman la estructura, pata los grados de
libertad que le corresponden a la estructura. Los elementos de la matriz “K”
(de rigideces) serdn denominados como kij, y que son la fuerza o momento
que se necesita aplicar a Ia estructura en la direccion del grado de libertad “i”
para que se produzca un desplazamiento unitario en la direccion del grado de
libertad “j”. Las matrices de rigideces son cuadradas, simétricas y su tamafio
es igual al mimero de grados de libertad.
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Las cargas son momentos y fuerzas aplicadas en los nudos y se
numeran en concordancia con la numeracién de los grados de libertad,
definiéndose un vector de cargas "F*; por otra parte los desplazamientos
arreglados en el mismo orden constituyen un vector de desplazamientos “r”,
y que serd nuestro vector en funcidn de las incdgnitas. Para conocer el vector
"t" es necesario resolver el sistema de ecuaciones lineales que resulta de:

Kr =F.

Una vez conocidos los desplazamientos nodales, los elementos
mecénicos de cada una de las vigas y columnas se calculan ahora como el
producto de la matriz de rigideces de la pieza correspondiente por los
desplazamientos de sus extremos, todos ya conocidos. Para verificar los
resultados obtenidos puede comprobarse el equilibrio en los nodos y en toda
la estructura.

III.1.4.- Cross.

También es denominado el presente método como “Método de
Distribucion de Momentos”, el cual pudiera no ser considerado en realidad
como un método aproximado, pues es una sucesion de pasos recursivos que
permite determinar las incégnitas hiperestiticas con una precision
comparable a la de cualquier otro método exacto.

En estructuras impedidas al desplazamiento lateral, el método
de Cross evita el tener que efectuar la solucién de un sistema de ecuaciones;
si por el contrario, la estructura puede desplazarse, el método de Cross
conducird a un sistema de ecuaciones, pero el mimero de dichas ecuaciones
es muy inferior al que se abtendria utilizando ya sea el método de rigideces o
el de flexibilidades por ejemplo. )

El método de Cross puede aplicarse a estructuras con elementos
de seccion constante o variable, as{ como a estructuras con elementos de eje
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recto o curvo, pero para comprender este método es necesario establecer
convenciones y definiciones basicas que a continuacién se anotaran:

Los signos de los momentos de flexion serdn positivos cuando
tiendan a hacer girar los elementos en sentido de las manecillas del reloj; y el
signo de las fuerzas serd el establecido normalmente en un plano vectorial, o
sea, positivo cuando su sentido sea horizontal a la derecha y vertical hacia
arriba; y negativo cuando el sentido sea contrario a éstos.

Como es sabido, el momento actuante en un nodo es tomado por
los elementos estructurales proporcionalmente a su rigidez, por lo que se
establece que:

Me = (Kg/ZIKE)MrT,

en donde:

ME.- Momento absorbido por un elemento.
KEe.- Rigidez del elemento concurrente al nodo.
MrT.- Momento actuante en el nodo.

A la relacidn ( KE [ ZKE ) se le Hama factor de distribucién, que
se definird en adelante para cada elemento de cada nodo de una estructura
como la rigidez del elemento dividida por la suma de las rigideces de todos
los elementos que llegan a dicho nudo; en otras palabras, el factor de
distribucion representa la rigidez proporcional del elemento con respecto a la
rigidez del nudo.

Se entiende que cuando se desarrolla un momento resistente en
el extremo de un elemento, se induce un momento en el extremo opuesto de
dicho elemento que guarda siempre una cierta telacién con este momento
resistente que surge en el extremo que gira o que se desplaza; siempre y
cuando el extremo opuesto referido sea empotrado. El valor por el cual debe
multiplicarse el momento que se desarrolla en el extremo girado o
desplazado de un elemento, para obtener el momento inducido en el extremo
opuesto se llamard “Factor de Transporte”. Los casos mds comunes son
cuando en un extremo se origina un giro y en el extremo opuesto existe como
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se menciond un empotramiento, entonces se tomari un factor de transporte
igual a 1/2; y cuando en un extremo se origina un desplazamiento y el
opuesto es también un empotramiento, entonces el factor de transporte serd
igual a 1. Si el extremo opuesto fuera un apoyo libre o una articulacién, el
factor de transporte seré cero.

La aplicacién del método de Cross implica el manejo del
principio de superposicion de efectos, que se refleja en la consideracién de
los efectos que absorbe una pieza, asi como de los que transmite a su
extremo opuesto; y se establece para dos casos de estructuras: el primero
para estructuras sin desplazamientos, es decir restringidos; y en segundo caso
las estructuras con desplazamientos o no restringidos. Para estructuras sin
desplazamientos, se establece entonces el siguiente procedimiento:

1.-  Se obtendrdn los momentos de empotramiento de las estructuras en
base al planteamiento de ecuaciones de equilibrio, involucrando momentos
actuantes, rigideces de elementos y giros de los nodos.

2.-  Se calculan los factores de distribucién y de transporte para todos los
elementos de la estructura.

3.- Se distribuyen los elementos de desequilibrio de cada nodo en todos
los elementos que concurren a dicho nodo, segtin su factor de distribucién
correspondiente, Debe tenerse en cuenta que después de distribuir se debe
transportar al extremo opuesto segtin el factor de transporte calculado.

4.-  El proceso de ir equilibrando los nudos puede concluirse al llegar a la
aproximacion deseada, es decir, cuando a criterio del analista los resultados
que se obtienen en cada paso son idénticos.

Cuando el método se aplica a estructuras con desplazamientos
se empleard también el principio de superposicion y se supondrd en una
primer etapa que la estructura no se desplaza, calculando una fuerza que
impide este desplazamiento para en una segunda etapa aplicar esta fuerza
calculada en sentido contrario a la estructura en cuestion. La suma de estos
dos efectos nos dard el estado real de la estructura, quedando la sucesion de
pasos a seguir de esta manera:
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1.- Se resulve la estructura considerando que ésta no se puede
desplazar, siguiendo el procedimiento que se marcé para este caso de
estructuras. Con esto se determinard la fuerza Fi que impide el
desplazamiento.

2.- Se supondra en la estructura un desplazamiento A cualquiera
impidiende que los nudos giren. Con la estructura desplazada se permiten los
giros en los nudos y se resuelve el sistema estructural. Se calculard entonces
una fuerza F2 que produce el desplazamiento A.

3.- Como la fuerza F1 que impidié el desplazamiento sera diferente de la
fuerza F2 que produce el desplazamiento A, los resultados obtenidos en el
paso anterior se deben multiplicar por el factor de correccion FifFa.

4.-  Se suman los resultados obtenidos en el primer paso con los obtenidos
en el tercero, y de esta manera se llegard a la solucién real del problema.

IIL1.5.- Portal.

"Uno de los métodos mds conocidos y mds aplicados para
resolver estructuras sometidas a fuerzas laterales, es sin duda el método del
Portal, el cual es sencillo de aplicar dado a que toma en cuenta hipétesis de
simplificaciéon fundamentadas en la idealizacién de la estructura como se
muestra en la figura ITI-4, y que consiste en suponer:

a) Todas las piezas estructurales tienen una distribucion lineal de
momentos y constante en los cortantes en las columnas de entrepiso.
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b) Los puntos de inflexién por momentos se presentan en vigas y
columnas a la mitad de su longitud en todos los niveles y entrepisos.

c) Para efectos de distribuir la fuerza cortante existente en un entrepiso,
se idealizardn las columnas del mismo de la siguiente manera: a las dos
columnas de los extremos del entrepiso se consideran con su misma rigidez
original, mientras que las columnas internas se tomaran con el doble de su
rigidez teniendo en cuenta que trataremos marcos de mas de una crujfa, pues
si fuera el caso de un marco con una sola crujfa, la fuerza cortante
simplemente se distribuirfa entre dos columnas en forma proporcional a su
rigidez,

De tal suerte que tendremos:

RCEn - KCEn
Rcin = 2KCIn;

queddndonos el cortante distribuido en las columnas extremas de la siguiente
manera;

Vcn - (VN Rcen) [ (ZRCEn + XRCIn);
y para las columnas internas:

Vca - (VN ReIn) [ (ZRCEn + ZRCIn);
donde:

KCE n.- Rigidez real en 1a enésima columna extrema.
Kcin- Rigidez real en la enésima columna interna,

RCE n.- Rigidez idealizada en 1a enésima columna extrema.
Rcin.- Rigidez idealizada en la enésima columna interna.
Vean.- Cortante distribuido en la enésima columna.

VN.-  Cortante existente en todo el entrepiso.

Con estas fuerzas distribuidas en las columnas, conociendo los
puntos de inflexion por momento y sabiendo que los momentos se
distribuyen linealmente a lo largo de los elementos, podemos resolver los
nodos de la estructura iniciando por los de los extremos del nivel, y
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continuando con los nodos internos, asumiendo siempre el cumplimiento de
1a condicién de equilibrio, la cual debe ser patente en todos los nodos de la
estructura. La razén por la cual se resuelve primeramente los nodos extremos
del nivel, es para calcular el momento del extremo opuesto de la viga
perteniciente a la crujia extrema del marco del entrepiso que se esté
analizando, y por equilibrio del nedo contiguo al del extremo que se ha
resuelto, establecer el momento equilibrante a los momentos de las columnas
que concutren a este nodo y al momento de la viga que también concurre al
mismo; este momento equilibrante pertenecera al extremo de la viga que
concurre al nodo contiguo del nodo extremo que ha sido resuelto, misma que
a su vez pertenece a la siguiente crujia de 1a que se ha analizado al resolver
estos dos nodos, el extremo y el contiguo.

Hustracién de fas hipdlesis del métoda del portal,
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IIL.1.6.- Bowman,

Este método fué desarrollado en base al estudio de marcos
analizados por procedimientos exactos y en fundamento también a la
observacién de resultados experimentales, proponiendo en éste las siguientes
hipdtesis, ilustradas en la figura III-5;

a) Los puntos de inflexidn por momento en las vigas exteriores se
encuentran a 0.55 de su claro, a partir de su extremo exterior. En vigas
intermedias, el punto de inflexién se encuentra al centro del claro.

b)  En relacién a los puntos de inflexién por momento en vigas, teniendo
como base el entrepiso de la estructura del edificio con mds crujias, y que
serd el que nos sirva de referencia para definir las caracteristicas de los
demds (normalmente serd el primer entrepiso a partir del cual haremos
seferencias en un andlisis), si el mimero de crujias de este entrepiso es impar,
el punto de inflexiéon por momento en la viga central estard dado por
condiciones de simetria y equilibrio; si por el contrario, el nimero de crujias
es par, serd en las dos vigas del centro del nivel donde por las condiciones
mencionadas dependerdn sus puntos de inflexion. Nétese esta observacién en
1a figuta III-5.

c) Los puntos de inflexién por momento en las columnas del primer
entrepiso se encuentra a 0.60 de su altura a partir de 1a base; en las columnas
del ltimo entrepiso, el punto de inflexién por momento se encontrara a 0.65
de la altura a partir del extremo superior; en las del peniiltimo a 0.60 y a 0.55
en las columnas del antepeniltimo entrepiso, ambos también a partir de su
parte superior; por tltimo, para las columnas de los demds entrepisos, el
punto de inflexion por momento se presenta a la mitad de su altura. Es
importante notar que para el caso de una estructura de dos entrepisos, en las
columnas del segundo de ellos el punto de inflexién se encuentra a 0.65 de su
altura a partir del extremo superior; si la estructura es de tres niveles, los
puntos de inflexion en las columnas del tetcer entrepiso aparecera a 0.65 de
su altura y en la del segundo a 0.60, medidos a partir de la parte superior de
la altura; y para el caso de un edificio de cuatro niveles, en las columnas del
cuarto entrepiso se presentari punto de inflexién a 0.65 de su altura a partir
del extremo superior, en el tercero a 0.60 y en el segundo entrepiso a 0.55.
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Para estructuras de edificios de cinco niveles o mis, se aplicard sin problema
alguno lo planteado en el primer pérrafo de este inciso.

d)  Lafuerza cortante de cada entrepiso se distribuye como a continuacién
se indica:

En el primer entrepiso se destribuirdé entre las columnas en
forma directamente proporcional a sus rigideces una fuerza cortante igual a:

Ve = (N-05) VT / (N+1);
y la fuerza cortante:
Vt = V- Ve
se distribuye entre las crujias proporcionalmente a la rigidez de la viga que
las limita en la parte superior, el cortante de cada crujia se distribuye en
partes iguales entre las dos columnas que la limitan.
" Enlos pisos superiores, la fuerza cortante:
Ve = (N-2)Vr/ (N+1)

se distribuird también directamente proporcional a la rigidez de las
columnas; y el cortante:

Vt = Vr- Ve
se repartird en forma idéntica como sa reparte en el primer entrepiso.
Lanomenclatura de las formulas anteriores es:
YT.- Cortante total existente en el entrepiso.
Ve.- Cortante en columnas.

Vt.- Cortante en crujfas.
N .- Ntmero de crujfas del marco del entrepiso.
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A partir de los datos que se cbtienen con este proceder, pueden
establecerse los diagramas de cuerpo libre de los nodos y resolver los
elementos mecdnicos que se buscan analizando las condiciones de fuerzas de
cada nodo de la estructura,

Para el caso de las vigas centrales y que marcamos dentro de las
hipotesis del método, que sus puntos de inflexion por momento estarfan
dados por condiciones de equilibrio, determinaremos sus momentos faltantes
de los nodos centrales, haciendo la suma de momentos de las columnas que
concurren al nodo y distribuyéndola en estas vigas en forma proporcional a
su rigidez. Posteriormente estableceremos el punto de inflexién por momento
de las vigas referidas calculdndolos através de la hipdtesis de que existe una
distribucion lineal de los momentos que achian en cada una de las piezas
estructurales.
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Hlustracidn de las hipotesis del método de Bowman.
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II1.1.7.- Factor.

Este método surge a partir del planteamiento de las ecnaciones
de pendiente-deformacién (slope-deflection), y considerando que:

a)  Se entenderd por ¥ la diferencia entre los desplazamientos laterales de
dos niveles consecutivos dividida entre la altura del entrepiso; y para el
calculo de los desplazamientos lineales y angulares en un piso se considerard
que son iguales los valores de ¥ en dos entrepisos consecutivos.

b)  El desplazamiento angular de un nudo y el de los extremos opuestos
de todas las barras que concurren al mismo son iguales.

A partir de ello se seguira el siguiente procedimiento:

1.-  Se calculara en cada nodo el valor Gn, que se denomina factor de viga,
que es igual a:

Gn « ZKcn ; ZKn;

siendo ZKcn 1a suma de rigideces de las columnas que concurren a ese nudo;
y ZKn la suma de rigideces de todas las piezas que concurren al mismo. La

. - o .
nomenclatura “cn” querra decir “de columna en el nodo”; “n” significara “del
nodo en cuestién”; y "vn” denomina "viga en nodo”.

2.-  Se calcula en cada nudo el valor Cn = 1 - Gn, que resulta ser el factor
de columna.

3.- Para cada pieza, viga o columna, se obtendra en cada extremo el valor
de la suma de su factor mds la mitad del factor correspondiente (de viga o de

columna segun sea el caso) del extremo opuesto de la misma pieza, es decir:

Svn = Gn + (G'n/2);
Scn = Cn + (C'nf2),
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4.-  Seobtendrd un factor de rigidizacidn del elemento viga o columna, en
el nodo en estudio igual a:

Rvn = Kvn Svn;
Ren = Ken Sen.

5.- El momento existente en el entrepiso igual a:
MN =Vnh,
se distribuird en los dos extremos de las columnas del mismo entrepiso en

forma proporcional a su factor de rigidizacion en cada extremo; para ello lo
deberemos calcular como:

1mien = (MN Ren) / ERen*,

*de todos los nodos superiores ¢ inferiores de todas las eolumnas del entrepiso, es decir de ambos
extremos de las columnas,

ejecutando esta expresidén para cada extremo de todas las columnas del
entrepiso.

6.- Los momentos en las vigas se calculan después distribuyendo la suma
de los momentos de los extremos de las columnas que concurren a cada nodo
de manera proporcional a su factor de rigidizacidn; entonces pues se
calculard:

mvn = (ZmMcn Rvn) / ZRvn.
En este método, en cuestidn de redondeos, también debe
tomarse en cuenta que la sumatoria de momentos en cada nodo debe ser

equilibrada, o sea, debe ser igual a cero, por lo que deben realizarse fos
ajustes que sean necesarios y convenientes,
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II1.1.8.- Grinter - Tsao.

A este método suele llamarsele también “de distribucién en
voladizo”, el cual no resulta ser un método facil, ni tampoco préctico, pero
presentaremos una breve descripcion del mismo. Es rigurosamente aplicable
sélo a marcos simétricos de una crujfa, y es aqui donde radica su
inconveniencia; puede aplicarse a marcos de varias crujfas siempre y cuando
sus rigideces guarden relaciones tales que sea posible descomponerlos en
varios marcos simétricos de una crujfa cada uno. Para poder ser ejecutado en
forma aproximada al anidlisis de un marco, se idealiza dicho marco como
simétrico y de una crujia igualando la suma de rigideces de vigas y columnas
en cada entrepiso en el marco original y consecuentemente en el marco
idealizado.

El método supone que todos los nudos de un mismo nivel sufren
la misma rotacion, ademds de que se permite el desplazamiento lineal de los
mismos, hasta que se logre el equilibrio de fuerzas cortantes en cada
entrepiso.

En una primera parte, los momentos exteriores impiden el giré
de los nodos, elimindndose después permitiendo simultineamente giros y
nuevos desplazamientos lineales sin que se altere la fuerza cortante de cada
entrepiso. Se determinan como paso siguiente las rigideces en vigas y
columnas del marco original y se establecen para cada elemento sus
relaciones de pendiente-deformacion para involucrar momentos, giros y
desplazamientos; esto ya sea para el marco original, o bien para uno
idealizado, y se aplicard una distribucién de momentos en forma andloga al
método de Cross.

En caso de haber sido necesario idealizar el marco, se obtendrin
los elementos mecdnicos del marco original distribuyendo los que se
obtuvieron proporcionalmente a las rigideces de sus piezas.

Después de aplicar lo anotado anteriormente, puede verificarse
que se satisface el equilibrio de cortante en cada entrepiso, no asi el
equilibrio de cada nodo, ya que la hipotesis de giros iguales de todos los
nudos de un nivel no necesariamente es correcta. Cuando se efectia la
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distribucién de elementos mecdnicos del marco idealizado al original, en
ocasiones se desequilibran los cortantes de entrepiso, esto se observard al
comparar la suma de momentos de todas las columnas del entrepiso en
cuestion con el producto (VN hN) correspondiente. Si la diferencia no es
fuerte, tal vez no se requiera un refinamiento en cdlculos; no obstante, Ia
diferencia puede considerarse como un nuevo sistema de cargas horizontales,
al cual puede aplicarse el mismo procedimiento, y concluir el andlisis con la
hipdtesis de superposicién de efectos.

IL1.9.- Simplificado.

Este método es aplicable a aquellas estructuras que satisfagan
simultdneamente los siguientes requisitos:

a) En cada planta, al menos el 75 por ciento de las cargas verticales
estaran soportadas por muros ligados entre si mediante losas corridas. Dichos
muros deberdn ser de concreto, de mamposteria de piezas macisas o de
mamposteria de piezas huecas que satisfagan las normas de calidad
previamente establecidas.

b) En cada nivel existirdn al menos dos muros perimetrales de carga
paralelos o que formen entre si un dngulo no mayor de 20 grados, estando
cada uno ligado por las losas antes citadas en una longitud de por lo menos
50 por ciento de la dimensicn del edificio, medida en las direcciones de
dichos muros.

c) La relacion entre longitud y anchura de la planta del edificio no
excederd de 2.0 a menos que, para fines de anilisis sismico se pueda suporer
dividida dicha planta en tramos independientes cuya relacion entre longitud y
anchura satisfaga esta restriccion, y cada tramo resista segiin el criterio que
se establesca.
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d)  La relacién entre la altura y la dimensién minima de la base del
edificio no excedera de 1.5, y la altura del edificio no sera mayor de 13
metros.

Para aplicar el método simplificado, se hard caso omiso de los
desplazamientos horizontales, torsiones y momentos de volteo y se verificara
dnicamente que en cada piso la suma de las resistencias al corte de los muros
de carga, proyectadas en la direccidn en que se considera la aceleracion, sea
cuando menos igual a la fuerza cortante total que obre en dicho piso,
caleulada conforme a los criterios establecidos, y debiéndose verificar por lo
menos dos direcciones ortogonales.

En el cdleulo de las resistencias al corte, tratindose de muros
cuya relacion ente la altura de pisos consecutivos “h”, y la longitud “L",
exceda de 1.33, la resistencia se reducira afectdndola por el coeficiente que
resulta de (1,33 L/h) 2,

Para determinar el cortante que se produce en cada entrepiso, se
deberd primeramente determinar la carga vertical que se produce en su
respectivo nivel, asi como la altura de éste a partir del desplante de la
estructura y se aplicara la siguiente expresion:

Vi= (Wi hi Cs ZWi) / Z(Wi hi);

Vi.- Cortante producido en el entrepiso iésimo.

Wi.- Carga vertical existente en el nivel iésimo.

hi.-  Altura del iésimo nivel a partir del desplante.

Cs.- Coeficiente sismico establecido por criterios de anilisis.

Ahora bien, para conocer el cortante total actuante en cada
entrepiso, se deberdn acumular los cortantes producidos en los niveles
superiores, es decir, obtener la suma de cortantes superiores, y sumar este
resultado al cortante producido en el entrepiso en cuestion.
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H1.2.- Métodos Propuestos Dindmicos.

Existen por otra parte también, métodos muy pricticos y poco
complicados para efectuar andlisis dindmicos de estructuras de edificios, es
decir, métodos que auxilian en el estudio de las respuestas méximas que
pueden desarrollarse durante un sismo, tomando en cuenta los efectos de la
vibracidn; de tal suerte que los analistas de estructuras eviten el involucrarse
en desarrollos matemadticos complejos, laboriosos y tardados, tal y como ya
ha sido expuesto.

IL.2.1.- Wilbur.

Este no es un método que se utilice propiamente para estudiar la
respuesta sismnica de una estructura como tal, sino que es un procedimiento
que aporta informacion a otros métodos para definir el comportamiento
dindmico de una estructura sometida a un evento sismico; el método de
Wilbur es empleado para conocer las rigideces equivalentes de un entrepiso
de un edificio. Como se sabe, la rigidez de entrepiso es la relacién entre la
fuerza cortante absorbida por un marco, muro yfo contraviento en un
entrepiso, y el desplazamiento horizontal relativo entre los dos niveles que lo
limitan. La rigidez asi definida no es independiente del sistema de fuerzas
laterales, por tanto, para caleularla con rigor debe conocerse tal sistema con
anterioridad, lo cual en general y en manera prictica no es posible.

En marcos ordinarios de edificios, el empleo de sistemas de
cargas que no son estrictamente proporcionales al definitivo de analisis
introduce errores de poca importancia, y usualmente es aceptable calcular las
rigideces a partir de hipdtesis simplificadoras sobre la forma del sistema de
fuerzas laterales. En muros, contravientos y ciertos marcos, es indispensable
tener en cuenta la variacidn de la carga lateral.
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Las formulas de este método para calcular rigideces que
exponemos, son aplicables a marcos regulares formados por piezas de
momento de inercia constante. Para la deduccién de éstas y de las formulas
para secciones variables se recomienda acudir a la publicacién “Elementary
Structural Analysis” de J.B. Wilbur y C.H. Norris. Se fundamentan en las
hipétesis de que los giros en todos los nudos de un nivel y de los dos niveles
adyacentes son iguales; excepto en el nivel de desplante, en donde puede
suponerse empotramiento o articulacion segun sea el caso; y también en que
las fuerzas cortantes en los dos entrepisos adyacentes al que interesa son
iguales a la de éste. De lo anterior resultan las siguientes expresiones:

1.-  Para el primer entrepiso; suponiendo columnas empotradas en la
cimentacion, se aplicara la expresidn:

48 E
Ri =

4 ht hi + h2
hi e
IKct KTl + (ZKci/12)

y para el caso de columnas articuladas en la cimentacion, la expresion sera: -

24E
Ri =
8hi 2ht + h2
hy PR, B
ZKa ZKTI
2.~ Para el segundo entrepiso, si las columnas del primer entrepiso

se supusieron empotradas en la cimentacidn se calculard su rigidez como:

48 E
Rz =
4h2 hi + h2 h2 + h3
h2 + +
ZKe2 ZKm + (ZKa1/12) ZKrz. .
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y si estas columnas fueron supuestas como articuladas en la cimentacién, la
rigides es:

48E
Rz =
4hz 2hi+ h2 h2 + hs
h2 e e + P,
IKe2 IKTI ZKT2
3.- Para los entrepisos intermedios aplicaremos:
48 E
Rn =
4 hn hm + hn hn + ho
1T — R +
TKcn ZKTm 2ZKTn
4.- La rigidez del dltimo entrepiso se ¢alcula con la folmula:
48E
R: =
4 hn 2hm + hn hn
hn  cerceeremer + [ e
ZKc¢n ZKTm ZKTn

donde en las expresiones anteriores:

Rn.- Rigidez del entrepiso en cuestion.

Kr.- Rigidez (I/L) de las vigas o trabes del nivel.

Kc.- Rigidez (I/L) de las columnas del entrepiso.

h.-  Altura del entrepiso

m,n,o0.-Indices que identifican tres niveles consecutivos de abajo hacia
arriba,
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NL2.2.- Newmark.

Es aplicable este método al cileulo del modo fundamental de
vibracion de las estructuras de edificios llamados sencillos o cercanamente
acoplados. En estas estructuras }a masa de los pisos o niveles intermedios
estd ligada solo a la del piso inmediatamente superior e inmediatamente
inferior mediante resortes que representan las rigideces de entrepiso
correspondientes. En su forma mds general el método se puede aplicar a
cualquier estructura lineal con acoplamiento entre las diferentes masas.

Los pasos a seguir en este método son Jos siguientes:

1.- Supdngase una forna para el modo, para comenzar es usualmente
apropiado suponer los valores iguales al nimero de orden del piso.

2.- Obténgase la fuerza de inercia en cada masa correspondiente a la
configuracién supuesta. Esta fuerza sera:

F=mxw

en fa que "F’ es la fuerza inercial, “m” la masa del nivel, "x" el
desplazamiento del piso, y "w" la frecuencia de vibracidn; pero como se
desconoce el valor de esta frecuencia, se calcularan los productos mx = Ffw?.

3.- Con las fuerzas de inercia, caleilense las fuerzas cortantes en los
entrepisos, también divididas entre @?; es decir, se calcula V/a acumulando
los valores F/e2 de los niveles superiores a cada entrepiso.

4.- A partir de las fuerzas cortantes y de las rigideces de entrepiso, se
obtienen las deformaciones de entrepiso también divididas entre w2, esto es
Ayl = (Via2 ) (K.

5.-  Acumulando deformaciones de entrepiso, se determinard una nueva
configuracidn de los desplazamientos de las masas y/e?.
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6.- Obténgase w? para cada masa, como los cocientes x / { y/a? ). Si la
configuracién “x” supuesta es correcta, se obtendrs el mismo valor para
todas las masas, en caso contrario es necesario repetir todos los pasos,
empezando con una forma de modo proporcional a yjfar, hasta que se
obtengan valores de @ suficientemente parecidos en todas las masas. Asi se
obtiene una convergencia en general bastante rdpida. Los valores de "x" en
cada iteracion se normalizan de manera que la masa del primer piso tenga un
desplazamiento unitario, lo cual permite apreciar cémo se va modificando de
una iteracidén a otra la forma del modo.

Para determinar el valor de la frecuencia de la estructura, se
pueden promediar los valores del iiltimo ciclo, o mejor atin, calcularla con la
siguiente expresién:

I (Fle) (/o) ]
Z M(y/oy)?

empleando para “F“y “y” los valores del ultimo ciclo.

IIL.2.3.- Holzer.

Cuando se trata de obtener modos superiores al primero, es
conveniente emplear este método, que es solamente aplicable a estructuras
sencillamente acopladas. Los pasos a seguir son los siguientes:

1.- Supdngase arbitrariamente un valor de @? mayor que el del modo
fundamental, previamente obtenido por cualquier método.
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2.- Supéngase también la amplitud del movimiento “x1” de la primera
masa a partir del apoyo, es decir, el valor de “x“ correspondiente al primer
nivel de la estructura, siendo conveniente suponer un valor unitario; esta
amplitud supuesta es también igual al desplazamiento “Ax1” del primer
entrepiso.
3.-  Calcular la fuerza cortante en el primer resorte como:;

V1 =Kiax,
y la fuerza de inercia en la primer masa igual a:

Fremiox .

4.-  Satisfaciendo las condiciones de equilibrio, calctilese la fuerza
cortante en el segundo resorte:

V2=Vi1-Fi.
5.-  Obténgase la deformacisn de éste tltimo:

Ax2=F2/K2.
6.- La amplitud del desplazamiento de la segunda masa se calculard
como:

X2 =X1+4x2;
y la fuerza de inercia en la misma;:

F2=m2wx2.
7.-  Se repetirdn los pasos 4.-, 5.- y 6.- con el tercer resorte y la tercer
masa, y asi hasta llegar a la ultima masa. Si se satisface el equilibrio entre la
fuerza cortante del vltimo resorte y la fuerza de inercia de la tltima masa, la

frecuencia escogida y las amplitudes calculadas corresponden a un modo
natural de vibracion.
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Por lo general, se obtendrdn residuos tras la aplicacion del
método, que si se grafican contra los distintos valores de w? supuestos, se
obtendrd una curva cuyos ceros corresponden a las frecuencias naturales.
Debe notarse que un cambio de signo en los residuos correspondientes a dos
valores de ? indica que existe una frecuencia comprendida entre estos
valores y se puede interpolar linealmente para obtener una mejor
aproximacidn de la frecuencia buscada. Cuando se estd probando un valor de
a2 suficientemente proximo al correspondiente a un modo de vibrar, esto es
que el residuo es pequeiio, se encuentra que una aproximacion mds precisa
de dicha frecuencia es:

II1.2.4.- Iteracion Inversa.

Este procedimiento es apropiado para resolver problemas de
valores caracteristicos mediante operaciones matriciales. Se parte del
fundamento de la siguiente identidad:

Kz=wmz,
en la que "K"’es una matriz de rigideces de entrepiso, "m” una matriz de
masas y "z” la matriz de desplazamientos del modo de vibracién en cuestion.

Los pasos a seguir son:

1.-  Se suponen valores arbitrarios de los elementos de la matriz “2", lo
que es lo mismo suponer un valor arbitrario de w?z.

2.- Secalculard;
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xX=mz.

3.-  Se calculard el vector "y” resolviendo el sistema de ecuaciones que
resulta de:

Ky = x.

4.-  Si el vector "y” es igual al vector “x” multiplicado por una constante,

entonces se tienen una forma modal y la constante es igual a 1/w% En la
préctica se busca que “y"” sea aproximadamente igual a una constante por “x"
y se calcula ©? con la relacidn siguiente:

@ = yTx [ (yTmy);

si se considera que “y” no es lo suficientemente parecida a "x", se iniciard
nuevamente desde el primer paso con el vector "x” que sea proporcional a
“y”. De esta manera el proceso converge rdpidamente al primer modo.

Cabe destacar que el método sirve también para determinar
modos superiores de vibracion, si es que los pasos anteriores se aplican
empleando en vez de K, 1a matriz K’ con un corrimiento del origen, es decir:

K'=K-um.

En este caso, los valores de "y" convergen a la forma del modo
cuyo valer de oP esté mdas cercano a y1; y el valor de w* calculado en el paso
4,- proporciona el valor de (@? - p), por lo que para calcular @ se debe usar
la expresion:

=g+ [yTx [ (ymy)].
Notaremos que el método de iteracion inversa entrega, para el
primer modo, los mismos resultados que el método de Newmark, la razén es

porque son métodos equivalentes que se fundamentan en el procedimiento de
Stodola-Vianello, que consiste en iterar la expresion:

(Yw)z = Kimz.
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Sin embargo, el método de iteracion inversa se puede aplicar
cualesquiera que sean las matrices de masas y rigideces, y no sdlo a sistemas
sencillamente acoplados; ademas, empleado con corrimientos, sirve para
caleular cualquier modo de vibrar. Por tales motivos, el método de iteracion
inversa constituye Ia base de varios algoritmos como el de iteracidn de
subespacios y el de biisqueda del determinante que son mds aptopiados para
ser implementados en las computadoras.

HL3.- Comentarios al Aplicar los Métodos
Propuestos.

Como fue aclarado al principio de este tema, no es el objetive
de este trabajo el analizar una estructura por todos y cada uno de los métodos
desarrollados actualmente para ello, pues eso sin duda es un tema muy
extenso que implicarfa muchas horas de trabajo, dando lugar a que exista
motivo para elaborar y desarrollar otro nuevo tema de tesis; simplemente se
ha expuesto de manera breve y rdpida los fundamentos y simplificaciones
bdsicas que sustentan estos métodos; sin embargo, en caso de que el fector
requiera informacién mds precisa, detallada y ejemplificada al respecto,
sugesimos abordar Ja bibliograffa que se enuncia al final de esta tesis,
recordando que para asegurar la elaboracién de un andlisis y disefio
confiables de una estructura, es conveniente pasar primeramente por un
proceso de aprendizaje extenso, profundo, y por muchas experiencias tanto
de tipo analitico, experimental y prdctico.

Por otro lado y cotinuando con este tema, si mediante un
andlists estructural, se aplicaran todos los métodos a un edificio y se
compararan entre si los resultados obtenidos, considerando que el
comportamiento feal es representado por Ja informacién obtenida de los
métodos exactos, se observaria que en general el método de Bowman es el
que conduce a mayores errores, sin que éstos salgan de rangos controlables,
y hablando de los métodos aproximados, el que enfrega resultados mds
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precisos es el de Grinter-Tsao, aunque implica cierta complejidad que si se
desea abordar, es mejor hacerlo para un método exacto. Sin duda el método
que mis se acerca a la realidad y da resultados muy confialbes es el método
del Factor. En cuanto al método del Portal, que es un método simplificatorio
y muy difundide, basado en hipdtesis muy sencillas sobre [a posicién de los
puntos de inflexién en vigas y columnas, y sobre la distribucién de cortantes,
es un método dgil para suponer anilisis “a priosi”, al igual que el método de
Bowman; dado a que ambos que son muy similares, a pesar, como ya se dijo,
que conducen a mayores diferencias respecto de los métodos exactos.

Cuando se considera que un edificio estd formado por sistemas
planos, se estan despreciando las rigideces a torsidén de vigas, columnas y
muros, esto podria ser inaceptable en ciertas estructuras, comeo por ejemplo
en aquellas que tienen muros de forma tubular; por otro lado, existen casos
en que algunos marcos no son planos como en edificios de planta circular.
Otro problema es que, al considerar los sistemas como planos,
independientes uno del otro, se pierde la compatibilidad de desplazamientos
verticales en columnas, que en cierta direccién pertenecen a un marco, y en
ofra direccién a otro; este es improcedente en el caso de estructuras de tipo
tubular con marcos sélo en el perimetro del edificio. También cuando hay
marcos que no forman entre sf dngulos rectos, se pierde la compatibilidad
entre los giros de las vigas que llegan a la interseccién de los marcos, la cual
es importante si el dngulo entre los marcos es muy agudo en planta, Estos
problemas se pueden resolver si se considera el edificio formado por
sistemas no planos, sino tridimensionales unidos por el sistema rigido de
piso.

La hipétesis de que los pisos son diafragmas rigidos es
inadmisible en algunos edificios, como en aquellos cuya longitud en planta
es varias veces su ancho; y cuya rigidez ante cargas laterales no esta
distribuida de una manera sensiblemente uniforme en todo su largo. También
es el caso de edificios de losas precoladas y de las que poseen elementos
verticales resistentes a cargas laterales y cuya rigidez sea comparable con la
de las losas.

Aunque los métodos estdticos de andlisis se usan sobre todo en

edificios de 60 metros o menos, no es recomendable aplicarlos a edificios
que tengan distribuciones irregulares en su elevacién, ya que en comparacién
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con resultados de andlisis dindmicos se ha encontrado que se pueden
subestimar apreciablemente los cortantes en ciertos entrepisos, por lo que
resulta mds adecuado hacer andlisis dindmicos.

La mayor parte del esfuerzo adicional que se requiere para
estimar el periodo fundamental del edificio es el cdlculo de los
desplazamientos laterales, que de todos modos debe hacerse para revisar si
los mismos no son excesivos; por tal motivo es aconsejable tratar de
aprovechar la opcion de usar fuerzas sismicas reducidas en razén de haber
evaluado el periodo natural, y pueden lograrse reducciones importantes si los
periodos son relativamente cortos o largos.

Se ha observado que la combinaciéon de los efectos de una
componente ortogonal de un sismo, y el 30% de la otra, da resultados
adecuados para el disefio de miembros que trabajan esencialmente en el
plano en el que estdn actuando los cortantes, como es el caso de vigas y
muros. Sin embargo, para las columnas o elementos similares, que tienen
flexiones importantes en dos planos verticales ortogonales, no es facil
determinar qué combinacién de los efectos de las componentes del temblor
es la que rige el disefio, y es en rigor necesario analizar todo el edificio para
el sismo actuando en una direccidn, y luego separadamente, para el sismo
actuando en la direccién perpendicular. La combinacién de los efectos de
una y otra componente se realizara en cada elemento mecénico, cuidando el
proceder de manera coherente. Considérese como ejemplo el disefio de una
columna a flexocompresion biaxial; se requiere calcualr la carga axial y los
momentos flexionantes en dos direcciones, si para la combinacién que se
esta considerando la carga axial proviene de un 100% del sismo en direccion
“x", y de 30% en direccion "y“, los momentos flexionantes que se calculen
corresponderan a los mismos porcentajes, y no seria apropiado tomar, junto
con esta misma carga axial, momentos que resulten de una consideracion
invertida, es decir, del 30% del sismo en “x" con 100% del sismo en "y".
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IIL4.- Software para el Analisis de Estructuras,

Evidentemente y como ha sido comentado en esta tesis, los
computadores y una serie de dispositivos electronicos para proceso de datos
se incorporan dfa a dia a las actividades productivas del hombre, y la
Ingenieria Civil Estructural es una de las ciencias que mas ha requerido de
esta incorporacién, por ello se han elaborado algoritmos computacionales
para buscar la solucién de estructuras de edificios en fundamento a los
métodos analiticos propuestos para este fin.

As{ como para la aplicacion de los inétodos analiticos
propuestos es necesario hacer ciertas idealizaciones de la estructura, también
se requiere hacer abstracciones de la misma dependiendo del algoritmo
computacional que se aplique y de sus alcances. Como es sabido, un
algoritmo es una serie de pasos a seguir para procesar una serie de datos y
obtener informacidn; para el caso de un algoritmo computacional, nos
referimos a una secuencia de pasos que pueden ser codificados en una setie
de instrucciones para ser ejecutadas por un computador (programa), y esto
mediante el uso de un lenguaje, ya sea de bajo, medio o alto nivel; y asi
lograr el proceso de transformacion de datos a informacién con la ayuda,
como se estd comentando, de una computadora. El tipo de andlisis que pueda
hacerse con estos dispositivos electrénicos depende pues, del tipo de
algoritmo, tipo de lenguaje y capacidad numérica que se implemente en el
equipo; de estos mismos factores dependerdn también las caracteristicas en la
idealizacidn que se haga de la estructura.

En la actualidad se dispone de programas para computadores
muy eficientes para el andlisis de las estructuras, sin embargo, es muy
importante siempre, para lograr una alta confiabilidad en los mismos, definir
con precision cudles son los valores mds adecuados de los pardmetros que
intervienen en los procesos de ejecucién, pues de no hacerse asi, se
incurrirdn en errores trascendentes y dificiles de detectar, Debe indicarse,
que se recomienda repetir varias veces las ejecuciones de anélisis efectuados
por programas de computadores con diferentes valores de los datos de
entrada para ir comparando los efectos que tienen estas variaciones en los
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resultados obtenidos (informacion), y asi lograr un analisis confiable que nos
conduzca a un diseiio con bases de buena calidad.

Los programas que sean desarrollados para auxiliar al Ingeniero
Civil Estructurista en las labores de anilisis, deben poder ser usados para el
andlisis estructural lineal y/o el andlisis estructural pldstico de edificios
sujetos a cargas estiticas y cargas dinimicas, tanto horizontales como
verticales.

La formalidad de un modelo eficiente y la solucion del
problema es llevada a cabo por la idealizacién del edificio como un sistema
de subestructuras a base de marcos y muros de cortante interconectados por
diafragmas de piso, los cuales son rigidos en su propio plano. Las
capacidades de los programas deben incluir el anilisis de tipos de respuesta
del edificio, incluyendo los de piso, cortantes, torsiones y momentos de
volteo; la capacidad para tomar en cuenta los efectos P-A en el andlisis
estdtico y dindmico; ademds de incorporar un procedimiento para el analisis
aproximado estitico y dindmico sin la definicion estructural detallada del
elemento; el uso de técnicas de combinacion modal para el andlisis del
espectro de respuesta; la generacion automdtica de las fuerzas sismicas
laterales equivalentes estiticas, utilizando criterios previamente establecidos;
y el calculo de masas efectivas para la verificacion del modelo; y algo que
resulta conveniente como es un método para la verificacion de la veracidad
de los datos de entrada.

Las cantidades de respuesta que deben ser buscados en un
programa de computo para el andlisis estructural estatico y/o dindamico son
cuatro: las deflexiones del piso, los giros del piso, el cortante acumulado de
piso y los momentos de volteo acumulados del piso.

Cuando un edificio estd sujeto a cargas verticales y laterales, se
inducen fuerzas y momentos resistentes internos en cada piso. La fuerza
vertical y la fuerza cortante horizontal actuando en un piso dado son
equivalentes a la suma de las cargas verticales y laterales, respectivamente
aplicadas sobre dicho piso. Los momentos de volteo y torsionantes actuando
en un piso dado tienen dos componentes de contribucién: momentos
primarios, que resultan de la aplicacién de las cargas laterales y verticales
actuando sobre sus respectivos brazos de palanca medidos de los puntos de
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aplicacion en la configuracién sin deformar el edificio; y momentos de
segundo orden causados por las cargas verticales actuando sobre sus
respectivos brazos de palanca incrementados como resultado de las
deflexiones laterales del edificio. Esta tiltima contribucién de segundo orden
a los momentos de volteo y torsionantes es comunmente conocido como el
efecto P-A y que en anilisis de edificios altos es muy importante que se
considere, ya sea con efectos pldsticos o eldsticos.

Una de las instituciones de educacién superior, reconocida
internacionalmente por el desarroolo de programas (software) para la
solucién de estructuras, es la Universidad de California, en Berkeley,
California, através de su Colegio de Ingenieria; y que ha comercializado una
serie de paquetes de software muy eficiente como son:

Super Etabs.- Paquete de andlisis tridimensional de sistemas
estructurales,

Lotter.- Presentacion grafica de deformaciones geométricas e
indeformaciones interactuadas (proceso posterior del Super Etabs).

Conker.- Diseiio de marcos de concreto, ductiles y no dictiles
(proceso posterior del Super Etabs).

Steeler.- Chequeo de esfuerzos para sistemas de edificios con
criterios AISC (proceso posterior del Super Etabs).

Sap90.- Series de programas de analisis estructural.

Saplot.- Representacion grifica de deformaciones geométricas
e indeformaciones interactuadas (proceso posterior del Sap90).

Drain Tabs.- Programa para estudio de respuesta sismica
ineldstica de edificios en el plano.
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Existe también una compaiifa denominada “Research Engineers,
Inc.”, de New Jersey, la cual posee también 1a patente de uno de los paquetes
de software mds avanzados de analisis y disefio elistico de estructuras, y que
es el ISDS (Integrated Structural Design System). Este sisterna conjunta el
manejo de archivos, andlisis de datos, disefio de elementos estructurales,
graficacidn de elementos mecdnicos y dibujo en plano del conjunto
estructural representado en tres dimensiones; ademds emplea un lenguaje
para invocar comandos especificos para resolver problemas comunes de
andlisis, denominado POL (Problem Oriented Language). El conjunto de
mdodulos que integran al ISDS son:

STAAD-IIL- Utileria para realizar andlisis de estructuras
tridimensionalmente.

STAADPL.-Proceso posterior al STAAD-II para dibujar
elementos mecdnicos de las piezas estructurales, as{ como todo el conjunto
estructural.

STAAD-DRAFT.- Mddulo para disefio de elementos
estructurales (proceso posterior al STAAD-III)

Todos estos paquetes de cdmputo que hemos enunciado, son
quizd los programas mds completos, mis eficientes y mds conocidos en el
medio ingenieril para el andlisis y disefio estructural, escritos en lenguaje
Fortran, que es un lenguaje de computacién desarrollado para satisfacer los
requerimientos de matemiticos, fisicos y gente de ciencia exacta; sin
embargo, existen paquetes muy diversos, con fines variados y amplios para
auxiliar tanto en analisis como en disefio de estructuras, escritos en lenguajes
tan versitiles como Algol, Pascal, Basic y lenguaje C, asi como otros
lenguajes poderosos como los de la familia Algol-Pascal, ademds de ser
desarrollados tanto para computadores personales, como para redes Unix y
Vax, que son sistemas de computo multiusuario, es decir, que pueden atender
simultdneamente y al mismo tiempo a varios usuarios del equipo. Los
paquetes que referimos anteriormente, son compatibles incluso con paquetes
de diseiio asistido por computadora, esto es, paquetes de dibujo avanzado
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tipo CAD (Computer Aided Drafting) de sistemas operativos tales como los
de tipo Cenix, MS-DOS, Apple-Maquintouch, como es el paquete comercial
“AutoCad”, ademds de ser disponibles para sistemas personales y para
sistemas multiusuario.

Los paquetes mds avanzados de analisis estructural, siguen en
sus criterios de diseiio los establecidos por instituciones intemacionales de
normas como son el AISC (American Institute of Steel Construction), el ACI
(american Concrete Institute), el AASHTO (American Association of State,
Highway & Transportation Officials) y el BSI (British Standards Institution);
de tal suerte que el analista cuenta con un criterio internacional establecido
dentro de las programaciones de los paquetes y asegurando con ello disefios
muy confiables de estructuras.

Como resulta evidente, la Ingenierfa Civil Estructural requiere
una complementacion satisfactoria de una serie de procedimientos tanto para
andlisis como para disefio; historicamente, ha evolucionado desde los
Ingenieros Calculistas y Dibujantes que disefiaban trabajando de un lado a
otro para llevar a cabo los procedimientos establecidos para lograr una
estructura segura plenamente, hasta el uso de Jos computadores como
herramientas ya indispensables, y de la evolucidn simultinea de técnicas
avanzadas de andlisis como son Jas del "Elemento Finito” y las "Matriciales
de Anilisis Estructural”,

Por afios, la atencion se ha centrado alrrededor de Ia
implementacion de algoritmos Sptimos para analisis y disefio, siendo estos
algunos de los objetivos adoptados por los programadores, quienes han
desarrollado software interactivo muy eficiente y técnicas avanzadas de
graficacion através de los computadores, por fo que hoy en dfa el trabajo que
antes se desarrollaba en muchos dias y con equipos numerosos de personas,
se desarrolla con relativa facilidad, a veces en pocas horas y con una sola
persona inclusive.

En lo que respecta a sistemas multiusuario, en especifico en el
tipo Vax, existen paquetes de software computacional que pueden realizar
analisis conforme a criterios establecidos y disefiados por los mismos
analistas usuarios, mediante la creacién de funciones y procedimientos en
secuencia para ello, ademas de poder almacenar y recuperar datos obtenidos
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a partir de pruebas controladas por computadores, y que son las llamadas
Pruebas Experimentales en Linea (PEL), asf como también pueden ser las
controladoras interactivas con el usuario de dichas pruebas, tal es el caso del
paquete desarrollado por las compaiifas internacicnales “MTS Systems
Corporation” y "Digital Systems”, y que es el programa interctivo de control
STEX (Seismic Test Execution Software), el cual es uno de los mis
desarrollados y mds completos, aunque mds bien auxilian a la Ingenieria
Estructural Experimental en el desarrollo de pruebas Estiticas y
Pseudodindmicas a especimenes estructurales en etapa de estudio y control,
pero este tema serd tratado mds adelante y por separado en un capitulo de
esta tesis.

Asi pues, para terminar con lo relativo a este punto,
recomendamos a todos los analistas usuarios de paquetes de software
computacional para el andlisis y disefio de estructuras de edificios, que
siempre es conveniente el tener ciertos lineamientos y criterios establecidos
para usar estos programas; asegurarse siempre que los datos de entrada sean
correctos y sean tepresentativos de las idealizaciones de la estructura en
estudio, ejecutar el programa varias veces y variando los pardmetros de
alimentacién para definir una coherencia en el comportamiento de la misma;
y tener siempre presente que es facil cometer errores en las
conceptualizaciones de las estructuras, dado a la edecuacién de ellas para ser
sometidas a los programas y de la edecuacién también de los tipos de datos
que se consideran para desarrollar resultados confiables, por ende es
necesario que el analista usuario de estos paquetes sepa perfectamente lo que
estd haciendo y que posea la experiencia suficiente para interpretar los
resultados que arrojan sus procesos y compararlos con andlisis y disefios de
otras estructuras similares que se hayan hecho antes; ademds de conocer los
desarrollos analiticos que fundamentan el trabajo de los programas para
determinar si son adecuados o no para abordar el problema.
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IV.- PRUEBAS
ESTRUCTURALES
CONTROLADAS POR
COMPUTADORA.

El método de las Pruebas Estructurales Controladas por
Computadora, ¢ Pruebas Experimentales en Linea (PEL), es una técnica
experimental reciente que trata de simular directamente el comportamiento
de la respuesta sismica de sistemas estructurales sin usar una mesa vibratoria.
El desarrollo sismico de sisternas estructurales bajo cargas de sismo es sin
duda un drea que requiere de amplios estudios de investigacion; de hecho,
varios cuerpos de investigacion en el mundo han estado dedicados a esta
inagotable labor para definir la clase de respuesta sismica de varios tipos de
sistemas estructurales. Esta técnica ha sido designada por varios nombres:
Pruebas en Linea, Experimentacion Sismica Hibrida, Pruebas en Linea
Controladas por Computadores, o bien Pruebas Estructurales Controladas por
Computadores; pero su designacion mds comin en el dmbito experimental es
la de Pruebas Experimentales en Linea (PEL).

En general, esta investigacion sobre e! desarrollo sismico de
sistemas estructurales puede ser clasificada en dos grupos: la primera es la
investigacién analitica, la cual aporta las bases de los métodos existentes
para el estudio del comportamiento estructural; y la segunda es la
investigacion experimental, que aplica los conceptos tedricos para la
modelacién fisica y compara los resultados que se obtienen analiticamente
con los obtenidos en una prueba real. La innovacién en los campos de la
electrénica y 1a mecdnica, ha facilitado el progreso de estos dos grupos de
investigacion, por lo que ahora no resulta tan dificil el simular tanto la
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respuesta esttica y la respuesta dindmica sismica de sistemas estructurales
complejos usando varias técnicas numéricas como puede ser el método del
elemento finito. También el desarrollo de hardware experimental ha hecho
factible realizar pruebas estdticas y dindmicas a escala inclusive natural, con
un control de la misma muy adecuado. Como es de esperarse, durante un
evento sismico severo, una estructura debe estar lista para tener largas
deformaciones sin colapsarse, ademas de ser capaz de disipar energia através
de deformaciones ineldsticas. Tomando ventaja de la carga resistente
ineldstica y capacidad de disipacién energética de una estructura, se puede
hacer posible el reducir los costos de construccion considerablemente sin
sacrificar con esta medida la seguridad de la estrtuctura; ademds un sistema
ductil proveé un marco de seguridad conveniente contra eventos sismicos
severos no frecuentes. El desarrollo ineldstico de una estructura es, sin
embargo, complejo y varia concordantemente con las caracteristicas de
intensidad y frecuencia de las excitaciones sfsmicas, con las caracteristicas
de las fuerzas dindmicas y restauradoras de la estructura como un todo, con
el detallado de regiones locales criticas en la estructura por un lado, y por el
otro la destreza en la mano de obra durante la construccién de la misma entre
otras cosas.

Aunque actualmente existen varios meétodos analiticos para
predecir la respuesta ineldstica de una estructura, la confianza que puede ser
incorporada en los resultados obtenidos con ellos es muy limitada, debido a
las incertidumbles introducidas por las idealizaciones matemdticas
simplificatorias de la estructura y de las propiedades no lineales de sus
miembros; por estas razones las Pruebas Experimentales en Linea (PEL) son
los medios mis reales para evaluar el comportamiento inelastico de sistemas
estructurales y para idear detalles constructivos que mejoren el desarrollo
sismico. Varios procedimientos experimentales son adecuados para este
propésito, tales como el de la mesa vibratoria, vibracién forzada, Pruebas
Cuasi-Estdticas (PCE) y Pruebas Pseudo-Dindmicas (PPD).

En adicién, el método de las Pruebas Experimentales en Linea
(PEL), ha sido recientemente desarrollado para definir el comportamiento
sismico de modelos estructurales a gran escala, los cuales no pueden ser
probados realisticamente ni eficientemente por métodos convencionales se
sabe que las pruebas en mesa vibratoria es uno de los métodos mds
realisticos y confiables de una estructura particular; no obstante, el tamaio,
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peso y la intensidad de las estructuras que pueden ser sujetas a excitaciones
de simulacién sfsmica, son muy limitadas por la capacidad de las mesas
existentes; el instalar un nuevo tipo de mesa vibratoria con mds capacidades
serfa una opeidn muy costosa, por esto las estructuras a ser probadas
requieren ser de escala reducida; y a partir de esta situacidn, nace el
problema de similitud dindmica y material. Por otra parte, los problemas que
también surgen, de interaccion mesa-estructura deben tratarse para
especimenes pesados, conduciéndo a tremendas dificultades en
interpretacion de resultados y en correlacionarlos con estudios analiticos.

Las pruebas dindmicas en el rango ineldstico pueden también
ser realizadas empleando excitadores mecdnicos, generadores de pulso, etc.;
aunque las excitaciones impuestas por unos cuantos excitadores
probablemente resulte en diferentes distribuciones de fuerza inercial en
estructuras que con movimientos sismicos. Como la respuesta sismica
ineldstica de una estructura es sensible a la distribucion e historia de fuerzas
inerciales, puede ser dificil de interpretar los resultados en términos del
desarrollo sismico actual de la estructura de prueba durante excitaciones
sismicas. Sin embargo, tales métodos son comunmente empleados para
evaluar las caracteristicas dindmicas de una estructura y para predecir su
respuesta estructural ineldstica. Varios movimientos sismicos inducidos
pueden ser similares en caracter a las excitaciones sismicas. No obstante los
altos costos requeridos para estos y otros métodos dindmicos innovadores
posiblemente limiten su uso a estructuras especiales o problemas complejos
involucrando los fundamentos de la interaccidn de la estructura rigida,

En vista de estas dificultades, las Pruebas Cuasi-Estiticas (PCE)
y las Pruebas Pseudo-Dinamicas (PPD), reditian como métodos
experimentales mds econdmicos y versdtiles para apreciar y comparar las
capacidades de disipacion de energia ineldstica y mecanismos de falla de
distintos disefios estructurales. En las pruebas cuasi-estiticas convencionales,
es decir, aquellas hechas con instrumentos que aplican carga monoténica
controlados manualmente con bombas neumaticas o hidraulicas, los sistemas
estructurales pequeiios o subensambles badsicos de estructuras de gran escala
son sujetos a una carga preescrita o historia de deformacion. Tales pruebas
utilizan equipos comunes que son disponibles en la mayoria de los
laboratorios de estructuras y tienen en cuenta la observacién del
comportamiento estructural durante las pruebas, Para determinar las historias
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de carga apropiadas en estas pruebas, un anélisis computacional dindmico e
ineldstico debe realizarse para la estructura en cuestion. Los desplazamientos
computados en varias locaciones de la estructura pueden entonces ser
usados en el control del experimento. Desafortunadamente la mayorfa de las
idealizaciones son mucho mds simples que el comportamiento real de la
estructura, asi que las historias de carga computadas frecuentemente no son
probables a ser reales.

Debido a esto, es mds comun el asumir de manera “a priori” una
historia de deformacion idealizada mayor que es caracteristica de la
naturaleza ciclica de la respuesta sismica. Tales historias de desplazamiento
prescritas pueden particularmente valuarse en:

1.- Apreciacién del efecto de diferentes detalles estructurales en el
comportamiento ineldstico por la sujecidn de distintos especimenes a
historias idénticas de deformacidn.

2.- Estudio de los mecanismos basicos que afectan el comportamiento
ineldstico de una estructura particular por variacién de la amplitud, razén o
modelo de las historias de deformacion aplicadas.

Sin embargo, no es posible directamente relacionar la capacidad
de disipacion de energia de un espécimen medido en este tipo de prueba con
aquel requerido por la seguridad sismica. Consecuentemente, la pregunta
insistente que se formula con estos experimentos es qué tan adecuado son los
resultados obtenidos.

Para facilitar la formulacién de nevos métodos de diseiio que
sean mds racionales y veridicos, es deseable desarrollar métodos ain mds
confiables para predecir historias de desplazamientos de manera mds real,
tanto para Pruebas Cuasi-Estdticas (PCE), como para Pruebas Pseudo-
Dindmicas (PPD), por lo que el marco de convencidn de las Pruebas
Experimentales en Linea (PEL) controladas por computadora resulta ser un
método de prueba experimental potencial para hacer esto, pues éste tiene la
capacidad de combinar la economia y la versatilidad de pruebas tanto
estiticas convencionales, como también el realismo de pruebas hechas en
mesas vibratorias. .
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Las Pruebas Estructurales Controladas por Computadora, es un
método que usa el mismo equipo bdsico de una prueba cuasi-estitica
convencional, difiriendo de este método en que la historia de
desplazamientos impuesta es determinada por una computadora durante una
prueba, basada en las caracteristicas ya sean estdticas, o bien sean dindmicas
del espécimen, segun sea el caso (hablando de PCE o de PPD) y en un
registro de desplazamientos (para PCE), 0 de un registro de aceleraciones
determinado (PPD). Estas historias son aplicadas al espécimen mediante
actuadores que le aplican carga con control através del equipo de cémputo,
simulando en lo mds posible su desarrollo como st el espécimen fuera
probado estdtica ¢ dindmicamente. Cabe sefialar también, que una estructura
sometida a este tipo de pruebas, es primero idealizada como un sistema de
pardmetros discretos, y las caracteristicas de inercia y de amortiguamiento
son determinados analiticamente.

Abordando el caso mds provechoso de las PEL, que es el de las
PPD y del cual referiremos un enfoque mds amplio en este trabajo por
significar una posibilidad mds interesante para experimentar con estructuras,
podemos observar en ellas que la respuesta de desplazamientos del
espécimen a una excitacion sismica preescrita es entonces evaluada por la
solucién de las ecuaciones gobernantes del movimiento del sistema,
empleando algoritmos de integracion numérica paso a paso bien establecidos
y basada también en la medicion de las caracteristicas de la fuerza
restauradora de la estructura desde el paso o pasos anteriores, y con
fundamento en las caracteristicas inerciales y de amortignamiento; Ia
respuesta de desplazamientos en cada paso de la prueba es computada e
impuesta al espécimen empleando actuadores electro-hidraulicos, como ya
fue comentado.

Este método, maneja el mismo enfoque general usado en los
andlisis de estructuras en cuanto a las caracteristicas dindmicas no lineales de
la mismas, excepto que las caracteristicas de la fuerza restauradora se
determinan de una mejor manera, directamente de la retroalimentacidn
experimental, en vez de manejar complejos modelos matematicos.
Consecuentemente, el método de Pruebas Pseudo-Dindmicas (PPD), puede
simular la respuesta sismica real de especimenes estructurales en un
laboratorio sin las incertidumbres asociadas con los modelos matematicos no
lineales de las estructuras. EI método proveé mis resultados informativos,
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considerando el comportamiento sismico de una estructura, en comparacién
a las pruebas cuasi-estdticas convencionales, pues se admite el contar con las
caracteristicas dinamicas de un espécimen y de una excitacién sismica, con
lo que se retiene la simplicidad y versatilidad de las pruebas cuasi-estiticas,
por el momento, dado a que las PPD proveen condiciones experimentales
bien controladas, y permiten la observacién detallada del comportamiento
estructural durante la prueba. Por lo tanto, el método pseudodindmico ofrece
una buena alternativa para el desarrollo de pruebas sfsmicas cuando la mesa
vibratoria adecuada para ello no es disponible, o bien los requerimientos de
la prueba exceden las capacidades de las mesas vibratorias existentes.

Las PPD han sido aplicadas satisfactoriamente por
investigadores Japoneses y Norte Americanos al probar diversos sistemas
estructurales, tanto de acero como de concreto reforzado, determinando que
estas pruebas se correlacionan bien con resultados analiticos y de mesa
vibratoria; aunque existen ain algunos problemas en pruebas de sistemas de
varios grados de ibertad en cuanto a los mecanismos empleados y en
cuestiones analiticas empleadas. Sin embargo, el origen de estos errores se
identificc que fueron causados por problemas en el control de
desplazamientos cuando se han empleado los sistemas de actuadores electro-
hidraulicos, y por una inadecuada sensibilidad de computacién numérica a
los errores experimientales.

En virtud de lo anterior, se puede afirmar que las PEL es una
técniica tinica, pues combina el andlisis experimental y numérico, aplicando
las ventajas de ambos métodos y generando una técnica hibrida de estudio de
respuesta sismica estructural. Con esta técnica se puede directamente simular
lIa accién de un sismo en una estructura con respecto al tiempo, pero sin
necesidad de usar una mesa vibratoria; y su procedimiento bisico de
ejecucion puede describirse de 1a siguiente manera:

Primero, el espécimen o modelo de prueba que representa un
sistema estructural, del cual se estd estudiando el comportamiento de su
respuesta sismica, se instala sobre una losa lo suficientemente rigida para que
no tenga efectos no deseades sobre el modelo, a esta losa se le denomina
como “Losa de Prueba”, o bien "Losa de Reaccién”; se asume que el modelo
es un sistema discretizado masa-resorte-amortiguador, y un actuador electro-
hidraulico de aplicacién de carga es conectado a este espécimen en cada
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posicién de la masa discretizada, y en la direccion en la cual la respuesta
sismica del mismo ser estudiada y evaluada. Entonces, las ecuaciones del
movimiento del sistema masa-resorte-amortiguador se resuelven
numéricamente por el método de integracion directa paso a paso. Debe
sefialarse que hay que cuidar el proporcionar adecuadamente el
amortiguamiento viscoso para el proceso de prueba, de esta forma a
diferencia del andlisis numérico convencional , las fuerzas de restauracién
del sistema analizado, valuadas por la rigidez, no son proporcionadas, pero
en cada paso de integracion se miden directamente en el espécimen de
prueba, en paralelo a la computacién numérica de los datos. Por repeticién de
esta computacion y medicién, Ia respuesta sismica del sistema analizado
puede ser obtenida y de hecho, el espécimen de prueba recibe por si mismo
una historia de desplazamientos como si éste estuviese sujeto a un
movimiento sismico real. Un algoritmo general para la ejecucion de las
Pruebas Experimentales en Linea (PEL) es ilustrado en la fig. IV-1. A partir
de esta descripcion del procedimiento de las pruebas en lfnea, uno puede
encontrar que son una técnica numérica que emplea la informacién
experimental en el sistema analizado y con ello se miden las fuerzas
restitutivas, las cuales frecuentemente son las propiedades mis dificiles de
modelar en una computadora.

La aplicacién de esta técnica fue posible por primera vez
después del avance del hardware experimental (en especial de actuadores
electro-hidrdulicos) y de sus sistemas de control con el uso de las
computadoras, lo que hace que las PEL posean una variedad de ventajas
sobre los actuadores hidrdulicos convencionales y sobre la mesa vibradora,
que es el método mds directo y real para simular el comportamiento de la
respuesta sismica de sistemas estructurales. Algunos de las mayores ventajas
de las PEL son las siguientes:

1 Como la carga que se aplica puede ser cuasi-estitica {carga
lenta), se requieren actuadores de menor capacidad que en la mesa vibratoria,
si fuese probado el mismo espécimen en efla.

2) Mientras que la carga puede ser una repeticion de procesos de
carga y pausa, los instrumentos convencionales de medicién se pueden usar,
en cambio en una mesa vibradora las mediciones deben ser simultdneas y
continuas; y
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3) Debido a la carga discreta, ésta puede ser detenida cuantas
veces se requiera, y eso nos permite hacer observaciones directas del
comportamiento local e individual de los elementos estructurales.

Como se ha explicado, las pruebas en linea resultan ser una
técnica atractiva y muy adecuada para simular el comportamiento de la
respuesta sismica de sistemas estructurales; y varios investigadores de Japén,
Estados Unidos de Norte América, y mds recientemente Europa y México,
han empleado esta técnica para estudiar las caracteristicas sismicas de las
estructuras. El concepto original de las PEL, se originé en el afio de 1969 en
Japon, con el andlisis de un sistema de un grado de libertad usando un
actuador electro-magnético controlade por una computadora analdgica ¢
analoga. La ecuacidn del movimiento del sistema analizado fué formulada en
esta computadora y el comportamiento de la respuesta bajo carga de sismo
fue investigada en la escala real del tiempo. La idea de la prueba, era la
simulacion del comportamiento de la respuesta sismica sin usar una mesa
vibratoria, lo que reditué en resultados muy informativos; sin embargo, la
respuesta obtenida fue algo pobre debido a la precisidon y limitaciones de
control del hardware disponible en esa entonces.

En 1974, se extendieron las ideas a una forma mds prictica, y se
reemplazo la computadora andloga por la computadora digital mds exacta
existente en ese momento; acordemente la ecuacién de movimiento fue
discretizada con respecto al dominio del tiempo y tratada como una ecuacisn
distinta. Con esta modificacion, la carga aplicada por el actuador ya no
necesitd ser en tiempo real, y fue resuelta como un proceso de repeticiénes
de carga lenta y pausa; y fué en 1975 cuando se desarrollo primitivamente la
implementacién de esta técnica en Japon, combinando por un lado el analisis
experimental y por el otro el andlisis numeérico, aplicando las ventajas de
ambos métodos y generando una técnica hibrida de estudio de respuesta
sismica estructural.

En la Universidad de Michigan, Ann Arbor, el Dr. Mec.
Clamroch, el Dr. Serako y Dr. Hanson, en el aifio de 1980, desarrollaron ~
técnicas de control de los acutadores para disminuir el rango de ertor en el
control de los desplazamientos que se aplicaban a la estructura de prueba;
desde entonces se estudia e investiga acerca de la propagacion de errores
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numéricos en computacién numérica de datos y con ello se han podido
desarrollar métodos para eliminar o suprimir los efectos de estos errores.

En 1982, en el centro de Ingenieria de la Universidad de
Berkeley, California, el Dr. Shing y el Dr. Mahin, desarrollaron también
estudios experimentales para el control de desplazamientos de manera mds
precisa, encontrando que esto puede lograrse si los componentes electronicos
y mecdnicos de un sistema controlador-actuador son apropiadamente
ajustados y si la velocidad de aplicacién de carga estd dentro de las
posibilidades del sistema.

En Japon, a partir de 1980 y hasta 1983, el Dr. Takanashi y el
Dr. Okamoto lograron implementar un control de desplazamientos de los
especimenes de tipo analogo-digital, logrando con ello una combinacién
hibrida muy eficiente que hasta ahora es aplicada; pero, obviamente con las
mejoras que el avance tecnoldgico en las ramas electrénicas y mecdnicas nos
permiten utilizar. En 1982 el Dr. Mizuhata desarrollé un sistema de PEL
basadas primeramente en computadores anilogos de alto desarrollo, sin
embargo, no fué sino hasta el afio de 1983 en que el Dr. Kaneta y Dr.
Nishizawa desarrollaron un sistema de PEL controlada directamente através
de una computadora completamente digital, convirtiéndose en los primeros
que innovaron este procedimiento de estudio.

De acuerdo con los estudios previos, uno puede obtener
resultados muy confiables de las PEL empleando equipo de prueba de alta
calidad, instrumentacion apropiada y técnicas numéricas adecuadas; pero los
problemas inherentes a los principios fundamentales del método deben ser
claramente entendidos por el usuario antes de que pueda ser aplicado con
confianza. Deben ser realizadas de tal manera que la discretizacion
estructural y las técnicas de integracién numérica usadas en las PEL sdlo
provean una solucién aproximada de la respuesta dindmica de la estructura
de prueba.

La exactitud de los resultados dependen en gran parte de la
seleccién apropiada del espécimen de prueba, la determinacién de lo
realistico de los modelos de pardmetros discretos y del uso de métodos
numéricos confiables. Por ejemplo, una estructura la cual tiene una masa
uniformemente distribuida puede requerir un mimero tan amplio de grados
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de libertad en una idealizacion de pardmetros discretos que las PPD no
resulten muy eficientes. A fin de asegurar la exactitud en los resultados
numeéricos, Ia estabilidad y precision de la integracién paso a paso debe ser
completamente entendida, especialmente con respecto a la seleccidn
apropiada de los intervalos de tiempo. Adicionalmente el amortiguamiento
viscoso, efectos de los rangos de esfuetzo y la ejecucién de los aparatos de
aplicacidn de carga pueden en un momento dado afectar los resultados de las
PEL, por lo que deben ser cuidadosamente consideradas en la planeacién de
una prueba, Estos problemas necesitan ser efectivamente identificados y
cuidadosamente examinarse antes de que el método de las PEL pueda ser
aplicado con confianza.

IV.1.- Técnicas para la Integracion Numeérica en las
PEL Pseudo-Dinamicas.

En varias aplicaciones recientes de las PEL, en especifico las
PPD, la ecuacion diferencial fue resuelta usando el método de la aceleracién
lineal; en estas pruebas, en un sistema ineldstico, la rigidez tangente del
sistema fue medida y la ecuacién del movimiento fue formulada en forma de
incremento, También las pruebas exhibieron resultados razonables para
sistemas estructurales simples y flexibles; esto encontré dificultad en
sistemas rigidos y sistemas de rigidez variable, para estimar exactamente la
rigidez instantinea dado el limite de exactitud de los sensores de medicion de
desplazamiento. Para superar estas dificultades en las operaciones de prueba
en 1975 se adopté un nuevo esquema de integracion, el equipo de
investigacion del Institute of Industrial Science of University of Tokio, usé el
método de la diferencia central, el cual es una variacién del algoritmo de
integracion explicita. Con esta metodologla, ninguna medicién de la rigidez
tangente, ni formulacién de la ecuacién del movimiento en forma
incremental fueron necesarias; en su lugar la fuerza reaccional del sistema
(medido con una celda de carga) podia ser empleada directamente en la
solucion de la ecuacién del movimiento.
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Las ecuaciones del movimiento para un sistema estructural no
lineal pueden ser mis convenientemente resueltas por metodos directos de
integracién paso a paso bajo excitaciones externas arbitrarias. En la
integracion paso a paso, la duracién “T” para la cual la respuesta estructurai
va a ser evaluada es dividada en “N” intervalos iguales de tiempo (At); es
decir:

At = T|N.

Por consideracion del equilibrio en las ecuaciones en un tiempo
igual a: 0, At, 24t ....., NAt, y asumiendo que la solucidn en cada paso es una
funcion de ellas en los pasos anteriores, se puede obtener una solucion
aproximada a las ecuaciones del movimiento. Estos métodos numéricos
pueden, generalmente, ser clasificados en dos tipos: métodos explicitos y
métodos implicitos. Se adopta la definicién de método explicito cuando la
solucién de desplazamientos en cada paso es asumida como una funcién de
1a solucidn anterior solamente, de otra forma, el método es considerado
como implicito.

La estabilidad y Ia exactitud de un método de integracion, son
dos criterios importantes para determinar la confiabilidad del mismo. Un
método estable es definido como aquel por el cual la solucidon numérica de
una respuesta de vibracidn libre no crecera sin el aumento de 1as condiciones
iniciales arbitrarias. Si un método es estable y si la solucion numeérica nos
conduce a la solucion exacta al tender el valor de At a cero, entonces el
método es convergente; esto es una condicidn esencial para obtener
soluciones numéricas confiables. Varios métodos implicitos son
incondicionalmente estables, es decir, para cualquier valor de wAt, donde ®
es la frecuencia natural del sistema analizado.

Los métodos explicitos son condicionalmente estables, y son
desde el punto de vista computacional mis eficientes, pero las soluciones
numéricas se vuelven inestables cuando wat excede un cierto valor; a pesar
de esto, los métodos explicitos son mds preferibles que los métodos
implicitos cuando el mimero de grados de libertad de una estructura es
pequefio, y por ello la magnitud de At no es severamente restringido por la
condicién de estabilidad en el modo mds alto de vibracicn de la estructura.
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Cuando un método para determinar la rigidez tangente puede
ser establecido, los valores resultantes posiblemente sean excesivamente
sensibles a errores en medicién experimental. Por otra parte, debido al
cambio en la rigidez tangende de un paso de integracion a otro, la solucién
de las ecuaciones diferenciales no lineales por un método implicito requieren
correcciones iterativas, las cuales no son deseables para una prueba de
sistemas ineldsticos porque las fuerzas ineldsticas restauradoras desarrolladas
dependen en gran parte de la historia de desplazamiento de la estructura. Los
ciclos de desplazamiento interno llevan durante correcciones iterativas a
resultados con una convergencia erronea. Por esta situacion, para no afrontar
estos problemas, los métodos de integracidn explicita son mds recomendados
para las PEL de tipo Pseudo-Dindmico. Ademds, a) ser solamente un mimero
limitado de grados de libertad de una estructura involucrado en una PEL, el
criterio de estabilidad impuesto por un método de integracion explicita no
afecta la eficiencia del método de prueba. Por experiencias analiticas y
experimentales, se ha comprobado que los métodos explicitos son tan
exactos como los iimplicitos.

IV.1.1.- Meétodo de Ia Diferencia Central.

El método de la diferencia central es uno de Jas mis
frecuentemente empleados dentro de las técnicas de integracion en el andlisis
dindmico. Fue inicialmente seleccionado por los investigadores japoneses
para sus PPD dado su eficacia y exactitud. Como es sabido, la ecuacién del
movimiento puede ser escrita en forma matricial como:

mx"i+cx'i+ Fi =-m[1] x"ai
en la cual X, m, ¢, F y x*¢ son el desplazamiento, masa, amortiguamiento,

fuerza reaccional y aceleracién del terreno en el iésimo paso, La velocidad y

aceleracién estimados por el método de la diferencia central con At como el
intervalo de tiempo de integracidn son:
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At2

Sustituyendo estos valores en la ecuacién del movimiento nos
queda lo siguiente:

Xist = 2mxit+ [(At/2)c - m]xit - (A1)2 (Fi+ mf1]xgi}
m + (At} 2)c

De esta expresion se puede encontrar que el desplazamiento a
ser alcanzado en el siguiente paso de carga (el iésimo + 1 paso de la
operacién) se puede estimar sélo por las cantidades conocidas. Aqui las
ecuaciones del movimiento nacesitan no ser en Ia forma incremental, y el
procedimiento de iteracidon puede ser evitado. En consecuencia de la
superioridad del método de la diferencia central en términos de su
aplicabilidad a las PEL, casi todas las PPD realizadas han sido ejecutadas
usando el método de la diferencia central.

En la literatura técnica al respecto, es comiin encontrar que para
el método de la diferencia central, la velocidad y aceleracién son
representadas por las siguientes ecuaciones en diferencias andlogas a las
formuladas anteriormente:

Vi = +1 - (i,
24t
0i = (i#] - + di-
At2

y se sustituyen estas ecuaciones en la ecuacion del equilibrio:

mai+cvi+ri=fi
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donde ri es la fuerza restauradora directamente medida en la PEL; se uede
resolver para di+1 en términos de di, di-, y v, por lo que es entonces, un
método de dos pasos como ya se planteo. Al algoritmo basico de las PEL con
el método de la diferencia central es mostrada en la figura IV-2.

’JI Input E: __..__':._ I

Calcutate Displacement Response:

-1
- ‘m ¥ %1 :] {Ar’ =)+ [,ézl cm- ml da+2m ﬂ,]

l fepose 4, on the Test Slrucllllt_J

Measute Restoring Forces r,.
from the Test Structute

FIGURA IV-2,
Algoritmo para la ejecucion de una PEL con el método de la diferencia central.

1IV.1.2.- Método de la Forma Sumatoria de la Diferencia
Central,

La forma sumatoria del método de la diferencia central puede
reducir errores de redondeo desfavorables, los cuales pueden ocurrir en el
método bdsico de la diferencia central cuando At es muy pequefio. Este
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método fue sugerido por W. F. Powers para PEL. En este método se define el
valor:

zi = (dia + di) / AL,

Calculate Displasement Response;
d, =4 + A1y

tmm 4,5 on the Test Suuﬂure_]

s

Measure Restoring Foroet r,q)
from the Test Strucure

Compute:

tm [ me b e rsn [fe- 1] .

FIGURA IV-3.
Algoritmo para Ja cjecucién de una PEL con el método de Ia forma sumatoria de la diferencia central,

donde existen también las identidades:

Zi+vl - Zi = Ataia,
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Zivt + ZE = 2 Vi,
¥ por sustitucion de estas relaciones en la ecuacion del equilibrio:
m ais + ¢ Vist + rin = fin
se obtiene:
zZin= {mfa)+ (/) {fm-ria + z[(m/fat) - (c/2)]}.
También este método tiene una formulacion numérica
diferencial, que es matematicamente identica a la del método bidsico de la

diferencia central, El algoritmo de este método se ilustra en el diagrama de
flujo referido en la fig. IV-3.

IV.1.3.- Método de Newmark Paso a Paso.
Uno de los métodos mds generales de integracién en la
dinidmica estructural es el algoritmo de Newmark, el cual asume que:
m ai+1 + ¢ Vil + K dint = finn
divs = di + At vi+ A2 [(1/2- B) ai + B ain)
vis1 = vi + At [(1 - 1) ai +7 aia)
en la cual aisl, Vi, y di+1 son los vectories de aceleracién, velocidad Y

desplazamiento respectivamente, al mismo tiempo que (i+1)At, B y ¥ son
parametros seleccionadas por el usuario para alcanzar las propiedades de

estabilidad y exactitud deseadas. Por ejemplo, si f§ es igual a 1/4, y Y es igual
a 1/2, se tiene un método de aceleracion promedio constante, el cual es
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implicito e incondicionalmente estable; pero si ﬂ es cero, el término Aiv
desaparece y el método se convierte en explicito.

De las ecuaciones anteriormente enunciadas, se puede observar
que la determinacion de di«1 en términos de di, vi, y ai por un método de
integracion implicita requiere el saber la matriz de rigideces k. No obstante,
en las PEL Pseudo-Dindmicas, sélo el producto kdis1 puede ser medido
experimentalmente como una fuerza vectorial de restauracién ri+1; después
di+1 es computada e impuesta fisicamente a la estructura de prueba. En
general, la matriz de rigideces de un sistema no lineal puede no ser
exactamente determinada durante una PEL. Aunque ri y dison conocidas en
cada paso de la prueba; normalmente no se tiene suficiente informacién para
computar la rigidez tangente instantdnea ke para un sistema no lineal
altamente acoplado.

IV.1.4.- Meétodo Explicito de Newmark.

Una forma explicita del método de integracién de Newmark,
como anteriormente se comentd, puede obtenerse permitiendo que b tome el

valor de cero y ¥ el valor de 1/2 en las ecuaciones referidas anteriormente:
dinn=di + At vi+ At2[(1/2- B) ai + B aia]
vier = vi+ At [(1 - ) ai + ¥ ara}
dando lugar a las expresiones que a conlinuacion se anotan:
disi=di + At vi+ At2{1/2 2i ]

viel = vi + At [1/2 a1 + 1/2 ain]
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Este es un método de un solo paso, y el algoritmo es, de nuevo,
matemidticamente equivalente al método bdsico de la diferencia central, La
aplicacidn de este algoritmo para PEL fue sugerido por S. A. Mahin y M. E.
Williams, y se ilustra en la figura IV-4.

ll Tnput Excitati !»n l

Calculate Displacement Response:

T
A

doy=d +ary, + 2

I 1mpose 4,,; on the Test Slructure ]

t

Measute Restoring Forces 1,
from the Test Structure

!

-1
Yoy ™ {m + %’-:I [l’,.l—- [k AN -%cl.l

Compule:

Y=+ Az! a, +a4)"

FIGURA IV-4.
Algoritmo para 1a ejecucion de una PEL con el métoda explicito de Newmask
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IV.L5.- Meétodo Modificado de Newmark.

Los algoritmos explicitos expuestos anteriormente no tienen una
propiedad de disipacién numérica, es decir, la capacidad de suprimir
incrementos en las respuestas debido a errores experimentales en las PEL. El
método explicito modificado de Newmark fue propuesto por P.B. Shing y
S.A. Makhin con este fin. El amortiguamiento numérico referido en este
algoritmo es aproximadamente proporcional a la frecuencia.

Para la aplicacidn de este método se hace la siguiente
formulacién:

m ap1 + [(1+0) k + (p/ALZ) m] diex = firr + [k + (P/AL2) m] ds
di+x = di + At vi + (At22) &

vitl = vi + (Atf2) (ai + aiv1);

en donde k di+1 y k di son remplazadas por ri+1 y ri respectivamente en las
PEL. Sustituyendo las dos ultimas expresiones en la primera, y resolviendo
para ai+1, se puede obtener un algoritmo de PEL, tal como se ilustra en la
figura 1V-5. En este algoritmo, el amortignamiento es incluido
implicitamente en la formulacion numérica, tal que la especificacion de la
matriz ¢ de amortiguamiento no se requiere,

Los pardmetros @ y P, los cuales son elegidos por el usuario,
determinan la magnitud del amortiguamiento numérico para cada modo de
vibracion del sistema. Se puede observar que el algoritmo modificado se

convierte en el método explicito de Newmark, si 0 y p son iguales a cero.

En general, el algoritmo modificado de Newmark es mucho mds
recomendado para PEL, en donde la propagacién del error experimental
puede ser significativo para los modos superiores de vibracién de la
estructura.
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™~ Inpuy Excitation 1.,

Cakulate Disptsoement Rup;nse:

] P
‘.o|".+Alv.+AT'm A

]

| fmpose d,.y o the Test Structure I

1

Measure Restoring Fofces 1,4
from the Test Structure

]

gt - U+a) g +arnl+ KBF o, - d,.)

Compute:

Yar =", +%i (s, +9,,)

FGURA [V-5,
Algoritmo para la ejecucién de una PEL con ¢l método modificado de Newmark.

IV.2.-  Control con Transductores Digitales de
Desplazamiento,

En 1978, el Instituto de Investigacion de Edificios del
Ministerio de Construccién de Japdn, construyé un laboratorio de pruebas
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para facilitar las pruebas a escala mayor en cuanto a tamaiio,
subsecuentemente instalé una computadora de control de PEL y sistemas de
actuadores de aplicacién de carga, con los que también por si solos se puede
controlar el desplazamiento del espécimen.

Este sistema fue usado desde 1981 para las PEL con el siguiente
material: actuadores electro-hidrdulicos, controladores andlogos, una
minicomputadora, transductores de desplazamientos, celdas de carga y
equipo de adquicision de datos. La operacién de prueba se realiza de la
siguiente manera:

1.-  Los actuadores aplican fuerza a la estructura de prueba con un
adecuado “control de desplazamiento”,

2.- Los actuadores detienen su desplazamiento cuando la estructura de
prueba alcanza la posicién denominada como “objetivo”.

3.- Los datos tales como desplazamientos, fuerzas reaccionales y
esfuerzos, son recolectados por una unidad de adquisicién.

4.-  Usando los datos computados y medidos previamente, las ecuaciones
del movimiento son resueltas para obtener la siguiente posicion objetivo.

5.-  Se repiten los pasos anteriores hasta que se decide la conclusion de la
prueba.

Aun con este nuevo esquema de las PEL, el control exacto de
desplazamiento y medicién son todavia esenciales para el desarrollo de las
pruebas. Una técnica notable para alcanzar alta exactitud en medicién es la
adopcién de transductores digitales de desplazamiento; y las ventajas de
éstos sobre los actuadores anialogos convencionales pueden mencionarse
como las siguientes:

a) Sus sefiales de salida son completamente silenciosas.
b)  El nivel esperado de exactitud puede ser tan pequeiio como 0.01 mm.,

y este valor permanece sin cambios sin importar que tan amplio sea el el
rango absoluto del transductor o medidor de deformacién (deformimetro).
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La mayoria de los actuadores de aplicacion de carga son de tipo
hidraulico con controles de tipo electro-servidor, y el control servidor es
establecido en forma andloga. En esta condicidn, se requieren técnicas
adecuadas para efectivamente incorporar los transductores digitales de
desplazamiento dentro de los circuitos operacionales andlogos de los equipos
periféricos.

El esquema actual de implementacién de una PEL puede
concretarse de la siguiente forma: el computador ejecutara un programa de
manejo, el cual calculard en base a datos matriciales que representan las
caracteristicas mecdnicas y dindmicas del espécimen estructural a ser
estudiado, y en base también a un registro predeterminado de aceleraciones,
el desplazamiento correspondiente a ser sufrido por el espécimen a un
tiempo dado por este registro de aceleracion, para que después el programa
envie una sefal de tipo digital (dado a que un computador es un instrumento
electrénico digital), que es convertida en una sefial de tipe andlogo (los
instrumentos que aplican carga manejan este tipo de seiial), através de un
convertidor Digital-Andlogo, para que un servo-controlador, en caso de ser
un desplazamiento que pueda ser alcanzado por el actuador, lo aplique al
modelo experimental, y en caso de no ser posible aplicarlo por falta de
capacidad del sistema de carga, el servo-controlador detendra la prueba. Una
vez que el espécimen ha aleanzado el nivel de desplazamiento ordenado, por
un lado el servo-controlador toma sus lecturas correspondientes de la celda
de carga (fuerza aplicada) y también del transductor de desplazamiento del
actuador, y por otro, un sistema independiente toma lecturas de los demds
transductores colocados en los puntos de interés del espécimen; ambas partes
entregan una sefial andloga que es convertida a una sefial digital mediante el
uso de un convertidor Andlogo-Digital, que a su vez es leida y almacenada
por el computador; la sefial de la fuerza aplicada por el actuador es tomada
entonces para ‘retroalimentar” al programa computacional de manejo
(feedback), y asf calcular con dicho valor de fuerza el siguiente paso de
desplazamiento a ser aplicado mediante la ejecucién de algin método
algoritmico “paso a paso” ya establecido en el programa computacional. Esta
sucesién de pasos es seguida hasta que se cumpla con alguna condicién
previamente establecida en el programa para detener la prueba, que puede
ser por ejemplo, cuando exista alguna diferencia significativa entre las
lecturas tomadas de los transductores respecto a las calculadas por el
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programa (errores intrinsecos y/o experimentales); que los desplazamientos a
ser aplicados sean muy cercanos a cero una vez terminado el recorrido del
registro de aceleraciones; o bien, que sea el deseo del usuario detener la
prueba por alguna situacién especial que se presente.

Para lograr esto, como se refiri® anteriormente se logré una
combinacién hibrida de control andlogo-digital, la cual es ilustrada en la
figura IV-6. Como resultado de los recientes avances tecnoldgicos en
instrumentos electrnicos, tal como circuitos de integracion y
microprocesadores, las herramientas de que se valen las PEL se han
incrementado en variedad. La actualizacién en el desarrolio de los
computadores hace posible el conducir una prueba muy manuable y poco
costosa usando una microcomputadora.

CONPUTADOR ACTUADDR
TRANSDUCTOR

FIGURA IV-6.
Combinacién hibsida de control anilogo digital para implementar una PEL.

Como puede verse en la figura IV-6, el espécimen ilustrado

cuenta con tres transductores que miden las deformaciones del mismo en tres
posiciones distintas, de los cuales uno de ellos es utilizado por el sistema
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pura vbiener daios de conirol, ¢s decii, las leviutas yue enirega esie
dispositivo sirven para determinar si existe algin error fuera del rango
tolerable en el dezplazamiento aplicado por los mecanismos de carga,
respecto con el desplazamiento caleulado por el programa computacional
manejador.

En las Pruebas Experimentales en Linea (PEL) actuales se sigue
el mismo esquema ilustrado anteriormente, pero no existe ningin nimero
limitado de transductores a ser empleados, esta restriccion la impondrd el
mismo usuario, dependiendo del sistema encargado de recopilar las lecturas
de los instrumentos de medicién, del programa computacional manejador,
dependiendo de su capacidad implementada para tomar un nimero
determinado de lecturas a un tiempo dado durante la ejecucién de una
prueba; e inclusive, mds de uno de estos datos de lectura pueden ser
manejados por el sistema al mismo tiempo como elementos de control,
siendo solamente necesario hacer una programacion adecuada al computador
para que lleve a cabo este fin, Es importante destacar que no solamente
pueden ser empleados transductores de desplazamiento como instrumentos
proporcionadores de datos, sino que también pueden emplearse “strain
gauges” como dispositivos medidores de micro-deformaciones, o bien
instrumentos de medicién con principios magnéticos o térmicos, siempre y
cuando la sefial que emitan pueda ser codificada en una de tipo digital para
que sea manejada y almacenada por la computadora.

Actualmente los transductores digitales de desplazamiento son
controlados por un microcomputador, las mejoras en el desarrollo de
amplificadores operacionales y/o el desarrollo de analizadores diferenciales
de tipo digital, han hecho posible el circuito de integracion por alcance de
manejadores avanzados no ruidosos.

De esta manera, en vez de controlar una PEL por las fuerzas
aplicadas al espécimen, lo que puede resultar en desplazamientos no
deseados o irreales, se controla mds adecuadamente por los desplazamientos
que sufre la estructura de prueba tras la aplicacion de las fuerzas, con lo que
puede protegérsele mejor al sistema para que no sufra dafios que de ante
mano se saben irreparables y con ello se perjudique la ejecucién posterior de
{as pruebas; por lo que la comparacion entre el estudio analitico y el estudio
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experimental radica en la confrontacion de las fuerzas aplicadas por el
sistema de prueba y las calculadas por algtin método analitico.

IV.3.- Confiabilidad de las PEL.

Através de varias aplicaciones de las PEL, ha sido verificado
que poseen gran potencial como una herramienta para el estudio de la
conducta de la respuesta simica de sistemas estructurales. La persona que
aplique este método, deberia, como es de esperarse, estar enterado del hecho
que las PEL son después de todo, nada més que un método aproximado que
incluye varias idealizaciones y simplificaciones, y que las bases cuantitativas
deben ser asumidas asi, anotando qué tanto error ha sido incluido en la
evaluacién de resultados de una PEL.

Hay varias fuentes que pueden introducir errores a la respuesta
de una Prueba Experimental en Linea (PEL). Generalmente hablando, las
fuentes son clasificadas en dos grupos: errores experimentales e intrinsecos.
En la siguiente seccién esas fuentes son definidas, y los estudios que
examinan la respuesta de errores provocadas por esas fuentes son descritas.

1V.3.1.- Errores Intrinsecos.

Las fuentes de errores intrinsecos son aquellos incluidos en el
curso de formulacion del algoritmo de las PEL. Algunas de las principales
fuentes son:

a)  La simplificacién del sistema analizado, ¢l cual es uno continuo, y que

es representado por un sistema discretizado de masa-resorte-amortiguador
(discretizacién en el espacio).
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b) La aproximacién de las ecuaciones del movimiento, que son
discretizadas con respecto al tiempo y resueltas como ecuaciones
diferenciales (discretizacién respecto del tiempo),

c) La aproximacién del amortiguamiento, caracterizado como un
amortiguamiento viscoso, directamente proporcional a la velocidad de la
masa discretizada; y los radios de amortiguamiento asumidos antes de la
prueba.

Debe destacarse también que esas fuentes de error también
aparecen en el analisis numérico puro.

En las PEL, el método de la diferencia central es empleado en
consecuencia, y la respuesta resultante desvia mds de la respuesta real con el
incremento en el intervalo de tiempo de integracién.

El Dr. Nakashima, en 1985 analizé la relacién entre el intervalo
de tiempo de integracion y la respuesta exacta. De acuerdo a sus resultados,
con el incremento del intervalo, el periodo natural aparente del sistema
analizado es reducido a la amplitud de respuestas, incluyendo en esto el
desplazamiento, velocidad y respuestas de aceleracién. Con respecto a la
seleccion del amortiguamiento viscoso, atin siendo un poco arbitraria la
seleccion, puede no perjudicar la respuesta resultante significativamente si el
sistema analizado emprende una deflexion inelistica fuerte, porque el
amortiguamiento histerético es predominante en el mecanisme de
amortiguamiento de un sistema como tal, La respuesta eldstica, por otra
parte, es muy sensitiva a la seleccién del amortiguamiento viscoso, por ende,
la capacidad de las PEL para simular la respuesta eldstica es menos
confiable. Obviamente, el objetivo principal de las PEL es examinar la
respuesta ineldstica de sistemas estructurales, incluyendo sus deflexiones
més importantes y el comportamiento de falla de esos sistemas antes que
examinar su comportamiento eldstico.
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IV.3.1.- Errores Experimentales.

Las fuentes de errores experimentales son debidas a la
naturaleza imperfecta de las herrameintas mecdnicas con que se cuenta; por
lo que considerando el esquema de las PEL ilustrado en la figura IV-6, uno
puede cbservar:

a) Que la conversion de la sefial de los sistemas Digitales a sistemas
Andlogos hace que el valor del desplazamiento comandado al serve-
controlador difiera del desplazamiento computado de la resolucidn finita del
convertidor.

b) El desplazamiento alcanzado después del movimiento del actuador
puede ser diferente del valor de comando, esto porque la exactitud finita del
sensor de desplazamiento es tan buena como las limitaciones del servo-
controlador se lo permita.

c)  E! valor medido de la fuerza en el desplazamiento adquirido puede no
ser idéntico a la fuerza verdadera en ese desplazamiento, debido a la
precisidn finita del sensor de medicidn de carga, y;

d)  La fuerza medida es transformada a un valor digital después de la
conversién de Andlogo a Digital (A/D).

Estos son los errores experimentales incluidos en un ciclo
cerrado de la operacion de una PEL, pero todos los errores acumulados en un
ciclo son finalmente combinados en una fuerza de error al final del ciclo.

Si en un sistema de un sélo grado de libertad la fuerza verdadera
correspondiente al desplazamiento computado es fi (la cual es desconocida),

y la fuerza empleada en la computacion serd fim, la ecuacidn del movimiento
puede escribirse como:

mx"i+exi+ fi = -mx"g + Afim

en donde:

169



Afim = £ - fim,

De esta expresion, uno puede ficilmente entender que los
errores de la respuesta generados por la fuerza de error (Afim) pueden ser
estimados como la respuesta del sistema bajo esta fuerza de error.

El Dr. Kato en el afio de 1985, realizé una serie de
investigaciones experimentales de las caracteristicas de los errores
experimentales causados en las PEL usando sus propios sistemas.

Las principales conclusiones en sus estudios son:

1.-  El error de desplazamiento, el cual es definido como Ia diferencia
entre el desplazamiento computado y el desplazamiento inducido al sistema
después del movimiento del actuador, tenfa la contribucion mis significante
en la fuerza de error.

2.- Este error de desplazamiento ocurre desde el momento en que la
aplicacién de carga del actuador falla en posicionamiento de la estructura
respecto del desplazamiento objetivo, esto debido a las limitaciones del
servo-controlador.

3.- El error de desplazamiento tuvo una naturaleza sistemdtica tal que el
incremento del desplazamiento medido en un paso, es siempre mis pequeiio
en su valor absoluto que el incremento del desplazamiento inducido en este
paso.

4,- Este error de desplazamiento, designado como "bajo-tiro en el
desplazamiento objetivo”, incrementé la respuesta correspondiendo a la
frecuencia natural del sistema analizado y, en un sistema multigrado de
libertad, el bajo-tiro pronuncid la respuesta correspondiendo a la frecuencia
natural mas alta del sistema, y;

S.- El error de respuesta se redujo significativamente antes que la

estructura del prueba fallara en su rango ineldstico, debido a que en este
rango, el esror de fuerza decrecid en concordancia ¢on la rigidez perdida.
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El concepto de “bajo-tiro”, como se menciond, se refiere a que
el sistema que aplica la carga al modelo en experimentacion, lo lleva a un
desplazamiento menor que el calculado analiticamente y referido como
“desplazamiento objetivo”; si por el contrario, el sistema de carga produce un
desplazamiento mayor que el esperado, entonces se produce un “sobre-tiro”.
Ambas situaciones causan sin duda errores en la respuesta del modelo
experimental.

También en 1985, el Dr. Nakashima formulé analiticamente la
relacidén entre el “bajo-tiro” en el desplazamiento objeto y el crecimiento del
error de la respuesta eldstica; en la que definid como “3" a la cantidad de
bajo-tiro, asumido como constante en la respuesta, relaciond el pardmetro
"d" que es la amplitud del error en la respuesta de desplazamiento, el
parametro “Te” que cuantifica al pericdo natural del sistema analizado, el
pardmetro “h” que evalia el radio de amortiguamiento viscoso asignado, y el
parametro “T” que representa el tiempo transcurrido en la prueba.

Se considera que el error de desplazamiento es causado
principalmente por la inhabilidad del actuador para guiar a la estructura de
prueba y lograr el desplazamiento objetivo exacto, aunque el sensor por si
mismo tenia suficiente exactitud para detectar el desplazamiento de la
estructura de prueba en cualquiera de sus posiciones.

En virtud de lo anterior, el Dr. Nakashima formulé un algoritmo
para reducir la fuerza de error usando la rigidez instantdnea calculada a partir
de la medicién continua de datos durante cada paso de carga. También
demostrd que el erfor de respuesta podria ser razonablemente suprimida
usando este algoritmo.

Aunque las fuentes de errores experimentales y los mecanismos
de error de respuesta fueran definidas mds claramente, y el crecimiento de
algunas técnicas para suprimir el error de respuesta fuera ideada, las PEL de
sistemas extremadamente rigidos son atn dificiles de llevar a cabo; dado 2
que la falla que se presenta en este tipo de estructuras ocurre de manera
stibita, lo cual induciria un “sobre-tiro” grande ante la circunstancia de que el
espécimen se degrada con esa ruptura, y aunque el sistema tenga la
capacidad de corregir este efecto, requerird de un cierto tiempo para ello,
conduciendo a un hecho experimental no deseado. En un sistema multigrado
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de libertad, la rigidez deberfa ser evaluada en base a la frecuencia natural del
sistema estructural en estudio.

Un factor critico que provoca la dificultad de aplicacidn de las
PEL, es la limitacidn en precisién de los sensores de desplazamiento; y un
buen control del desplazamientos no puede ser alcanzado desde el momento
en que el sensor de desplazamiento falla al medir los desplazamientos reales,
pero los investigadores creen que la relacion relativa entre la precisién del
sensor de desplazamiento y la rigidez de la estructura de prueba provee una
Ifnea de gufa con respecto a la precision de la respuesta de la PEL.

Basados en la rigidez inicial de la estructura de prueba (rigidez
eldstica) y el error de desplazamiento esperado (bajo-tiro) uno puede calibrar
la cantidad de respuesta de error en cada PEL para el equipo empleado en
ese momento. Debe destacarse, que esta estimacién puede proveer el salto
mds grande del crecimiento del error cuando se establece la idealizacién de
que el sistema tiene siempre un comportamiento perfectamente eldstico, pues
en las PEL reales es muy probable que la estructura de prueba pierda su
rigidez original mientras que la respuesta sfsmica estd procediendo; y en
ocasiones, esta pérdida de rigidez puede también disminuir la respuesta de
error dependiéndo de las caracteristicas que tenga la PEL en ejecucicn.

IV4.- Nuevas Dimensiones de las PEL.

Pruebas Rdpidas.- Las propiedades de los materiales usados en
las estructuras, tal como el concreto y el acero, son conccidas por ser
afectadas por razoén de la carga. Acorde con las pruebas de materiales
conducidas bajo carga rdpida, el sometimiento de esfuerzo de los materiales
a menudo se incrementa significativamente cuando se comparan con los
mismos materiales cargados cuasi-estiticamente.

Debido a que la tespuesta de estructuras bajo carga sismica es
naturalmente dindmica, ésta debe ser afectada, tal vez sélo lentamente, por la
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razén de carga de los materiales que constituyen las estructuras. Por otra
parte, las PEL fueron originalmente ideadas para carga cuasi-estdtica, y el
efecto posible de la razén de carga en la respuesta sismica del sistema
analizado no fue incorporado en su disefio.

Tratando de rectificar esto, el Dr. Takanashi y el Dr. Ohi en
1983 desarrollaron un algoritmo para PEL rdpidas. Este algoritmo es
diferente en dos caminos importantes: una es la introduccion del actuador
dindmico en lugar del actuador estitico; y el otro es la implementacion del
setvo controlador del actuador dindmico, con lo que la velocidad del
actuador puede ser ajustada de acuerdo con las sefiales digitales emanadas
desde la computadora. Esta velocidad continua de ajuste es factible dado a la
implementacion del proceso rdpido en el hardware usado en la prueba
{microcircuitos de proceso, interfaces, convertidores de sefiales A/D y DfA,
etc.)

El Dr. Takanashi y Ohi también introdujeron el concepto de
carga continua en el algoritmo de la prueba. En la forma original de las PEL,
el movimiento del actuador es detenido cuando el espécimen de prueba llega
al desplazamiento objetivo, asi que la fuerza reactiva puede ser medida. En
vez de detener el actuador, el actuador en este algoritmo se mueve
constintemente, y la fuerza reactiva es medida en el instante en que el
espécimen pasa el desplazamiento objetivo. Siguiendo este algoritmo, el
actuador rastrea un camino incorrecto cuando hay carga en sentido contrario
o negativo (reversa), esto es, el actuador se mueve en Ia misma direccién
como en el paso previo, pero al recivir el regreso de la seiial de carga,
repentinamente cambia su direccion y manda un nuevo desplazamiento.

Este movimiento erréneo llamado como “sobre-tiro en el
desplazamiento objetivo”, es decir, en el que existe un incremento del
desplazamiento real en su valor absoluto respecto del desplazamiento
inducido en un paso de carga dado, tiene un minimo efecto en la respuesta
cuando la velocidad de proceso de la computadora es alta, resultando en sélo
"sobre-tiro lento”, si lo hay.

Para calibrar la efectividad de este algoritmo de PEL rdpida,

Takanashi y Ohi condujeron PEL de un sélo grado de libertad, La estructura
analizada era una viga de acero conectada por dos columnas simplemente
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apoyadas. La prueba fue hecha usando una viga de 2.9 mits. teniendo una
seccidn transversal en “H” (200x100x5.5x8 mm.). La masa y el radio de
amortiguamiento viscoso fueron asignados como 50.66 kg. y cero
respectivamente. La razén de carga aplicada al espécimen fue el parimetro
en su estudio. En una PEL, la estructura de prueba fue cargada
cuasiestdticamente (PCE) con un radio de velocidad dispuesto a 1/24. Aquf
el radio de velocidad fue definido como el radio de la velocidad aplicada a la
estructura a la velocidad computada, es decir, la escala del tiempo fue
amplifica 24 veces,

En las otras PEL (referidas como ripidas) el radio de velocidad
fue dispuesto a 1/4.4; pues debido a la limitacion en la velocidad de proceso
del sistema de PEL usado, este radio de velocidad fue el mayor que podfa
alcanzarse en esta prueba.

Los resultados obtenidos en estas pruebas demostraron lo

siguiente:
.- Que el algoritmo desarrolado para PEL rdpidas funciona
adecuadamente.

2.- No se observo una diferencia significativa en las respuestas de las
pruebas, y;

3.- Las fuerzas pico fueron mds altas por aproximadamente 4% en las
PEL répidas.

Por ello, las PEL rdpidas tienen un alto potencial para la
evaluacion experimental del efecto de razén de carga en el comportamiento
de la respuesta sismica de miembros y sistemas estructurales, y a partir de
esta situacién, las pruebas pueden ajustar la escala de velocidad de una
manera flexible.

Sin embargo, para alcanzar una plena confiabilidad en las PEL
rpidas, se requiere atin de mds trabajo en las siguientes dreas:

a) En las pruebas de carga dindmica, pues la fuerza reactiva medida por
celdas de carga es frecuentemente contaminada por la inercia de la celda de
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carga misma. Se requieren técnicas para extraer efectivamente la fuerza
reactiva real del sensor de carga por la celda de carga.

b)  En las PEL cuasi-estdticas, pues el amortiguamiento proporcional a la
velocidad es presumido y manejado solamente deatro de la computadora.
Bajo carga dindmica, como es de suponerse, la fuerza reaccional medida por
la celda de carga puede ya incluir alge de la fuerza de amortiguamiento
asociado con la velocidad; consecuentemente deben establecerse guias en el
procedimiento para colocar un amortiguamiento proporcional a la velocidad
en las ecuaciones del movimiento.

IV.5.- PEL Usando Técnicas de Subestructuracion.

Las PEL son solamente una variacién del anilisis numérico
usando informacién experimental en las caracteristicas de la fuerza de
restauracién del sistema analizado. Asi, en las PEL, el espécimen que
representa todo el sistema analizado no necesita ser fabricado; sino sélo parte
de &l; del cual las caracteristicas de la fuerza de restauracion son dificiles de
modelar, pero que se requiere sea fabricado y probado; el resto puede ser
manejado dentro de la computadora. Una vista esquemadtica de tal PEL,
referida como una PEL de subestructracién, es mostrada en la figura IV-7.

A manera de experimentacion con PEL manejando técnicas de
subestructuracién, el Dr. Okada y Dr. Seki, en el afio de 1984, realizaron
pruebas de un dispositivo mecdnico anclado al piso de un sistama estructural;
en sus pruebas, sdlo el dispositivo era experimentado usando la historia de
respuesta aceleracional del terreno como la aceleracién de entrada colocade
en su base, La prueba no incluyé los efectos de la vibracién del dispositivo
en la respuesta de piso del sistema.
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La aplicacion de las PEL subestructurales dependen en gran
parte del tipo de estructura a ser analizada. Como ejemplo, tomemos un
sistema de un sélo grado de libertad, con dos resortes dispuestos en paralelo
y asumiendo que un resorte se comporta elisticamente, mientras que el otro
se comporta ineldsticamente. La PEL en la cual sélo el resorte inelastico es
probado puede ser considerado como una PEL de subestructuracidn, pero no
se requiere ninguna modificacién en su algoritmo para implementar tal
prueba. Todo lo que debe de hacerse es usar, como fuerza reaccional
empleada en la computacién (proceso numérico), la suma de la fuerza
reaccional obtenida de la prueba y el desplazamiento presente multiplicado
por la rigidez del resorte eldstico.

Aunque en experimentos ya ejecutados cabe sefialar que se
encontraron algunos problemas serios al aplicar la técnica de PEL
subestructral a especimenes mds generales, problemas conciemientes a la
integracién numérica. Si el numero total de grados de libertad llega a ser
grande, el intervalo de tiempo requerido de integracién es forzado a ser
extremadamente pequerio, dado a que la integracidn es realizada usando el
método condicional estable de la diferencia central.

Tal intervalo pequerio de integracion significa que la prueba
debe ser hecha con incrementos pequefios de desplazamiento; y
consecuentemente, dadas a las limitaciones de exactitud de los sensores, el
control de tales desplazamientos pequefios ha sido muy dificil.

Otro problema serio ocurre por los cortes imaginarios generados
en las juntas entre la parte probada y la parte residual computada; y tales
cortes frecuentemente reviven grados de libertad rotatorios de la masa.

Debido a que los grados de libertad rotatorios son generalmente
muy rigidos en comparacién a los grados de libertad translacionales, la
precision del controlador del actuador para esos grados de libertad rotatorios
liegan a ser algo problematicos.

Ante  esta situacién, algunas soluciones concebibles que se
proponen para vencer la dificultad en la integracion numérica son:
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1.-  Usar un método incondicional estable de integracién explicita en lugar
del método de 1a diferencia central.

2.-  Medir la rigidez instantinea de la parte sometida a prueba e incorporar
la rigidez medida en un algoritmo estable de integracion, y;

3.~ Usar técnicas especiales de integracion.

Han habido grandes esfuerzos por parte de los analistas
numéricos con respecto a la formulacién de algoritmos incondicionales
estables de integracién explicita, pero al mismo tiempo, ningin algoritmo
efectivo en las PEL se ha desarrollado. La medicion de la rigidez tangente de
la estructra de prueba fue abandonada en una etapa temprana del desarrollo
de las PEL, principalmente debido a las limitaciones de precisién de los
sensores.

El Dr. Tsutsumi, en 1985, intentd retomar este método
primitivo, considerando que sensores actualizados y mejorados de
desplazamiento podrian hacer posible el medir razonablemente la rigidez
tangente. Probo un marco de concreto reforzado de dos niveles empleando la
rigidez medida combinada con el método implicito de Newmark y demostd
que la rigidez puede ser estimada con exactitud razonable. Sin embargo
también cité que se requieren cargas muy lentas y cuidadosas para obtener
una rigidez adecuada y concluyd que un operador “juez” era frecuentemente
requerido cuando los incrementos de desplazamiento eran pequefios (para
decidir si la rigidez estimada era razonable o no lo era), y que también este
operador juez consecuentemente era prdctico tomarlo en cuenta en la
computacion de log datos.

El Dr. Nakashima y el Dr. Takai llevaron a cabo estudios de
factibilidad con respecto a las técnicas de integracion numérica adoptadas a
las PEL subestructurales y calibraron la aplicabilidad de los métodos
implicitos y explicitos de integracién mezclados; encontrando que esos
métodos tienen el potencial para agilizar las PEL subestructurales; pero los
problemas avin continiian, tal como el tratamiento de los grados de libertad
rotatorios revividos, y se sigue investigando y experimentando a este
respecto.
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V.- FUNDAMENTOS
PARA EL CONTROL
DE LA RESPUESTA
DINAMICA DE
ESTRUCTURAS DE
EDIFICIOS
MEDIANTE EL USO
DE DISIPADORES
DE ENERGIA
SISMICA.

La mayor parte de los reglamentos de disefio sfsmico existentes
en el mundo, marcan que los sistemas estructurales deben tener la capacidad
suficiente para absorber las fuerzas y efectos extraordinarios que provocan
las excitaciones sismicas, haciendo que estas estructuras trabajen
adecuadamente dentro de su rango pldstico o ineldstico; es decir, haciendo
uso de las reservas ultimas del sistema, Esta filosofia de disefio implica que
ante un movimiento telirico de fuerte escala las estructuras sufran ciertos
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dafios, pero sin llegar al colapso total, esto mediante el trabajo ineldstico de
sus nudos, o ductilidad del sistema; y de tal forma que los elementos gue son
dafados o deformados fuertemente puedan ser reemplazados posteriormente.

Las nuevas tecnologfas que se estin desarrollando han
encontrado conveniente que la disipacion de energia durante un sismo sea
desarrollada por elementos independientes de la estructura, en los que se
concentre el dafio y éste sea completamente controlable; es por ello que el
topico es estudiado con gran interés por equipos de investigacién tanto Neo
Zelandeses, Norteamericanos, Japoneses y Mexicanos entre otros, para
implementar una altemativa promisoria que provea a las estructuras tanto
dafiadas como por construir, de una serie de elementos en donde exista una
gran disipacidon de energfa sismica, sin comprometer a la que, por
comportramiento ineldstico (ductilidad), tenga que disipar la estructura
original,

Es importante marcar que para realizar un buen andlisis de
estructuras en las que algunos elementos trabajen ineldsticamente, éste debe
hacerse con herramientas muy sofisticadas que toman en cuenta las
diferentes relaciones esfuerzo-deformacion de los distintos materiales que
componen al sistema estructural en los distintos rangos de su.
comportamiento, de manera que, cuando unos ceden ineldsticamente a un
determinado nivel de esfuerzo, otros mas tomen la carga adicional en lo que
se conoce como una “redistribucion pldstica de los esfuerzos”. Asi pues, los
elementos que entran al rango plistico de trabajo estarin sobrellevando
mayores deformaciones bajo carga practicamente constante y desarrollando
un desempeiio interno que se conoce como disipacion energética.

La realizacién de este tipo de andlisis estructural no lineal,
conlleva no sélo complicaciones significativas en su ejecucidn, sino en la
interpretacion de sus resultados, los cuales requieren de serias reflexiones y
enjuiciamientos criticos para lograr entender cabalmente el fenémeno fisico
de la deformacién en que se disipa la energia en el sistema estructural,
cuidando de manera especial que aquellas zonas que entran al rango pldstico
de trabajo no originen la formacién de mecanismos de falla, es decir,
mecanismos que conduzcan a pérdidas de estabilidad local o general.
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La Ingenierfa Sfsmica, trata entonces de proveer a lag
estructuras de una serie de elementos suplementarios cuya funcién sea
precisamente la de liberar en forma prioritaria 1a energia que éstas reciben
cuando son sometidas a eventos sismicos, debiendo ejecutar esa funcién de
manera independiente en o posible del sistema estructural, antes de que éste
desarrolle trabajo ineldstico por sobrecargas s{smicas.

Ahora bien, si se reflexiona en que un Disipador Estructural de
Energia (DES) debe ser independiente en la medida de lo posible de la
estructura, surge una cuestion importante: ;Como ligar entonces al DES con
el sistema estructural?. Y la forma mds adecuada de hacerlo es mediante un
método de contraventeo, que también es un método para controlar la
respuesta sfsmica de un edificio, dado a que es una forma de inducir rigidez
a una estructura; con esta combinacién se logra incrementar de manera
controlada ademds de amortignamiento, rigidez. Este contraviento puede ser
de diagonal simple, diagonales en cruceta, o bien con un método que ha
resultado ser muy pradctico, por permitir la presencia de accesos através de
los marcos que rigidizan, sin perder la seguridad estructural, tal como es el
contraviento en “Y" invertida, descrito més adelante con los tipos de DES.

Si se piensa por una parte en una edificacién como un ente
tridimensional formado por marcos planos; y por la otra, en la existencia
conjunta de Disipadores Estructurales de Energia con contraventeos,
entonces al reunir estos elementos para construir o bien reestructurar una
edificacion, ésta se puede concebir como un conjunto formado por sistemas
Marco-Contraviento-Disipador, que proveen de caracteristicas adicionales
tanto de rigidez como de amortiguamiento, y esta conjuncion de elementos
resulta ser un método muy conveniente para controlar de manera eficiente la
respuesta dindmica de una estructura de un edificio, y asi lograr protegerla lo
mds posible del constante ataque de movimientos tehilicos.

Sin embargo, cuando se opta por este sistema para reforzar una
estructura dafiada, es necesario hacer siempre una revision basal de la
misma, es decir, un andlisis de la cimentacion, pues el hecho de rigidizar una
estructura hace que las fuerzas cortantes se incrementen en la base y en los
entrepisos también, en ocasiones de manera muy importante, y este
reforzamiento en la estructura puede implicar que también la cimentacién
deba ser reestructurada.
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FIGURA V-{.
Grafica desplazamiento-cortante basal.
(a) Ex queleta); (b) con DES.

La figura V-1 esquematiza el desplazamiento del uitimo nivel
de una estructura idealizada cualquiera, contra Ia fuerza cortante en la base,
para el caso de estar provista de un DES y para el caso de no estarlo. En esta
grafica puede apreciarse como para un mismo desplazamiento, a la estructura
con DES le corresponde un cortante basal mayor que para la estructura sin
él, aunque claro, para lHevar a una estructura con DES al mismo
desplazamiento que a la que no lo tiene se requiere de una excitacién mucho
mayor, debido a que estd siempre acompafiado por un contraviento que le
induce una mayor rigidez. En contraste, si para un mismo sismo, a ambas
estructuras les corresponden cortantes basales similares, puede apreciarse
como el sistema Marco-Contraviento-Disipador disminuye notablemente los
desplazamientos del dltimo nivel; y es asf, tal como se ilustra, que un
Ingeniero Civil Bstructurista puede disefiar una edificacién, controlando por
este método su respuesta dindmica, en otras palabras, se controlarin fos
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desplazamientos que sufre en un sismo la estructura, hasta cumplir con los
" requerimientos que sean necesarios cubrir. La cantidad de control de esta
respuesta dindmica estard en funcién del nimero de Contraventeos y
Disipadores que sean colocados, asi como también en qué entrepisos y en
qué lugares de los mismos sean colocados; y precisamente, la curva Fuerza-
Desplazamiento se definird conforme la implementacidn que se logre.

Por lo expuesto anteriormente, y para poder continuar con el
tratado de DES, se debe acentar que siempre que se decida usar el sistema
Marco-Contraviento-Disipador, es necesario hacer tanto un andlisis de la
estructura simple, el cual es denominado como “Andlisis Esqueletal”, y
también un andlisis de la estructura con el sistema integrado, para poder
asegurar que esta implementacién es lo mds adecuado para el edificio en
cuestion; revisar la magnitud de los elementos mecénicos en cada uno de los
miembros estructurales para asegurar un disefio adecuado y seguro, aunque
por lo general, puede afirmarse que el empleo de Contravientos y
Disipadores es benéfico, econémico y proporciona una seguridad sismica
alta en las estructuras.

V.1.- Adas,

Este tipo de elementos, como se ha hecho referencia, sirven
para disipar internamente la energia que absorbe una estructura durante la
ocurrencia de un sismo, suplantando en un gran porcentaje a la energia que la
estructura disipa por trabajos ineldsticos de sus miembros, o ductilidad, la
cual estd asosiada en buen mimero de casos al dafio o falla estructural.

El nombre de ADAS significa Adicionantes de
Amortiguamiento y Rigidez (Added Damping And Stiffness), y han sido
experimentadas e implementadas en México por el Ing. Enrique Martinez
Romero, con el objeto de reforzar y reestructurar edificios ya existentes, y
asl mejorar la respuesta sismica e incrementar la seguridad estructural de los
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. mismos. Tal es el caso del Edificio del Hospital de Cardiologia del IMSS
(1990), del Edificio ubicado en Yosé Maria Izazaga No. 38-40 (1990), y un
Edificio ubicado en Diagonal 20 de Noviembre en el centro de esta ciudad de
México D.F,

Los Adicionantes de Amortiguamiento y Rigidez son
dispositivos  ingenierilmente disefiados y pueden ser practicamente
instalados en cualquier tipo de estructuras para incrementar substancialmente
el amortiguamiento y la rigidez de 1a misma, como su nombre lo indica; se
instalan en sistemas estructurales de marcos sujetos a momento flexionante,
y también pueden ser colocados en construcciones nuevas o para
reforzamiento de edificios existentes como ya se ha mencionado, para lograr
una rigidez “moderada” y un sistema altamente amortiguado de manera
econdmica.

El amortiguamiento que se adiciona al sistema resulta ser muy
benéfico para el sistema estructural, dado a que reduce un buena proporcién
la demanda de fuerzas restitutivas ante un evento sismico. Existen evidencias
claras que las estructuras rigidas presentan dafios menores tanto en sus
elementos estructurales como en los secundarios, bien sea para el caso de
sismos severos o moderados, que los que se presentan en las estructuras de
edificios flexibles.

Mds generalmente, un elemento ADAS puede ser descrito como
una liga de rigidez moderada y con capacidad para disipar energia entre
grupos de pares de puntos- que experimentan movimiento relativo durante
una excitacion sismica. Los elementos ADAS consisten bdsicamente de dos
componentes mayores dispuestos en series geométricas de la siguiente
manera:

1.-  Un componente rigido consistente de un material convencional que
proporciona un mdédulo alto para tomar cortante, compresiones y tensiones, y
de este modo transferir fuerzas de un punto de la estructura a otro, y;

)
2.-  Un componente moderadamente rigido consistente de polimeros,

caucho, o bien acero con un médulo bajo de cortante, compresion y tensién
en relacion al componente descrito primeramente; y también que tenga
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prepiedades de alta disipacidn energética y que absorba la mayor parte del
desplazamiento que se presenta entre dos puntos de una estructura,

La rigidez moderada y la componente disipadora de energia es
una caracteristica primordial de un DES, y un concepto que ha sido
propuesto en ADAS en este particular es el uso de placas de acero, las cuales
son unicamente configuradas y deformadas pldsticamente en flexién para
Hevar a cabo el objetivo del disefio.

En la figura V-2 se ilustra esquemiticamente tres diferentes
configuraciones de placas de acero que deben ser consideradas en este
respecto. Nétese que sélo la placa triangular y la placa tipo "X” pueden
realmente disipar energia de una manera mis eficiente al presentarse su
deformacion plastica.

PLATE
CONFIGURATION PROFILE DEFORMATION 2|STR!BU'IION COMMENTS-
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. —
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FIGURA V-2
Desempeiio respecto a las caracteristicas de disipacidn energética de placas de acero.
(a) Placa gular; (b) Placa triangular; {c) Placa tipo *X".
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Larelacion entre 1a geometria de la placa que disipa la energia y
las propiedades de disefio tales como la rigidez, elementos mecdnicos,
resistencia ultima y desplazamientos, es una cuestién que ain requiere de
mucha investigacién, sin embargo, para el caso de una placa en “X", la
relacion Fuerza-Desplazamiento se ha encontrado que estd dada, para el
rango eldstico, por la siguiente expresion:

F/d = (Et3/ 12a2) (bla);

donde “F“ es la fuerza aplicada en el extremo de la placa, “d” es el
desplazamiento relativo entre los dos puntos extremos de la placa, “E” es el
mddulo eldstico del material (médulo de Young), “a” es la distancia existente
entre un extremo de la placa y su centroide, “b” es el ancho de 1a placa y “t”
es el espesor de la misma, tal y como se ilustra en la figura V-3,
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FIGURA V-3,
Geometria de una Placa tipo “X” (ADAS).

La relacion entre el desplazamiento “d", a una deformacién
unitaria "€", estd dado por:
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d=2¢g(a2/t)

Después que la placa se ha plastificado, 1a relacion Fuerza-
Desplazamiento se convierte en:

F/Fy = 3/2) - [(1/2)/ (e/ey)?});

donde “Fy” y “ey” son la fuerza y deformacién unitaria en el rango pldstico
respectivamente, y las demds literales son las descritas en las exptesiones
anteriores. En esta ecuacion se expresa si se sustituye la literal “F”, que la
carga ultima (Fu) para una placa en “X" que puede ser resistida, es 1.5 veces
1a fuerza en el limite eldstico.

En las expresiones anteriores puede observarse que:
a) La fuerza de plastificacion "Fy” y la fuerza iltima “Fu”, son
proporcionales a "t” y a "bfa”, pero independientes de la longitud de la placa
(para un radio dado de “b/a").
b)  Larigidez eldstica inicial es proporcional a "t" y a “bfa”.
¢)  Eldesplazamiento plistico “dy” es proporcionala “a” y a “1/t".

Existen tres caracteristicas criticas que determinan 1a utilizacion
de placas de acero para implementarse en el desempeiio sismico de una
estructura mediante este tipo de dispositivo:
1.- La cantidad de energia que puede ser absorbida,
2.- Las caracteristicas de su falla, y;
3.- Ladurabilidad del material (caracteristicas de fatiga).

En lo que respecta a la disipacién energética, en
experimentaciones ejecutadas por la Counter Quake Corporation, se ha

determinado las caracteristicas histeréticas para dos placas actuando en
paralelo de 4 in. de alto por 1/4 in. de espesor, mismo que se ilustra en la
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figura V-4 para el caso del primer ciclo y para el caso del tltimo ciclo para
una serie de cien. Puede notarse que pricticamente no existe diferencia
fuerte entre ambos lasos histeréticos, esto indica una gran eficiencia de las
placas; sin embargo, en un sistema de Marco-Contraviento-Disipador ADAS,
interviene de manera importante la degradacién de cada elemento del sistema
para un paso de carga determinado, es decir, puede ser que al entrar al rango
pldstico un elemento y sufrir una fuerte deformacion, existe sin duda una
pérdida de rigidez.
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Curvas histeréticas de un DES tipo ADAS.
(a) Primer ciclo; (b) Ultimo ciclo.
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Estas experimentaciones han conducido a correlacionar el
mimero de ciclos que llevan a la falla al sistema, en relacién al
desplazamiento relativo entre los dos extremos de la placa presentado en
cada ciclo, mismo que se ilustra en la figura V.5.

STROKE
(in)
+3
$2 b=
Rl o
1 1 1 [
1 2 3 4 sx103

CYCLES TO FAILURE

FIGURA V-5.
Correlacién experimental entre ciclos a la falla y desplazamiento miximo de un DES tipo ADAS.

Los investigadores que han trabajado con este tipo de DES, lo
han implementado conjuntamente con un sistema de refuerzo sfsmico que
liga los marcos esqueletales de la estructura con el dispositivo, mediante un
contraventeo de dos diagonales, formando un sitema denominado como “Y*
invertida, el cual se ilustra en la figura V-6. Este sistema de “Y” invertida,
generalmente hablando, consiste de un dispositivo DES que por definicién
puede disipar una gran cantidad de energia sfsmica debido a su deformacion
inelastica; y miembros de contraventeo, los cuales pueden actuar dentro del
rango eldstico al haber fuertes deformaciones laterales; ademads, obviamente,
de un marco de acero para interconectar estos elementos.

El beneficio principal que proporcionan estos elementos
consiste en formar una primera linea de defensa sismica, que al activarse,
disipe en forma histerética una gran parte de la energia sismica y conserve a
la estructura original trabajando dentro de sus rangos eldsticos en la mayor
parte de sus puntos. Asi, se conserva el trabajo ineldstico de la estructura
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como una reserva \iltima, generalmente para casos de sismos auténticamente
extremos. Adicionalmente se beneficia la estructura que recibe este tipo de
DES por el hecho de que ante sismos incrementan el amortiguamiento de un
S a un 25%, segun resultados de andlisis efectuados sobre edificios
implementados con estos elementos.
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FIGURA V-6.
Sistema en “Y* invertida con dispositivo DES tipo ADAS.
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V.2.- Panel de Cortante.

Recientemente se ha empleado con mucha frecuencia, la
instalacion de contraventeos de acero en sistemas de marcos de edificios con
insuficiente capacidad sismica, esto es debido sin duda a que el empleo de
contravientos de acero tiene muchas ventajas potenciales respecto de otros
métodos para rigidizar estructuras, entre las que podemos citar las siguientes:

1.-  Pueden resistir altos esfuerzos, dado a su mayor rigidez.

2.-  Pueden lograrse aberturas en los edificios para tener mejor luz natural,
sin perder capacidad de resistencia sismica.

3.- El incremento de la masa asociada con el reforzamiento es
comparativamente pequeiio, y;

4.- La mayor parte de los trabajos de reforzamiento pueden ser realizados
con elementos prefabricados de refuerzo y el desalojo de los ocupantes de la
estructura puede ser minimizado.

Sin embargo, la mayor parte de ellos eran generalmente
enfocados a la mejora de rigidez y refuerzo de marcos ya existentes, y que
normalmente componen estructuras de concreto reforzado, aunque también
se considera su empleo en estructuras de acero. A continuacion se expondran
las recomendaciones obtenidas a partir de la experimentacién de este
sistema; primeramente para el caso de marcos de concreto reforzado y
posteriormente para marcos de acero.

Los autores han desarrollado un esquema de refuerzo sismico
para edificios de concreto empleando un sistema que liga marcos dictiles de
acero con contraventeo en "Y" invertida a los marcos de concreto reforzado
de la estructura original. Este sistema de "Y” invertida, para este caso,
consiste en un panel de cortante, el cual puede disipar una gran cantidad de
energfa sismica debido a su deformacién ineldstica; y miembros de
contraventeo, los cuales pueden actuar dentro del rango elistico al haber
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fuertes deformaciones laterales; ademds de un marco de acero para
interconectar estos elementos. El panel de cortante es un elemento corto,
formado por un perfil I armado y una placa intermedia atiesadora como se
muestra en la figura V-7, disefiada para que pueda disipar energia sismica
con deformaciones ineldsticas mientras el resto de la estructura permanece
resistiéndo en su rango eldstico.
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o ,:Yield stress{ton/ca®)
FIGURA V-7,

Geometria de un dispositivo DES Uipo PANEL.

Equipos de investigadores Japoneses han  realizado
experimentos para el caso de reforzar marcos de concreto reforzado, y han
disefiado una técnica que puede describirse de la siguiente forma:

1.-  Se perfora en las columnas y losas existentes barrenos no muy largos
para posteriormente anclar los elementos que conformardn un marco de
acero de Jiga con estas losas y columnas.

2.- Se sueldan los elementos del marco entre si.

3.-  Se coloca un refuerzo en espiral entre el marco de concreto existente y
el marco de acero.

4.- Se coloca un mortero aglutinante entre los dos marcos, sirviendo el
refuerzo espiral para confinarlo.
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5.-  Se colocan los contravientos con el panel de cortante formando el
sistema de refuerzo en “Y* invertida.

El principal problema en esta técnica de refuerzo es el lograr la
efectiva transmisién de fuerzas cortantes entre los dos marcos, sin embargo,
con depuracidn en el trabajo realizado se puede alcanzar este objetivo.

Los marcos planos y la losa deben estar rigidamente
interconectados con placas y barras de acero de alta resistencia; en
investigaciones realizadas por los equipos de investigacidn Japoneses, se han
sometido tanto estructuras reforzadas de concreto, como de acero, a cargas
alternadas en dos direcciones (simulacion de sismo), midiéndo los
desplazamientos tanto verticales como horizontales de los marcos,
contravientos y légicamente del panel de cortante, encontrando los patrones
tipicos de falla, sometiéndo a los especimenes a dos tipos de pruebas:
Estiticas y Dinimicas, esto tanto para marcos con contraventeo en “Y”
invertida, como para los marcos sin refuerzo; encontrindose que:

Para el caso de la prueba estitica del marco sin contraventeo, el
refuerzo en las columnas de concreto reforzado rindié al llegar a la relacién
expresada en porcentaje:

Rf =df/Ho
donde:

Rf.- Radio de desplazamiento relativo del marco,
df.- Desplazamiento horizontal del marco plano,
Ho.- Longitud de las columnas;

y, la falla de compresion del concreto ocurrié en la parte alta de las columnas
al llegar a la relacion Rf = 3%. La degradacion de la capacidad de la
resistencia lateral asociada con el alabec del refuerzo longitudinal de las
columnas y las fallas por cortante a lo largo de columnas se observo que
aparecié en Rf = 4%.

En e} caso del marco contraventeado, y para la carga esttica, el
refuerzo longitudinal en las columnas de concreto fueron sumamente
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eficientes en Rf = 0.5%; la falla a flexo-cortante se originé en Rf = 1.0% y
ampliamente abierta en Rf = 2.0%. El panel de cortante fue, conforme a su
disefio, efectivo en Rf = 0.25%, y pandeado en Rf = 1.0%, la porcién de
soldadura del patin y del alma empezd a fracturarse en Rf = 2.0% y la falla
se amplié y extendié durante el siguiente ciclo de carga en Rf = 3.0%. La
capacidad de carga lateral se degradé gradualmente durante las subsecuentes
repeticiones de carga, y el espécimen fallé seguido de Ia falla en la columna
por cortante, de la falla de compresion en la columna de concreto y de
grandes extensiones y amplitudes en las grietas que se presentaron.

De lo anterior pudo observarse a partir del tipo de falla que se
presentd en los especimenes, que los dafios en el marco de concreto
contraventeado a ambos extremos de la columna se debieron a que fueron
secciones criticas dado a la presencia del marco de acero; y a los
contravientos, que fueron conectados en las secciones criticas de las
columnas. No se observé gran desplazamiento entre el marco de concreto y
el de acero, sino hasta que las grietas aparecieron y se continuaron hacia el
mortero aglutinante, Como fue de esperarse, en virtud del disefio de los
especimenes, los miembros de contraventeo se mantuvieron dentro del rango
eléstico, mientras que el dafio se presentd en el panel de cortante.

En términos generales, la capacidad del espécimen con
contraventeo en "Y" invertida fue cinco veces mayor que la del marco puro
original de concreto, esto puede aprecierse en las grificas carga-deformacion
de los especimenes ilustrada en la figura V-8, en la que se denota una mayor
disipacién energética del marco con contraviento en “Y”" invertida, aiin
cuando el desplazamiento del marco sea relativamente pequefio. Esto es
debido a que la deformacion del sistema de contraventeo del marco es
principalmente atribuible a la deformacion del panel de cortante, y por
consiguiente el radio de desplazamiento relativo entre la placa superior e
inferior del panel de cortante fue entre cinco y seis veces la del marco, y el
panel de cortante experimenta una gran deformacidn inetastica axin cuando el
total det desplazamiento del marco es pequefio en los primeros pasos de
carga.

Sin embargo el espécimen reforzado muestra una gran y estable

capacidad de disipacién energética para un radio de desplazamiento relativo
de entrepiso superior al 3%.
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Curvas b Zticas de un marco ido a cargas estéticas,
(n) Con sistema en "Y* invertida; (b) Esqueletal.

En una grifica comparativa del desplazamiento acumulado
contra la disipacién energética de histéresis acumulada, entre el marco sin
refuerzo y el marco contraventeado en *Y” invertida, se aprecia que para el
mismo desplazamiento acumulado, la energia disipada es muy superior para
el caso del marco reforzado, tal como se muestra en la figura V-9.

En los experimentos realizados, como se ha expuesto, los
miembros de contraventeo permanecieron dentro del rango eldstico, excepto
en el paso final de carga, y en consecuencia la carga resistida por el panel de
cortante fue evaluada a partir de las fuerzas axiales de los miembros de
contraventeo, los cuales pueden ser calculadas a partir de 1a medicién de sus
deformaciones. Puede observarse que la disipacién del marco contraventeado
es ocho veces mayor que la del marco sin refuerzo, ademds que la
contribucién del panel de cortante con respecto a la total disipacion
energética es aproximadamente del 75%.

En pruebas dindmicas de modelos reforzados escalados,
sometidos a registros sfsmicos severos como son la componente E-W del
sismo de Takachi y la N-S del sismo Miyagi, ambos acontecidos en el
archipiélago Japonés; y ambos factorizados en tres diferentes escalas, se
pudo observar en estas prucbas que o hubo fuertes dafios al panel, se
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presentaron varias grietas por flexién en el refuerzo longitudinal y en el
marco de acero, también hubo varias grietas por cortante y deformaciones
residuales en el panel de cortante, ademds logicamente, se observaron fallas
en el mortero aglutinante; por lo anterior se puede afirmar que cumple con la
funcién primordial de un disipador estructural de energfa, pues al presentar
fuertes deformaciones residuales, basta simplemente con reemplazarlo para
arreglar la estructura, pues el mayor dafio lo absorve el panel de cortante.
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(a) Marco con sisterna en "Y” invertida; (b) Panel de Cortante; () Marco esqueletal.

Tras estudios exhaustivos de los investigadores Japoneses y
examinacién de los resultados, se ha determinado que los especimenes
reforzados muestran mejor desarrollo sfsmico en términos de esfuerzo,
rigidez y disipacion histerética en las pruebas dinimicas que en las estiticas.
Se observé y determind que el desplazamiento de los marcos reforzados se
redujeron 2 una cuarta parte de los desplazamientos registrados en el marco
sin refuerzo, cuando los especimenes fueron sujetes al mismo nivel de
fuerzas sismicas; este mejor desempeiio sismico es debido principalmente a
la capacidad de disipacién energética que provee el panel de cortante al
sistema de contraventeo.

196



En lo que respecta al refuerzo de estructuras de acero,como se
muestra en la figura V-10, se toma el principio del disefio estructural de
conectar el panel de cortante a los contravientos, formando el sistema de *Y"
invertida, y también a las vigas, siéndo estos elementos los que transmiten
fuerzas cortantes directamente al panel, y por otra parte los contravientos
soportan al pane! de cortante, cuidando que dstos trabajen en el rango
eldstico en presencia de Una exitacidn sismica severa.
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FIGURA V-10.
Sistema en *Y* inventida con dispositivo DES tipo PANEL,
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Podemos sefialar que las ventajas en el uso del panel de cortante
en las marcos de acero, con respecto a los sistemas convencionales de
contraventeo pueden enumerarse de la siguiente manera:

1.- Mayor resistencia y mayor ductilidad de la estructura,

2.- Como el dario sisimico se concentra principalmente en el panel de
corltante, puede ser reemplazado fdcilmente despues de un evento sismico; y

3.- La resistencia de un marco de acero puede ser cambiada
independientemente de la rigidez por ajuste de las dimensiones del panel de
cortante.

En experimentaciones realizadas se ha observado que ante
exitaciones sismicas o estaiticas (en PEL), no existen deterioros prominentes
de las caracteristicas de las fuerzas restitutivas, aun cuando el radio de
desplazamiento relativo de los marcos es del 2% correspondiéndo esto a un
radio de desplazamiento relativo en ¢l panel de cortante del 15%, razén per
la cual el mayor dafio se concentra en el panel; sin embargo, cuando existe
ruptura en la soldadura del panel o de su placa atiesadora, el dafio se
concentra en el resto de la estructura del marco, significando que el atiesador
debe disefiarse en base a las teorfas conocidas de estabilidad de placas para el
comportamiento de pandeo.

De manera andloga al caso de estructuras de concreto, también
se puede afirmar que para estructuras de acero, el sistema de contraventeo
tiene una gran capacidad para disipar energia através del panel de cortante, y
se presenta un comportamiento mds estable que para el sistema
implementado para el refuerzo de marcos de concreto. Se ha observado, que
la placa de atiesamiento en la parte intermedia del panel es muy importante,
pues es la que le da tanta eficiencia al mismo; de no existir este atiesador,
aparecerian grietas en el acero debido al esfuerzo cortante en el panel a todo
lo largo del alma de la seccién del mismo y en las partes extremas de los
patines, y se presentarian a partir de que exista un radio de desplazamiento
relativo del orden del 0.2%, sin embargo, la relacién carga-desplazamiento
del marco seguiria siendo todavia estable; si se presentara un radio de
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desplazamiento relativo en el panel del 0.5% al 1.0%, se generarfan zonas de
pandeo en el alma de éste, formando pliegues u ondulaciones, y en este
momento la relacién carga-desplazamiento se vuelve inestable, y se forman
campos de esfuerzos de tensién en el panel; en desplazamientos fuertes no
existe un gran deterioro debido a que estos campos de esfuerzo de tension es
un sistema que toma carga muy establemente, pero en desplazamientos
pequeiios si se observa deterioro, dado a que el campo de esfuerzos de
tensién no se forma y no existe un sistema efectivo que tome carga; si se
presenta un radio de desplazamiento relativo entre el 1.0% y el 2.0%, se
pueden encontrar deformaciones también en los patines de! panel, debido a la
presencia del campo de esfuerzo de tensidn, sin embargo, las placas de base
para coneccion del panel a los contravientos y a las vigas pueden permanecer
planas mientras sean lo suficientemente rigidas; por iiltimo, al presentarse un
radio de desplazamiento relativo superior al 2.0%, se presenta la fractura del
alma del panel, y ésta se ubicaria al centro, o a lo largo de la unién con la
placa de base, o bien de las conecciones con los patines, aunque podria
presentarse también una combinacién de estas fallas, mismas que pueden
aparecer stibitamente, o en algunas ocaciones gradualmente.

La presencia de estas fracturas provocan el completo deterioro
del sistema, que si se presentan gradualmente, la capacidad del mismo se
deteriora gradualmente; y si se presentan sibitamente, también el deterioro
se observaria de manera suibita; para ambos casos, légicamente habra pérdida
de rigidez acordemente con las extensiones de las fracturas de las placas que
conforman el panel de cortante, ademis de que se pierde de manera
inestable.

Por lo anteriormente expuesto, debe sefialarse que para que este
sistema de disipacién sea eficiente y efectivo, es necesario contar con una
placa atiesadora intermedia debidamente disefiada e interconectada al alma y
a los patines de este elemento (Panel de Cortante). Sin embargo, equipos de
investigadores tanto Japoneses en coordinacién con académicos Mexicanos,
orgullosamente provenientes de la Universidad Nacional Auténoma de
Meéxico, continuan disefando, experimentando y analizando resultados que
se generan constantemente en sus investigaciones en este particular y sobre
tipicos estructurales especificos y afines a este tema.
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V.3.- Soleras.

Las caracteristicas de disipacién energética de los sistemas con
“"soleras”, los cuales son constituidos como su nombre lo indica, a base de
perfiles soleras, de acero suave mds comunmente conocido como “acero
dulce” dado su bajo contenido de carbono en su aleacién; son sometidos.a
estudios mediante un sistema de rolado y doblado, andlogamente al caso de
las orugas de un bulldozer. Tras el sometimiento de tal prueba se obtiene
informacién acerca de los efectos de amortiguamiento viscoso asi ecomo
también su duracién por fatiga. Se ha observado que existe un aumento de
temperatura durante los ciclos de deformacién de los dispositivos Soleras, el
cual es registrado paso a paso con el fin de relacionar estos efectos al
comportamiento de los mismos. Actualmente se trabaja en un modelo de
soleras dispuestas en forma de “U”, para facilitar el anilisis de estructuras a
ser equipadas con estos elementos. Mds adelante se expondrd un modelo
cualitativo de la formacién de articulaciones plasticas en las soleras para
mostrar la diferencia entre el comportamiento perfectamente pldstico y el
comportamiento real,

La primer parte de los estudios se centraron en la determinacién
de las dimensiones éptimas para un elemento deformable, varios de los
cuales podrian constituir un amortiguador estructural. El material bdsico y
perfil del elemento deformable fué elegido en base a experiencias, se fabricé
a partir de una solera de "acero dulce” de seccién de 13 x 3.8 cms., y podia
tener uno o mds dobleces circulares, tal que puede ser sujeto a un
movimiento de rolado y doblez durante su operacién. Hasta ahora la
alternativa obvia fue probar los elementos deformables de diferentes
medidas, tratando de converger a una medida definida y tan compacta como
sea posible. Tales elementos deben ser capaces de soportar por lo menos cien
ciclos de 2.5 cms. como maximo desplazamiento en ambos lados del mismo,
es decir +2.5, y 2 la vez mantener alguna medida de rigidez y un ciclo
histerético estable.

La cantidad de cien ciclos fue determinada por la aplicacién de

un factor de 5.0 a la aproximacién de las veinte oscilaciones substanciales
esperadas a ser experimentadas por edificios de 7 a 15 niveles, bajo la accién
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de un sismo severo. La magnitud de 2.5 cms. es aproximadamente el maximo
desplazamiento al que un dispositivo Solera puede ser sometido, asumiendo
niveles de 3.0 mts. de altura, si el desplazamiento relativo de entrepiso
alcanza el limite mdximo establecido en el Reglamento de Construcciones
del Distrito Federal (0.6 %).

Las soleras fueron probadas empleando el aparato de aplicacién
de carga presentado en la figura V-11, el cual consiste basicamente de un
miembro central unido a la celda de carga en la parte superior y una
estructura de confinamiento asegurado a un vastago hidraulico de la mdquina
de prueba en su parte inferior. Un lado de los dos es sujetado con pemos al
miembro del centro, y el otro lado se sujeta a la estructura de confinamiento,
como se aprecia en esta figura,

Cenler member

U" etament

Confiner structure

il . —-——Hydroutic rem

FIGURA V-11.
Dispositivo para pruecba de DES tipo SOLERA.

El procedimiento para ejecutar una prueba es de la siguiente
manera;
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Se aplica através de la estructura de confinamiento una carga
ciclica que se dirige con un controlador senoidal de desplazamiento que
determina la amplitud a ser aplicada, cuidando que el miembro central no se
mueva; este movimiento ciclico se contimia hasta que cualquier de los
numerosos ciclos predeterminados se completen, o bien que alguno de los
dos elementos “U” llegue a la ruptura.

En la figura V-12 se muestra la grafica de 1a curva histerética
para las condiciones de prueba sefialadas anteriormente, en la que la linea
sélida representa el primer ciclo completo de desplazamiento y la linea
punteada corresponde a los ultimos ciclos. Como puede notarse, el
espécimen pierde capacidad de disipacién energética debido a la degradacién
que van sufriendo las soleras en cada ciclo, esta pérdida de disipacién se ha
observado y evaluado que oscila finalmente entre un 20 y un 30% respecto al
primer ciclo completo de aplicacién de carga.

mn‘, W

FIGURA V-12

Curvas histeréticas tipicas de un dispositivo DES tipo SOLERAS.

En las experimentaciones realizadas por el Dr. Manuel Aguin-é
y el Dr. Roberto Sinchez del Instituto de Ingenieria de la Universidad
Nacional Auténoma de México, se ha encontrado que las dimensiones
Sptimas para un dispositivo Soleras, son las que se muestran en la figura V-
13, en la que se aprecia un radio para doblez de 4.5 cms. y un desarrollo al
pemo de sujecion de 10 cms.

La iltima parte del programa experimental involucrd la
determinacion de si el elemento Solera tiene algun efecto viscoso, asi como

investigar su vida de fatiga en varios ciclos con diferentes amplitudes de
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deformacién. Para encontrar los efectos viscosos, un par de soleras fueron
sujetas a series de ciclos de deformacidn que difieren solamente en la
frecuencia; y la fuerza de carga fue registrada en ciertos puntos durante un
ciclo, siendo estos puntos aquellos de diferente velocidad para cada serie. En
estas pruebas no se encontraron efectos viscosos apreciables para ciclos de
deformacién de 1 cm. a ambos lados como maximo, en frecuencias de 0.17 a
1Hz.

—t— o= @]
I

F

i Sp—— T{Je—el|l} es13
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Ff Oimensions, o mm

FIGURA V-13.

Geometria de un dispositivo DES tipo SOLERAS.

La duracién por fatiga de estos elementos se investigd
empleando un par de ellos por prueba y aplicando ciclos de deformacidn en
una frecuencia de 0.5 Hz. hasta la ruptura de alguno de los elementos.

Dos pruebas fueron realizadas en cada una de las siguientes
amplitudes de desplazamiento: 0.5, 1.0, £1.5, £2.0 y +2.5 cms., de donde
se obtuvo una grifica representativa que relaciona la amplitud de
desplazamiento con los ciclos a la falla. También se registré durante estas
pruebas el aumento de temperatura de los especimenes al final de los
primeros 20 ciclos de deformacién; esto daria una idea del incremento de la
temperatura a ser esperado en las soleras cuando se presentara un evento
sismico. El aumento de temperatura fue también registrado al final de cada
prueba, y estas mediciones fueron hechas através de un termémetro digital,
cuya medida fue tomada en el punto del espécimen donde se conocfa que la
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articulacién plistica aparecerfa. Los resultados de estas mediciones se
ilustran en la figura V-14,
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FIGURA V-14.
Resultados ot {os de prucbas a dispositivos DES tipo SOLERAS.
{2) Grifica amplitud de ciclo-ciclos a 1a falla; (b) Incremento d¢ tetmperatura en 20 ciclos;
() de temp al de 1a falla,
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Para complementar la tltima parte del programa experimental,
se construyd un prototipo de un amortiguador estructural sfsmico y se probé
como se ilustra en la figura V-15. Este amortiguador en particular incluye
ocho soleras formando virtualmente cuatro “évalos completos” y dos
formando elementos “U”, para formar un dispositivo con un equivalente total
de 10 elementos “U”; en los que la capacidad mdxima de carga de este
disipador fue aproximadamente 137 KN, en un desplazamiento mdximo de
2.5 cms. en ambas direcciones.

FIGURA V-15,
Segundo dispositivo para prueba de DES tipo SOLERAS.

Como una cuestion de interés general, se llevd a cabo una
prueba para determinar el ciclo histerético para varias amplitudes de
desplazamiento, mostrindose los resultados en la figura V-16.

En la figura V-17, se muestra el diagrama carga:
desplazamiento como experimentalmente se registré para un évalo (dos
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elementos “U"); y en la figura V-18 se presenta la envolvente de dicho
diagrama pero representado con la linea punteada,

ety v | i s
H
o| Ololocement,cm Ufias _fifiee FI I Fix}
&
-ws L .
(a} - ~2e3 ‘
2] Ouplormens, en
(&) -3 |
FIGURA V-16.
Ciclos histeréticos para varias amplitudes de un dispositivo DES 1ipo SOLERAS.
FIGURA V-17,
Diagrama exp ! carga-desplazamiento de un dispositivo DES tipo SOLERAS.
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Force

Displocemant

FIGURA V-18.
Modelo histerético fuerza-desp!: para un dispositivo DES tipo SOLERAS.

En esta grdfica la coordenada de desplazamiento del punto "M”
es 2.5 cms,, el cual es equivalente a 2e, donde "e” es el espesor de la solera a
partir de la que el elemento fue fabricado. La coordenada de fuerza para el
punto “M" es 2P, donde “P" es la fuerza que se requiere aplicar para generar
articulaciones plisticas en un elemento "U”, cuyo comportamiento se asume
que sea perfectamente pldstico, en tal caso el valor de "P" es dado por Ia
siguiente relacion:

P=Mp/R, .. @™

pero
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Mp=cbe? [4, .. a
por lo que:
P=cbe? /[4R. .. (I

Donde “Mp” y “s" son el momento flexionante y el esfuerzo
generado por flexién en cada una de las dos articulaciones pldsticas
respectivamente; R y b estdn definidas en la figura V-13.

De los resultados experimentales fue estimada la coordenada de
desplazamiento del punto K = 0.3 cms., el cual es equivalente a 0.23Ge;
igualmente la coordenada de fuerza del punto "K"” se estim¢ como igual a
“P". Por consiguiente, la pendiente de la linea O-K y O-L es 4.24 Ple, y la
pendiente de las lineas K-M y L-N es 0.567 Ple.

Una buena aproximacion del diagrama punteado que se mostrd
en la figura V-18 se puede representar por el paralelogramo M-H-N-G,
como se esquematiza en la misma, especificando que el drea encerrada por el
paralelogramo es la misma que la contenida por la linea punteada y también
que la pendiente de las lineas M-H y N-G es la misma que la de la linea O-K.

Como un resultado, se encontrd que la ccordenada del punto
"G" es -1.14e para el desplazamiento y 1.58P para la fuerza; por lo que, la
pendiente de las lineas G-M y N-H es 0.134 Ple. Es claro que las
coordenadas de los puntos K, M, y G, son de la misma magnitud que los
puntos L, N y H respectivamente, pero de signo opuesto.

Una estimacion cercana de la fuerza “P" puede obtenerse
sustituyendo el iiltimo esfuerzo del material (ou) por (o) en la ecuacién (III).
Por ejemplo, considerar los datos correspondientes a los elementos en "U”
usados en todas las pruebas anteriormente referidas, se llegaria a que:

2P =259 KN.
La magnitud promedio de 2P obtenida experimentalmente para

elcasode b=~ 3.81 cms., e = 1.27 cmis., ¥ R = 4.5 cms,, fue de 28 KN, valor
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que es un 8% mayor que el valor tedrico de la ecuacion (III). Esta
correlacién entre los resultados experimentales y teéricos puede considerarse
dentro de los rangos aceptables.

Como se menciond anteriormente, una propiedad requerida por
los elementos Solera, es que sean capaces de resistir 100 ciclos de 2.5 cms.
como maximo desplazamiento. Acorde con el experimento, esta condicion es

satisfecha adecuadamente cuando el valor del esfuerzo nominal "en” es igual
a 0.14 y el valor de A es de 10 cms. seglin es mostrado de la figura V-13.

Asi que, para generalizar en base a la experimentacion
realizada, para que un elemento “U” resista los 100 ciclos con 2e come
maximo desplazamiento, se debe cumplir que:

R =3.57e,
A =8e
considerando que €n = ¢/ 2R.

Sustituyendo estos valores en la ecuacién (IIT) nos queda:

P=0.0700cube,

de donde las pendientes de las lineas basicas del diagrama carga-
desplazamiento pueden ser determinadas por dos elementos “U", o bien por
un sélo “ovalo continuo”, y son como sigue:

La pendiente de O-K, O-L, M-H y N-G es 0297 ou b; la
pendiente de G-M y N-H es 0.00938 ou b; y la pendiente de K-M y L-N es
0.397 cu b,

En base a estas pendientes de las lineas o lasos histeréticos, el
modelo de estudio puede ser construido como se muestra conceptualmente
en la figura V-18 para desplazamientos superiores a 2e, considerando que
cada uno de los nimeros 1,2,3, etc., refieren a dos puntos cuyas coordenadas
son de magnitud similar y de signo contrario.
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Con el objeto de modelar un disipador estructural de energia
consistente en “n” soleras en “U”, cada una de las pendientes dadas debieran
ser multiplicadas por “n"; y las coordenadas del desplazamiento de los
puntos K,L, M,N,G y H permanecerdn intactas.
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VI.- CRITERIOS DE
ESTRUCTTURACION
YAPLICACION DE
DISIPADORES DE
ENERGIA SISMICA.

VI.1.- Forma Estructural.

En regiones sismicas es de suma importancia que la forma
estructural sea resistente, considerando que no se puede hacer que una forma
estructural inadecnada se comporte satisfactoriamente durante un sismo. Para
que un diseiio proporcione seguridad a una estructura, su forma no debe ser
determinada sin disponer de la informacién necesaria para elio; se debe
conocer las consecuencias del dafio sfsmico, los factores econdmicos
requeridos para resistir ese dafio, y el grado de riesgo de los diferentes tipos
de estructura en el sitio en cuestion, a fin de hacer una eleccién adecuada de
1a forma estructural.

Por supuesto no hay una forma universal ideal para un tipo
particular de estructura, pero hay ciertos principios bdsicos que deben tenerse
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en cuenta. En general, una estructura satisfactoriamente sismorresistente
debe:

a)  Sersimple,

b)  ser simétrica,

¢)  no ser demasiado alargada en planta o elevacidn,

d)  tener resistencia distribuida en forma uniforme y continua,

e) tener miembros horizontales en los cuales se formen articulaciones
antes que en los miembros verticales, y

f) tener rigideces que tomen en consideracién las propiedades del suelo.

Un sismo revelara inexorablemente cualquier debilidad .
estructural, reconocida o no previamente. Las consideraciones anteriores dan
al Ingeniero Civil Estructurista la oportunidad de entender el
comportamiento sismico de la estructura y aunque este no sea perfecto, un
detallado adecuado de la estructura (en cualquier material), es la mejor
garantia de éxito.

Los sismos han demostrado repetidamente que las estructuras
mds simples tienen la mayor oportunidad de sobrevivir, quizd por dos
motivos principales: primero, la habilidad para entender el comportamiento
sismico de conjunto de una estructura por parte del ingeniero es
notablemente mayor para una estructura simple que para una compleja; y
segundo, la habilidad para entender los detalles estructurales es
considerablemente mayor para los detalles simples que para los que sean
complicados. Asi también la simetria es deseable por las mismas razones.

En conveniente sefialar la importancia de que la simetrfa sea
considerada en ambas direcciones en planta, como se ilustra en la figura VI-
1, lo cual es ignorado con frecuencia. La asimetria produce efectos
torsionales dificiles de calcular apropiadamente, y que pueden ser muy
nocivos.

Mientras mds largo sea un edificio en planta, hay mayor
posibilidad de que los movimientos sismicos en sus extremos sean diferentes,
lo que puede producir resultados desastrosos. Si para un drea dada en planta
la forma cuadrada no es satisfactoria por razones arquitectdnicas, entonces
dos o més edificios separados pueden ser la respuesta. Esto se logra en
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ocasiones seccionando un edificio largo en partes, con juntas de movimiento
entre ellas, pero esto s6lo puede considerarse como una solucién parcial,
debido a la dificultad de detallar apropiadamente las juntas, que deben tener
100 mm. o mds de ancho para evitar que las secciones adyacentes del
edificio se golpeen entre si.

PLANTAS
HAGASE EVITESE COMENTARIOS

El Ideal gor comportamiente y andlisis

@ O Busnd simetria, andlisis menas ticil

D D : Téngass cuidado del comportamiento diterencial
0 los extiemas opuestos de edificios largos
T E Mal pos efectos asimitricas
Aunque simétricas, (23 alas largas implican problemas
en fa prediccibn ded comportamientn
Tores de accesa que se proyectan, Probiemas
F o H EL ] l:] con andlisis ¢ detalle o
Asimetria de los miembros resistentes deb
cortante horizantal

D Prubleras de anilisis ¥ torsion

FIGURA VI-1.
Reglas simples de distribuciones en planta de cdificios antis{smicos (solamente con un andlisis dindmico y
¢l detallado cuidadoso podrian ser violadas estas reglas).
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Un aspecto importante del esquema en planta es Ia
inconveniencia de tener dngulos remetidos. Mientras que las plantas con
forma de “T" y “L" son doblemente susceptibles, los bloques en “H", aunque
simétricos, tampoco deberfan ser utilizados, Si 1a forma de “H” tiene como
objeto dar un poco de movimiento a la fachada a través de un pequeiio
remetimiento, este tipo de planta puede ser adoptado con confianza ya que
los efectos de la discontinuidad de los miembros horizontales en las fachadas
remetidas pueden ser ficilmente tomados en cuenta y detallados en
consecuencia. Los cubos externos para elevadores y escaleras proporcionan
peligros similares ya que tienden a actuar aisladamente ante sismos, con
concentraciones de fuerza, torsiones y fuerzas desbalanceadas que son
dificiles de predecir sin llevar a cabo andlisis dindmicos complicados y
€0ostos0s.

Con respecto a la altura, parece razonable proponer una esbeltez
limitada en la mayoria de los edificios: la relacién de la altura entre el ancho
de 1a estructura no debe ser mayor de 3, como se muestra en la figura VI-2,
Mientras mds esbelto sea un edificio peores seran los efectos de volteo en un
sismo, y mayores los esfuerzos sismicos en las columnas extremas,
especialmente las fuerzas de compresion por volteo pueden ser bastante
dificiles de manejar.

ELEYACIONES
HAGASE EVITESE COMERTARIOS

] 1os edilicios mxy esaetes henen deformaianes
I I horioetales exzes .33
n< 4b n=>ab
7 CLe;
Los efecias de ‘emetirento de fachadas s gueden
predecitse mediamie 1o anahsis estiticos
equiviienles Comunes de ks reglamentos

FIGURA VI-2,
Reglas simples para formas en alzado de eficlos antisismicos (solamente con un andlisis dinimicoy el .
detallado culdadosa podrin violarse ¢stas reglas).
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" En algunos sitics, las condiciones del suelo pueden ser tales que
{as cimentaciones determinardn en gran parte las proporciones del conjunto y
el esquema de la estructura vertical, por razones tanto pricticas como
econdmicas.

El concepto de distribucion uniforme y continua de Ia
resistencia esta relacionado estrechamente con el de simplicidad y simetria,
pues la estructura tendrd la oportunidad mdxima de sobrevivir un sismo si:

a) Los miembros que soportan las cargas estin distribuidos
uniformemente,

b) todas las columnas y los muros son continuos y sin remetimientos
desde el techo hasta la cimentacién,

c) todas las vigas estdn libres de remetimientos,

d) las columnas y lag vigas son coaxiales,

e) las columnas y vigas de concreto reforzado tienen mds o menos el
mismo ancho,

f los miembros principales no cambian de seccion repentinamente,

g)  laestructura es tan continua (redundante) y monolitica como sea
posible.

Para evaluar las recomendaciones anteriores puede decirse que
aunque no son obligatorias han sido bien probadas, y la estructura serd mds
cara y vulnerable si no son tomadas en cuenta.

Aunque puede verse ficilmente que estas recomendaciones dan
Iugar a estructuras mds sencillas de analizar y evitan concentraciones de
esfuerzo y torsiones indeseables, se requieren ciertas aclaraciones
adicionales. Las restricciones a Ta libertad arquitecténica implicadas por lo
anterior, algunas veces hacen dificil su aceptacién. Quiza lo que provoque
mayores discusiones desde este punto de vista, sean las de “no interrupcién
vertical” en la estructura, especialmente porque las fachadas en voladizo y
las columnas que soportan muros de cortante son de uso frecuente. Pero los
cambios repentinos en la rigidez lateral debido a la altura de un edificio no
son pruedentes, como se puede observar en la figura VI-3, primeramente
porque ain con los andlisis computarizados mds sofisticados y caros los
esfuerzos sismicos no pueden ser determinados adecuadamente; y segundo,
en el estado actual de conocimiento probablemente no pueda detallarse la
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estructura adecuadamente en los lugares susceptibles, auin si se conocieran
1as fuerzas implicadas,

HAGASE EVITESE COMERTARIOS
Evttar [3 by continuidad de
voladizos: no hay mecanisme
de latle sequro |

%2
7] Evitar cambias de nigideces con
La altuta, Problemas e andlsis
i y detallads
-
777 T
Muro dé conante
1,
4 ——-[;— Comentarios simitates a los ¢e
o Z amiha, Puede demastrasse que el
}"’ “gs0 wave” es vulnerable
|

FIGURA VI-3.

Reglas simples para marcos verticales en adifici isismi

Esto conduce naturalmente a la reconsideracién del concepto
llamdo “piso suave’. En principio es ventajoso aislar la estructura de
movimientos excesivos del suelo mediante alguna clase de estrato suave. Se
ha propuesto que una estructura basicamente rigida podria estar protegida de
vibraciones de petiodo corto haciendo que las columnas del piso inferior
sean relativamente flexibles. Desafortunadamente, muchos edificios
modemos de este tipo no se han comportado bien ante sismos. Estudios
recientes han mostrado que el concepto de piso suave presenta problemas
tanto tedricos como practicos, y los ingenieros experimentados en los
Estados Unidos, Nueva Zelanda y otros paises estin en contra de dicho
concepto. Se ha encontrado que en el primer piso se requieren un nivel de
fuerza de fluencia muy bajo y un mecanismo de fluencia esencialmente
pléstico perfecto; también que la capacidad al desplazamiento requerida por
el mecanismo del primer piso es muy grande.

También se recomienda que en las estructuras de concretc
reforzado las vigas y columnas sean de ancho similar. Esto facilita el buen
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detallado y ayuda a la transferencia de momentos y cortantes a través de las
uniones de los miembros. Se han encontrado que las vigas muy anchas y de
poco peralte fallan cerca de las uniones con columnas de tamafios normales y
actualmente hay un gran desconocimiento del comportamiento de tales
uniones, tal y como se aprecia en la figura VI-4,

HAGASE EVITESE COMERTARIDS

Columa

€1 ancha de las vigas no debe eaceder
demasiado af de las colimaas que las
sopmtan. Problemas de conlinudsd

FIGURA V1-4.

Regla simple para anchos de vigas y col en edificios antisismicos de forzad

Otro aspecto que amerita ser considerado aparte es el que una
estructura debe ser tan continua como sea posible. La resistencia sismica de
una estructura disefiada econdmicamente, depende de su capacidad para
absorber energia, principalmente bajo deformaciones pldsticas sucesivas de
sus miembros, Mientras mds continua y monolitica sea una estructura, habrd
mais articulaciones plésticas y rutas de cortante y compresion para absorcién
de energla. Por eso es tan dificil hacer que las estructuras de concreto
precolado trabajen adecuadamente para movimientos debidos a sismos
fuertes.

El lograr que Ias juntas sean monoliticas y continuas no sélo es
importante en cuanto a la absorcion de energia; se evitan también frecuentes
fallas locales serias debidas a altos esfuerzos locales engendrados por los
grandes desplazamientos y rotaciones causadas por sismos. Este problema
puede surgir en lugares tales como conexiones entre vigas principales y losas
o vigas secundarias, y entre vigas y columnas o ménsulas.

En estructuras de edificios a base de marcos es un requisito
sismico fundamental el que los miembros horizontales fallen antes que los
verticales. Esta disposicién permitird el retraso del colapso total de una
estructura y puede salvar muchas vidas. Las vigas y losas generalmente no
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fallan ain después del daiio severo en los lugares en que se forman las
articulaciones pldsticas, mientras que las columnas sufririn el colapso
rdpidamente bajo su carga vertical, una vez que haya ocurrido suficiente
aplastamiento del concreto. Esto significa, por ejemplo que las vigas
peraltadas continuas sobre columnas ligeras, no son apropiadas en regiones
sismicas, como puede verse en la figura VI-5.

Si por razones arquitecténicas son necesatias las vigas
peraltadas hacia abajo o hacia arriba, su peralte efectivo debe ser reducido
sustancialmente por medio de una abertura profunda que permita el
movimiento a cada lado de todas las columnas.

En el pasado ha habido gran polémica sobre un aspecto
fundamental en el disefio estructural, sin que se haya llegado alin a una
conclusidn: como qué tipo de estructuras deben construirse, estructuras
rigidas o estructuras flexibles, La discusion gira alrededor del hecho de que
si el movimiento local del suelo tiene frecuencias cercanas a la frecuencia
natural del edificio, entonces la estructura sufrird el mdximo dafio. Si el
subsuelo local filtrara muchas de las altas frecuencias del movimiento del
suelo (como en la Ciudad de México), entonces una estructura rigida deberfa
estar sujeta a fuerzas sismicas mds bajas que una estructura flexible, y
viceversa.

HAGASE EVITESE COMENTARIDS
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FIGURA VL5,
Regla simple para relacién entre resistenclas de columnas y vigas en marcos antisismicos.

Pero ademds del efecto de resonancia con el suelo, hay dos

corrientes predomientantes, la escuela de la estructura rigida y aquella que
favorece a las estructuras flexibles. En los principios de los 70's se alegaba
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que en San Francisco predominaba normalmente la preferencia por las
estructuras flexibles, mientras que en Los Angeles las estructuras rigidas
estaban en boga, aunque ambas ciudades tienen condiciones de suelo
similares.

Los argumentos principales en pro y en contra de cada forma de
la estructura pueden resumirse como:

a) Para el caso de las estructuras flexibles, entre sus ventajas puede
enunciarse gue son especialmente apropiadas para sitios con periodo corto, la
ductilidad es mds fdcil de lograr, y son mds ficiles de analizar; y las
desventajas son que entregan respuesta alta en sitios de periodo largo, los
marcos flexibles de concreto reforzado son dificiles de reforzar, los
elementos no estructurales pueden invalidar el andlisis, ademds que son
dificiles de detallar,

b)  Para el caso de las estructuras rigidas, como ventajas puede decirse
que son apropiadas para sitios de periodo largo, es mds ficil colocar
elementos rigidizantes, y sus elementos no estructurales son mds fdciles de
detallar; y los contras son que la respuesta es alta en sitios de periodo corto,
Ia ductilidad apropiada no es facil de lograr con seguridad, y son sistemas
mads dificiles de analizar.

Una dificultad al sopesar los pros y contras de las estructuras
flexibles y rigidas, proviene de la ausencia de definiciones claras de los
térmnos “flexible” y “rigida”. Quizd lo mds que pueda decirse actualmente es
que una estructura es més rigida o menos flexible que otra,

Considérese ahora algunas formas estructurales corrientes; las
estructuras flexibles pueden ser ejemplificadas por muchos edificios de vigas
y columnas, donde los elementos no estructurales han sido separados
cuidadosamente de los marcos. No existen elementos de cortante
significativos reales o potenciales, todas las divisiones y los muros de relleno
estdn aislados de los movimientos de marcos, y ain los muros de cortante de
elevadores y de escaleras estin separados de aquellos completamente. El
recubrimiento estd montado sobre soportes deslizantes que giran (material no
corrosivo). Este tipo de marco, completamente diictil, es muy popular
actualimente en Japon, Nueva Zelanda y Califomia.
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Ademds de los puntos ya enlistados como pros y contras de
estructuras, ain existen ciertas desventajas adicionales; el desplazamiento
lateral de piso a piso y el desplazamiento permanente pueden ser excesivos
después de un sismo moderado, En estructuras de concreto reforzado el
detallado de los nudos es muy complicado, no hay redundancia oculta
(margen de seguridad extra) proporcionada por los elementos no
estructurales como ocurre en la construccion tradicional.

La flexibilidad modificada, es buscada deliberadamente por
algunos ingenieros al incorporar muros de cortante limitados en una
estructura de marcos, produciéndo lo que es todavia una estructura
relativamente flexible de periodo largo. Se piensa que los muros de concreto
reforzado deberian estar incluidos en un mayor niimero de edificios a base de
marcos, pues esto podria reducir el desplazamiento lateral, reducir los
problemas de detallado de las juntas de concreto reforzado, ayudar a asegurar
que la plasticidad se desarrolle uniformemente en la estructura, y podria
prevenir las fallas de columnas por desplazamiento lateral debidas al efecto
P-A que como ya ha sido descrito, es una flexion secundaria que resulta de
las descargas verticales y de los desplazamientos laterales.

En conclusién puede decirse que en situaciones puede optarse
por una estructura rigida, y en otras por una estructura flexible, segin el
criterio de los ingenieros lo decidan, pero las ventajas de las dos formas
necesitan consideraciones cuidadosas, cuando se tien que escoger alguna de
ellas.

Aunque la forma de la subestructura debe tener influencia fuerste
en la respuesta sismica de estructuras, comparativamente se han hecho pocos
estudios sobre este tema, pero las siguientes anotaciones pueden consideratse
de manera general como una buena prdctica:

La regla bdsica en relacién con la resistencia sismica de la
subestructura es que debe buscarse su accién integral en vibraciones
teluricas. Esto requiere de una consideracién adecuada de las caracteristicas
de respuesta dindmica de la superestructura y del subsuelo. Si se ha elegido
una buena forma sismorresistente para la superestructura, entonces, al menos
la forma en planta de la subestructura es probable que sea adecuada, esto es:
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a)  Las cargas verticales serdn simétricas,
b) los efectos de volteo no seran demasiado grandes,
c) 1a estructura no serd demasiado larga en planta.

De la misma forma que con el disefio no sismico, la naturaleza
del subsuelo determinard la profundidad minima de las cimentaciones. En
dreas sfsmicas esto implicard la consideracion de los siguentes factores:

1.-  Latransmisién de los cortantes horizontales de la base de la estructura
al suelo,
2.-  La prevision de los momentos sismicos de volteo, por ejemplo, con

pilotes de tension,
3.-  Asentamientos diferenciales,
4.-  Licuacion del subsuelo, y
5.-  Los efectos de la profundidad de desplante en la respuesta sismica.

Los efectos de 1a profundidad de desplante atin no han sido del
todo comprendidos, pero puede hacerse alguna consideracion de este efecto
en los andlisis de interaccion suelo-estructura, o cuando se determine en qué
nivel se aplicard la carga sfsmica de entrada para el andlisis de la
superestructura,

VL2.- Colocacion de Disipadores de Energia Sismica.

Como ya ha sido expuesto, el empleo de los Disipadores de
Energia Sismica (DES), conlleva el adicionar a una estructura convencional,
caracteristicas moderadas de rigidez y de amortiguamiento controlado, dado
a que se incluye junto con ellos un sistema de rigidizacién como puede ser
por ejemplo, el planteado en este trabajo: el sistema de "Y” invertida; sin
embargo, este recurso debe ser visto como un método que redituara en una
construceion sismorresistente mds econdmica, y sin sacrificar ningun
requerimiento en cuanto a seguridad sismica se refiera. Por esta razon, al
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incluir a un disefio s{smico el manejo de estos dispositivos, es muy
conveniente el no dejar de cumplir con las recomendaciones expuestas en lo
referente a las formas y tipos de estructuracién de edificios, en especial a lo
que respecta al uso de sistemas de rigidizacion, es decir, como este sistema
de Disipadores de Energia Sismica (DES) requiere que la estructura
inherentemente se rigidice, debe cuidarse los lugares en los que se
implementardi el sistema  marco-rigidizador-disipador,  procurando
indudablemente que tanto los marcos superiores como inferiores de aquellos
en los que se coloque este sistema, también lo posean, para asi procurar el
principio de continuidad estructural.

Una cuestion preponderante a definir durante la etapa de
andlisis y disefio estructural, serd: ;Cudntas crujias serin dispustas con
Disipadores de Energia Sismica en cada entrepiso de la estructura?, ;Cuéles
serdn?, y sin duda la manera en que serd sujeto ¢ ligado a la estructura el
sistema *DES-“Y" invertida*, dependiendo si estamos hablando de una
edificacién nueva, o de una a ser reparada o reestrycturada, pues esto nos
dard los pardmetros a respetar para que el funcionamiento del conjunto de
elementos estructurales sea lo mas eficiente posible, y poder hacer uso de la
capacidad dictil de] edificio; aunque este punto todavia se encuentra en
etapa de definicidn experimental, y realmente no existe mucha facilidad para
recorrer este camino de investigacion; debe someterse alin este sistema
innovador a una serie de pruebas experimentales exhaustivas, bien
controladas y fijando las variables paramétricas de medicidn, que puedan
indicarnos la manera mds adecuada de estudiar, disefiar ¢ implementar un
dispositive Disipador de Energia Sismica. Sin embargo, podemos afirmar
que mientras se preserven los principios y criterios badsicos para el disefio de
estructuras sismorresistentes, y se conjunten coherentemente con las
capacidades de rigidez y amortignamiento que proporcionan estos sistemas,
podrd esperarse un buen desempefio sismico de los conjuntos estructurales.

Por otra parte, siempre es necesario considerar, evaluar y
ponderar adecuadamente los factores econdmicos de proyecto, para apreciac
la factibilidad que se tiene para inclur este sistema en una estructura, y en
qué numero seran colocados los sistemas marco-rigidizador-disipador; pues
de ninguna manera sera vélido el pagar un precio execivo por esta tecnologia
de sismorresistencia. De manera préctica, ha sido definido que el costo de los
insumos que se deben adicionar a algin proyecto, ya sea para su
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construccién como obra nueva, o bien para su reparacion, éste no debe
sobrepasar el 25% del costo del proyecto original, con la venia de obtener a
cambio un incremento sustancial mesurable en cuanto a las mejoras que sean
incluidas y también légicamente a la seguridad estructural lograda. Si estos
costos son mayores que este parimetro, cabria el pensar que es mds
adecuado disefiar secciones estructurales mds robustas y con un mayor
contenido de acero para adicionar mayor resistencia a la edificacion, en vez
de incursionar en un campo en el que ain no hay tanta informacién
disponible. En cuanto al costo de esta tecnologfa sismorresistente, los autores
que han trabajado con estos sistemas han reportado que por concepto de
contravientos metdlicos usados como rigidizantes, su fijacién a Ia estructura,
reforzamientos que se requieren hacer en columnas donde confluyen éstos, y
la fabricacién y colocacién de los dispositivos DES necesarios, se asciende a
un promedio de 120 ddlares por cada metro cuadrado de construccion de la
estructura original; que si lo evaluamos para el caso de edificaciones
estructuralmente convencionales, de cierta importancia dado a su uso, ¥ con
un costo de construccién medio-alto entre 500 y 600 ddlares por metro
cuadrado de construccion, puede sin duda el concluirse entonces que
realmente vale la pena emplear estos sistemas de disipacion energética
sismica, pues con un costo adicional entre el 20 y el 25%, puede lograrse un
incremento de resistencia incluso de hasta un 100%. Ahora bien, si
consideramos que esta inclusidn también puede redituar beneficios tales
como el logro de tener elementos estructurales un poco menos robustos, y
por ende una estructura menos pesada, se apreciaria también un ahorro
sensible que tal vez pudiera ser de hasta un 10% inclusive; razén por demas
importante para detenernos a pensar detenidamente en este tipo de tecnologia
para lograr asi construccion de edificaciones econdmicas por una parte, y
altamente seguras por la ofra.

Resulta interesante pensar cudl serd el desarrollo de los sistemas
que emplean Ia disipacién de energia sismica como argumento contundente
para mejorar [a respuesta sfsmica de los sistemas estructurales; considerando
que necesitamos enfocar nuestra atencion al tratar de entender una teoria que
nos resulta del todo evidente: “Si un movimiento telirico, es el resultado de
la liberacién de grandes cantidades de energia sismica, que se traducen en
deformaciones estructurales, entonces, todos los elementos que deben resistir
este efecto, deben manifestar capacidad para absorber esta energia, tratando
de disiparla de la mejor manera posible, independientemente de que esta
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capacidad represente o no dafio estructural, pero evitando siempre el dafio
fisico de las personas”.

Los estudios especiales relacionados con el disefio
sismorresistente de las edificaciones y el entendimiento cabal del fendémeno
sismico son absolutamente indispensables en los lugares donde los temblores
se hacen sentir con una frecuencia agobiante; los terremotos presentan retos
permanentes a todas las disciplinas ingenieriles que estin relacionadas con
las estructuras, su funcion social y humana, su ciclo econémicamente util y
su funcién estratégica. Por ello los Ingenieros Civiles Estructuristas deben
comprender a fondo su funcién social en lo tocante a 1a mitigacién del dafio
sismico tanto en las edificaciones como en las obras generales de tipo civil;
estar alertas e instruirse sobre las nuevas tendencias del disefio
sismorresistente que innoven las teorfas mds tradicionales y ortodoxas.

El intercambio de experiencias entre quienes estudien esta
apasionante rama de nuestra profesion, quienes investigan estos sistemas
disipadores de energia sismica, y quienes los implementan y los construyen,
vendrin a contribuir enormemente en el desarrollo y mejoramiento de la
sismorresistencia, asi como de su uso eficiente, eficaz, econémico y seguro
en las edificaciones del maiiana.
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VIii.- CONCLUSIONES.

Los constantes ataques sismicos que las ciudades densamente
pobladas en el mundo han sufrido, han hecho que numerosos equipos de
investigacién de muchas nacionalidades entre los que destacan
Norteamericanos, Japoneses, Neo Zelandeses y Mexicanos, se den a la ardua
labor de buscar nuevos materiales, métodos y dispositivos que conduzcan a
un mejor desempefio sismico de edificios, o bien de cualquier tipo de
estructura que sea sometida a una excitacidn vibratoria externa. Hay una
creciente necesidad de evaluar la seguridad sismica de estas estructuras, ya
sea que hayan sido disefiadas con reglamentos obsoletos, o bien que hayan
sido dafiadas en temblores previos; sin embargo, aiin no se ha establecido
ningin procedimiento sistemdtico debido a 1a corta historia de Ia
investigacidn en esta materia.

Los estudios que hasta la fecha se han ejecutado, han conducido
al establecimiento de procedimientos simplificados y “a priori” para evaluar
en poco tiempo la seguridad sismica en edificios de poca altura (hasta de
cinco niveles); primeramente, esta seguridad se estima mediante una técnica
analitica sencilla, como puede ser el método del Portal por ejemplo, si la
estructura no satisface el requerimiento de seguridad especificado, se analiza
de nueva cuenta con una técnica mds rigurosa y exacta, como puede ser el
empleo del método de las Rigideces. La seguridad se define en términos de
la reparabilidad siguiendo perturbaciones sismicas de mediano tamarfio, asi
como la ausencia de colapso durante las perturbaciones sismicas
destructivas.

Cuando una estructura ha sido dafiada por un sismo, ésta debe
ser reparada de manera tal que se garantice el lograr o exceder su nivel
original de resistencia para que sobreviva a temblores futuros. Los edificios
reparados deben siempre satisfacer los requerimientos de reglamentos
vigentes, aunque la reparacién puede resultar costosa; debiéndose entonces

225



de tomar la decisidn final de si se repara una estructura o nd, y en caso de ser
afirmativo, jcomo se debe reparar?; serd necesario por lo tanto, hacerse un
estudio financiero a la luz de la economfa total del proyecto. )

Entre los métodos tipicos de reparacién yfo de reforzamiento,
puede mencionarse los siguientes:

1.- Demolicién de elementos daiiados y reemplazo de los mismos por
elementos nuevos.

2.- Engrosamiento 6 agrandamiento de elementos estructurales.

3.-  Adicion de nuevos muros de cortante y columnas.

4.- Conversion de conexiones de cortante en conexiones para resistir
momentos.

5.-  Reduccién de la masa de Ia estructura demoliéndo los pisos superiores.
6.-  Sustitucion de materiales de construceién.

7.-  Colocacién de contravientos para rigidizar la estructura original.

Pero, por otra parte, debe considerarse que una modificacidn
sustancial a la estructutra puede implicar un reforzamiento de la cimentacién,
por ello es necesario que al optar por algin método de reparacién, o bien de
construccion de una estructura, este no implique sobrecargarla en ninguna
Zona, no reducir sus espacios, ni tampoco cambiar su aspecto arquitecténico;
por ello, es recomendable emplear el sistema Marco-Contraviento-Disipador,
dado a que este método ha demostrado adicionar rigidez y amortiguamiento
moderados a la estructura, sin representar un incremento fuerte en la masa, ni
sacrificando cuestiones arquitectonicas importantes. En especial se
recomienda el uso de Contravientos en “Y" invertida, dado a que con ellos
no sélo pueden reforzarse marcos de extremos en edificios, sino también
marcos interiores, ya que permite hacer accesos a través de ellos sin ninguna
complicacién.

226



El Ingeniero Civil Estructurista, al realizar andlisis y disefios de
refuerzos para edificios, preferentemente debe procurar que sus
recomendaciones para este fin no impliquen una recimentacion de la
estructura, para el caso de que se trate de un estudio de un edificio ya
existente o dafiado por la ocurrencia de un evento sismico; esto porque
resulta muy dificil llevar a cabo una reestructuracién del desplante por lo
complejos que son los procedimientos constructivos, ademds de peligrosos, y
lo que se logra ahorar econémicamente con algin método de refuerzo, se
pierde, y por el contrario, los trabajos constructivos se encarecen.

Por otro lado, y de manera general, podemos afirmar que
cualquier tipo de DES es muy eficiente, dado a que cualquiera puede disipar
por lo menos un 25% de la energia que se induce a una estructura durante un
sismo, y algunos pueden absorber por deformacién hasta el 75% de la
energia total disipada por el sistema, redituando esto en un aumento
sustancial a la seguridad sismica de la misma, ademds que los sistemas que
incluyen DES resultan ser muy economicos para los resultados que se espara
obtener de ellos.

También es importante tomar conciencia que una estructura que
es reforzada, debe ser vigilada y monitoreada constantemente para verificar
su nuevo comportamiento, y tener en cuenta que sus partes metélicas deben
protegerse de la corrosion, por ello, si se opta por un sistema Marco-
Contraviento-Disipador, debe procurarse que todas sus partes sean tratadas,
impregnadas con “micro-primer”, y bien pintadas para evitar esta situacion,
ademds que esto ayuda para su monitoreo, pues se existiese algin
desplazamiento o deformacién importante en el sistema, se reflejari en
pequeiias grietas en las capas de pintura y de “micro-primer”.

A pesar de todo lo expuesto en este campo, atin existen muchos
caminos por andar, no debemos olvidar que la investigacion experimental
estd aportando nuevas técnicas de construccion, refuerzo y reestructuracion
de edificios; aporta nuevas caracteristicas de materiales de construccién con
propiedades amortiguadoras y por ende, disipadoras de energia.

Sin duda, una herramienta poderosa son las Pruebas

Experimentales en Linea (PEL), pues mediante su uso puede predecirse de
manera experimental, econdmica y a escala inclusive natural, el
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comportamiento real de una estructura durante un sismo; ademds que es la
manera mds practica en la actualidad para definir el comportamiento y
disefio de un DES; y através de estas pruebas, puede concluirse la capacidad
de disipacién de estos dispositivos. Por otra parte, puede estudiarse los
efectos de un sismo en una estructura rigida, descubrir nuevas técnicas de
refuerzo y su conveniencia tanto técnica como econdmica para
implementarse en estructuras por construir, ya existentes, o dafiadas, para
proveer al hombre de sistemas mas seguros que logren su proteccion y
supervivencia ante eventos slsmicos severos como los que han atacado a
ciudades importantes y muy pobladas como son Chile, México, California, y
Tokio entre otras.

A pesar que el método experimantal definido como mads real en
cuanto al andlisis dindmico de un espécimen estructural es el de la mesa
vibradora, las Pruebas Experimentales en Linea (PEL) reditian como un
método experimental que aporta informacién valiosa respecto del estudio y
del modelo experimental en cuestion, de manera mds econémica y menos
compleja de lo que resulta ser el método de la mesa vibradora. Las PEL
aportan muchas ventajas, entre la que destaca la de poder detener la prueba
en un momento dado sin que desaparezcan las cargas que se estdn aplicando,
pues son producidas por un sistema de actuadores laterales, cosa que si
detuvieramos una prueba en mesa vibradora, inmediatamente desaparecerfan
el sistema de fuerzas; esto nos permite hacer observaciones directas de los
efectos sufridos y en un caso dado hacer inclusive correcciones que sean
necesarias. También el hecho que la prueba sea manejada y controlada por
una computadora es de gran utilidad, pues se permite el tomar varias lecturas
de las deformaciones yfo desplazamientos que sufre el espécimen en todos
sus puntos de interés, almacenar estos datos para hacer estudios posteriores y
seleccionar aquellos que sean adecuados para tomar los parimetros de
control. Sin embargo, la peculiaridad de no lograr pruebas a escala de tiempo
real es aun una desventaja, pero los avances tecnolégicos en este campo se
dan rdpidamente dia a dia, y tal vez muy pronto pueda contarse con equipo
especializado y lo suficientemente rdpido para poder ejecutar pruebas a
escalas reales del tiempo y con lineamientos amplios de seguridad y control.

El diserio sismorresistente de edificios, si bien ha dado buenos

resultados con la tecnologia conocida hasta la fecha, estd un tanto alejado de
ser un arte cabalmente dominado. Los Ingenieros Civiles que estamos
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involucrados de alguna manera en el estudio, disefio y ensefianza de esta drea
tan especializada, nos seguiremos enfrentando a casos nuevos y a
experiencias de sismos intensos que ocurrirdn en regiones densamente
pobladas, con caracteristicas diferentes a las eéperadas Y que, como
consecuencia, causan dafios a 1as construcciones y generan pérdidas de vida
que nuestra tecnologia no ha podido atin evitar completamente, pues como
reza un viejo refrin: “Nadie ha visto jamis la creciente mds grande ni el
sismo mds intenso .....".

Aun existen ignorancias extensas y limitaciones muy marcadas
respecto del conocimiento en el drea de la Ingenieria Sismica, y por ello
siempre resulta de mucha utilidad analizar las caracteristicas de los
principales sismos que hasta la fecha han afectado las extensas regiones del
Globo Terrestre, estudiando sus peculiaridades y sus efectos, para tratar de
resolver nuestras deficiencias en el disefio sismorresistente de edificios, y de
esta manera poder consolidar prdcticas constructivas y de refuerzo que sean
ademds de eficientes, seguras, y por consiguiente que conduzecan a la
salvaguarda del entorno de 1a edificacidn, y sobre todo de vidas humanas.

229



BIBLIOGRAFIA.

1.- INTRODUCCION A LA MECANICA DE SOLIDOS, Egor P. Popov,
Ed. Limusa Neriega, México, 1990. p.p. 652.

2.- APUNTES DE ANALISIS ESTRUCTURAL 1, José Luis Camba C.,
Francisco Chacén G., Francisco Pérez A., Universidad Nacional Aténoma de
Meéxico, Facultad de Ingenierfa, México, 1987. p.p. 132.

3.- DISENO DE ESTRUCTURAS RESISTENTES A SISMOS PARA
INGENIEROS Y ARQUITECTOS, D. J. Dowrick, Ed. Noriega Limusa,
México, 1990. p.p. 410.

4.- DISENO DE ESTRUCTURAS SISMORRESISTENTES, Minoru
Wakabayashi y Enrique Martinez Romero, Ed. Mc. Graw Hill, México,
1990. p.p. 418.

5- MANUAL DE DISENO SISMICO DE EDIFICIOS, Enrique Bazin
Zurita y Roberto Meli Piralla, Ed. Limusa, Grupo Noriega Editores, México,
1990. p.p. 241

6.- PRUEBAS DE ELEMENTOS DISIPADORES DE ENERGIA
SISMICA, Manuel Aguirre Gdndara y Roberto Sanchez Ramirez,
Publicacién de Construccién y Tecnologia, Marzo de 1989,

7.- PSEUDODYNAMIC TEST METHOD  FOR SEISMIC
PERFORMANCE EVALUATION: THEORY AND IMPLEMENTATION,
Pui-Shum B. Shing and Stepehen A. Mahin, Report to the National Science
Foundation, Washington, D.C., from the Earthquake Engineering Research
Center, College of Engineering, University of California, Berkeley, Ca.,
U.S.A., January 1984. p.p. 162,

8.- EXPERIMENTAL ERROR PROPAGATION IN
PSEUDODYNAMIC TESTING, Pui-Shum B. Shing and Stephen A. Mahin,
Report to the National Science Foundation, Washington, D.C., from the
Earthquake Engineering Research Center, College of Engineering,
University of California, Berkeley, Ca., U.S.A., June 1983. p.p. 175.

230



9.- DEVELOPMENT OF SUBSTRUCTURING TECHNIQUES FOR
ON-LINE COMPUTER CONTROLLED SEISMIC PERFORMANCE
TESTING, Stephen N. Dermitzakis and Stephen A. Mahin, Report to the
National Science Foundation, Washington, D.C., from the Earthquake
Engineering Research Center, College of Engineering, University of
California, Berkeley, Ca., U.S.A., February 1985. p.p. 153.

10.- EXPERIMENTAL STUDY OF 1/10 SCALED R/C FRAMES
RETROFITTED WITH STEEL FRAMED Y-SHAPED BRACING
SYSTEM, Nakano Yoshiaki, Kumazawa Fumitoshi, Katsumata Hideo, Seki
Matsutaro and Okada Tsuneo, Report to the Technical Research Institute,
Obayashi Corporation, Tokio, Japan, and to the Institute of Industrial
Science, University of Tokio, Japan.

11.- STUDY ON EARTHQUAKE RESPONSE OF TWO-STORIED
STEEL FRAME WITH Y-SHAPED BRACES, Katsumata Hideo, Seki
Matsutaro, Uchida Hiraku and Takeda Toshikazu, Report to the Technical
Research Institute, Obayashi Corporation, Tokio, Japan. 1988.

12.- DEVELOPMENT OF COMPUTER-ACTUATOR ON-LINE TEST
SYSTEM FOR HIGH STIFFNESS STRUCTURES, Katsumata Hideo, Seki
Matsutaro and Uchida Hiraku, Report to the Technical Research Institute,
Obayashi Corporation, Tokio, Japan. 1930,

13.- ADDED DAMPING AND STIFFNESS (ADAS) STRUCTURAL
ELEMENTS, Report of the CounterQuakke Corporation, Specializing in
Energy Dissipation Systems, Redwood City, Ca., U.S.A. 1990.

14.- STRUCTURAL SEISMIC DAMPER, Manuel Aguirre and Roberto

Sanchez, Publication of the Joumal of Structural Engineering, vol. 118, No.
5, May 1992.

231



	Portada
	Índice
	I. Introducción
	II. Principios y Recursos para el Diseño Sismorresistente de Estructuras de Edificios
	III. Métodos Analíticos para el Estudio de la Respuesta Sísmica de Estructuras de Edificios
	IV. Pruebas Estructurales Controladas por Computadora
	V. Fundamentos para el Control de la Respuesta Dinámica de Estructuras de Edificios Mediante el Uso de Disipadores de Energía Sísmica
	VI. Criterios de Estructuración y Aplicación de Disipadores de Energía Sísmica
	VII. Conclusiones
	Bibliografía



