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RESUMEN

El aceptar en el disefio de las estructuras que estas puedan incursionar en el intervalo
inelastico de comportamiento al verse sometidas a sismos intensos, hace evidente la necesidad
de contar con procedimientos y herramientas de andlisis para determinar, aunque sea de forma
aproximada, el comportamiento sismico de las estructuras ante las acciones de disefio, su
capacidad para soportar sin colapsar la demanda impuesta por los sismos de diferentes

intensidades y las caracteristicas del mecanismo de colapso ante acciones extremas.

En esta tesis se investiga el Método del Espectro de Capacidad como una opcién para estimar
fa respuesta ineldstica de una estructura ante cargas sismicas a partir de resultados de analisis
estaticos no lineales sucesivos, correspondientes a distribuciones de cargas monotdnica
creciente hasta alcanzar el colapso. Para ¢cada valor de la carga lateral aplicada a la estructura,
el espectro de capacidad relaciona su periodo fundamental con su correspondiente nivel de

aceleracion espectral,

El Método del Espectro de Capacidad se aplica a tres marcos de diferentes alturas, cada uno
de ellos disefiados con tres factores de carga en trabes. Para cada modelo se calcula su
espectro de capacidad y se superpone al espectro de respuesta de la componente E-W del
acelerograma registrado en la estacion SCT durante el sismo de Michoacan de 1985. Los
resultados obtenidos muestran la influencia de los diferentes momentos resistentes en vigas
sobre el espectro de capacidad y sobre el comportamiento sismico de las estructuras

estudiadas.

Los resultados presentados sugieren la necesidad de considerar en el célculo del espectro de
capacidad, reducciones en las rigideces de los elementos para incluir el efecto de la naturaleza
transitoria de las cargas y, particularmente para edificios altos, los efectos de los modos

superiores.




ABSTRACT

The fact that during the seismic design of structures it is accepted that under extreme actions a
structure may incursion into the nonlinear range of behavior makes evident the need to have
procedures and tools of analysis to determine, even in an approximate way, its seismic
performance under the design actions; its capacity to sustain, without collapse, the demands
imposed by earthquakes of different intensities and, the characteristics of its mechanism of

collapse for extreme actions

This thesis investigates the Capacity Spectrum Method as an option to estimate the inelastic
response of a structure subjected to earthquake leading by using results of successive
nonlinear static analyses corresponding to monotonically increasing load distributions until
collapse is reached. For each value of the lateral joad applied to the structure, the capacity
spectrum relates the fundamental period of the structure to the corresponding level of spectral

acceleration,

The Capacity Spectrum Method is applied to three frames of different heights, each of them -
designed with three different beam load factors. For each model its capacity spectrum is
calculated and superposed to the response spectrum of the acceleration record of the SCT site
registered during the Michoaran Earthquake of 1985. The obtained results show the influence
of different resisting moments in beams upon the capacity spectrum and the overall

performance of the structure.

The presented results suggest the need to consider in the determination of the capacity -
spectrum reductions in the stiffness of the elements to include the effect of the transient nature ' ,‘

of the loading and, particularly for tall buildings, the effects of higher modes.



CAPITULO |
INTRODUCCION

1.1 - Introduccion.

Durante el disefio sismico de un edificio es posible demostrar, que no es practico ni
econdmico, disefiar una estructura para que resisia el sismo de la mayor intensidad probable,
suponiendo que éste se pueda conocer, sin aceptar algiin nivel de dafio; esto es, dentro del
intervalo de comporiamiento elastico. El aceptar distintos niveles de dafio modifica no sélo el
costo inicial de la estructura, sino también el costo de mantenimiento durante su vida itil. Es
posible que, aunque la estructura dafiada no se desplome, su costo de reparacion pueda ser
mayor que el costo de reconstruccion, por lo que es necesario buscar las condiciones bajo las
cuale.s se obtenga el costo minimo. La filosofia en la mayoria de los cddigos de disefio es
tener estructuras que, se comporten elasticamente, bajo sismos que puedan ocurrir con
frecuencia; que experimenten dafio reparable para sismos que sucedan mds de una vez durante
su vida util y sobre todo que sobrevivan, sin colapso, al sismo mas intenso que pudiera

oCurTir.

Como resultado de esta filosofia, la fuerza lateral de disefio que establecen los cédigos, se
obtiene mediante el uso de espectros de respuesta eldsticos lineales reducidos inicialmente, por
admitir, entre otros factores, sobre-resistencias locales y globales de la estructura y reducidos
nuevamente al aceptar la incursion de la estructura en distintos rangos de comportamiento

ineldstico y por ende distintos niveles de dafio esperado.

El uso de factores de reduccion, por comportamiento inelastico, se justifica por la capacidad
de las estructuras ductiles de disipar energia por histéresis. La seleccion de esta reduccion
necesita, sin embargo, del conocimiento de las caracteristicas de disipacion de energia de cada

estructura y su relacion con los sismos caracteristicos del sitio. En consecuencia, en la
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formulacién de recomendaciones de disefio sismico la definicion de los factores de reduccion
de fuerzas sismicas por sobre-resistencia y por comportamiento ineldstico, requieren de una
estimacion realista, adecuada a las caracteristicas propias de cada estructura y al sitio de

desplante de la misma, Miranda, 1993.

El conocer si una estructura tiene un comportamiento sismico adecuado ante acciones
moderadas y la capacidad suficiente para resistir, sin colapso, las acciones maximas prescritas
por los codigos de disefio, hace evidente la necesidad de contar en la practica de la ingenieria
estructural con herramientas de analisis y evaluacion que ofrezcan informacion acerca de su
comportamiento no lineal, que permitan tomar decisiones respecto a su seguridad estructural,

asi como estimar su capacidad remanente para resistir futuros eventos.

Es evidente que, para fines practicos, los métodos de analisis dindmico no lineal no
representan la opcidn mas recomendable para el estudio del comportamiento sismico de una
estructura, a pesar de que con las herramientas tecnoldgicas actuales sea posible utilizarlos.
Lo anterior es debido a la dificultad existente en la definicion del o de los sismos de disefio y
por supuesto al esfuerzo involucrado en la interpretacion de los resultados, con la finalidad de
estudiar el comportamiento de la estructura. Este tipo de analisis solo se justifica para ciertas

investigaciones donde se requiera un andlisis refinado.

Como una consecuencia de la problematica citada, se han desarrollado métodos simplificados
para la evaluacién del comportamiento y la capacidad sismica de las estructuras, que no
requieren la solucion del problema dinamico no lineal involucrado. En esta tesis se investiga,
como objetivo principal, el método simplificado de analisis estatico no lineal denominado
“Método del Espectro de Capacidad”, Freeman, 1978, que relaciona el periodo de una
estructura con el cortante basal, para distintos niveles de carga sismica. Para este fin, se

modifica el programa de computo ANSR2.

El Método del Espectro de Capacidad, presentado en el capitulo 11, estima el comportamiento

y la capacidad sismica de una estructura mediante un anélisis monotdnico al colapso, el cual
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involucra un patron de carga lateral preestablecido que representa, de forma aproximada, los
efectos inerciales que actuarian en el centro de masa de cada entrepiso. Este método presenta
ventajas sobre otros métodos simplificados similares, ya que proporciona una vision del
comportamiento del cdificio en el intervalo inelastico; al contarse con informacion sobre el
mecanismo de colapso, el dafio esperado ante una excitacion en particular, la aceleracion

espectral maxima impuesta por un sismo y el periodo inelastico resultante.

En el capitulo 111 se revisan, de forma general, algunos de los métodos que han surgido para
cuantificar el dafio en estructuras y se discute la manera en la que se puede estimar el dafio

esperado, a partir de los resultados del Método del Espectro de Capacidad.

Propuesto originalmente por Freeman en 1978, el método se implanta, capitulo IV de la
presente investigacion, en el programa de analisis no lineal de estructuras ANSR2, adaptado
para trabajar bajo el sistema operativo UNIX, con el propdsito de contar con una herramienta

estandar para el calculo de espectros de capacidad.

En el capitulo V se describen tres edificios con alturas diferentes, cada uno disefiado con tres
criterios de resistencias en trabes, Castillo, 1993; con la finalidad de estudiar la aplicacién del

Método del Espectro de Capacidad.

En el capitulo VI se calculan las resistencias “reales” de los elementos estructurales por
métodos deterministas, considerando los siguientes factores:

a) Efecto de la velocidad de deformacion en el comportamiento del concreto y del acero.

b) Contribucién de la losa a la resistencia de trabes.

¢) Cantidades reales de acero.

d) Valor medio de resistencia del acero y del concreto.

e) Curva esfuerzo-deformacion de comportamiento “realista” de los materiales.

En el capitulo VII, se presentan los resultados obtenidos de los anélisis de carga incremental al

colapso de los modelos estudiados, se construyen los espectros de capacidad y se realiza una
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evaluacion del comportamiento sismico de cada marco y de su capacidad estructural,
superponiendo al grafico del espectro de capacidad de cada estructura el espectro de
respuesta del registro componente E-W, obtenido en el sitio de la Secretaria de
Comunicaciones y Transportes (SCT-EW) durante el sismo de septiembre 19 de 1985

considerado, en este estudio, como la demanda sismica.

Finalmente, en el capitulo VII, se presentan conclusiones sobre el método y sobre los

resultados de los ejemplos estudiados, proponiéndose mejoras al método original.



CAPITULO Il
METODO DEL ESPECTRO DE CAPACIDAD

2.1 - Antecedentes.

Los reglamentos de disefio sismico actuales, permiten efectuar el disefio de una estructura,
con resultados de analisis lineales ante fuerzas estaticas equivalentes o ante cargas dinamicas,
resultado de un analisis modal espectral. La ventaja de estos métodos es que son
relativamente simples, la desventaja es que la mayoria de los analisis elasticos, ofrecen

informacién insuficiente acerca de la posible respuesta inelastica de la estructura.

En los casos donde un modelo lineal no representa adecuadamente las caracteristicas
dinidmicas de la estructura, se requiere de un modelo en el cual las fuerzas en los elementos
no sean directamente proporcionales a sus desplazamientos. En estas condiciones, la ecuacion
de movimiento resultante ya no es lineal y su solucion matematica, en general, es de alta

complejidad, requiriéndose de un procedimiento numérico elaborado para su integracién.

Una desventaja de los métodos de analisis dindmico no lineal, es la dificultad de interpretar los
resultados para la evaluacion del comportamiento sismico de una estructura y la toma de
decision sobre las modificaciones necesarias a un disefio. El analisis dinamico no lineal paso a
paso, sodlo se justifica en ciertas investigaciones donde se requieran resultados refinados, para
la mayoria de las aplicaciones practicas, se consideran excesivamente laboriosos. Es por esto
que existe una corriente de pensamiento que cuestiona su uso exclusivo, sugiriendo se revisen
los resuitados empleando métodos de analisis que consideren, aunque de manera aproximada,

el comportamiento no lineal de las estructuras bajo sismos intensos.
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Como una consecuencia de la problematica citada, se han desarrollado métodos simplificados
para la evaluacion de la capacidad sismica de las estructuras. Uno de ellos, Iglesias, 1989,
surgi6 debido a la necesidad de evaluar la capacidad de los mas de 1500 edificios dafiados,
que dejo como saldo el sismo del 19 de septiembre del 1985 en la Ciudad de México,
propuesto por el grupo de investigacion en ingenieria estructural de la Universidad Auténoma
Metropolitana ,UAM.

Este método estima la resistencia sismica de edificios de concreto reforzado, con
caracteristicas regulares y de mediana altura, considerando que la falla ocurre en los elementos

verticales.

El método permite determinar un coeficiente de resistencia del! edificio, “K”, el cual se
compara con el nivel de intensidad “KS”, correspondiente a la zona en que se ubica el
inmueble de acuerdo con la zonificacidn sismica de la ciudad. Este procedimiento considera
que para la condicion de falla, el cociente de la fuerza cortante resistente entre la fuerza

cortante actuante en un entrepiso dado es igual a la unidad.

VriSi :
=10 Can

Donde:

.Vgi = fuerza cortante resistente en entrepiso i. -

S; = factor de correccion,

K; = coeficiente sismico reducido por ductilidad correspondientea la falla. del -
entrepiso i. 5 3 e R i
A;. = distribucién de la fuerza cortante con la _altui'a‘ por el método estitico.

Wr =peso total de la estructura,

El factor de correccion considera la posible irregularidad del edificio (tanto en planta como en

elevacion), el deterioro del inmueble, la ubicacion de la estructura y el comportamiento de la

cimentacion,
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Es necesario calcular el coeficiente “K” para cada entrepiso y por lo menos en dos direcciones
ortogonales. El menor valor del coeficiente de resistencia define la capacidad sismo-resistente

de la estructura.

El comparar “K” con “KS” permite clasificar el nivel de seguridad del inmueble. Si K >KS
el nivel de seguridad es adecuado y cuando K < KS, se debera efectuar una evaluacion
detallada, por medio de procedimientos mas elaborados de analisis, que definan si es necesario

o no el reforzamiento de la estructura.

Otre método simplificado es el propuesto por Kappos, 1991, en donde se realiza una
prediccion analitica del colapso de una estructura de concreto reforzado, sometida a
movimientos sismicos fuertes. El criterio de colapso se incorpora a una metodologia para
estimar cuantitativamente el valor del factor de comportamiento sismico (Q) de disefio, el cual
se puede definir como la relacion promedio de las ordenadas de aceleracion espectral del
espectro elastico, esperado en un sitio, y el espectro inelistico usado para el disefio de la

estructura.

Se considera que la estructura falla, cuando se sujeta a un sismo cuyas aceleraciones producen
el incumplimiento de ciertos pariametros, relacionados con el colapso de la estructura en
estudio. Entre los parametros que definen el colapso se encuentran: la rotacion plastica altima
para un nodo de un elemento (en caso de considerar fallas locales), el desplazamiento relativo
maximo de entrepiso o la evaluacion del estado de dafio del edifico en funcién del costo de

reparacion. De esta manera, se obtiene la aceleracion espectral de colapso.

Habiendo establecido el movimiento sismico para el cual se estima el colapso de la estructura,

se calcula el factor de comportamiento altimo, por la ecuacion:

Sa)e”

Q'=W~ - @2
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Donde:
Cfo\elas . .
: ;(Sak ) . = Aceleracion espectral elastica de colapso.
inel | .. L .
(Sa) d = Aceleracion espectral inelastica de disefio.

Cuando el factor de comportaniento sismico Ultimo sea mucho mayor que el de disefio
Q' >> (Q laestructura se considerara sobre-disefiada. En el caso contrario, el disefio debera

de revisarse.

Desafortunadamente, ninguno de los dos métodos simplificados proporciona informacién

sobre el comportamiento ineléstico de la estructura antes de alcanzar su resistencia tltima.

Sigmund A. Freeman (Freeman, 1978) desarrollé un procedimiento aproximado para evaluar
la capacidad de una estructura, mas tarde llamado "Meétodo del Espectro de Capacidad" por
Gergely, 1988. El método usa resultados de un analisis inelastico estatico equivalente para
estimar el comportamiento sismico no lineal de la estructura ante sisinos de diferentes
intensidades (Freeman, 1978). Originalmente desarroliado para la evaluacion de instalaciones
navales, posteriormente se ha implementado por Ayala y Ye, 1995 en diversos programas de
analisis no lineal; e.g. IDARC, Kunnath, Reinhorn y Lobo, 1992; CANNY-C, LiKang-Ning,
1993.

El Método del Espectro de Capacidad consiste en determinar la respuesta de una estructura
(fuerzas internas y desplazamientos) para cada incremento de carga, en un analisis monoténico
creciente, donde la magnitud y forma de las cargas son pre-establecidas con anterioridad en el
analisis. Para considerar el efecto de la disipacion de energia por amortiguamiento, el espectro
de capacidad de la estructura se superpone a dos espectros de respuesta elasticos, asociados a
un evento sismico; un espectro es calculado usando un amortiguamiento viscoso equivalente
para el intervalo inelastico y otro, empleando un amortiguamiento para la fase de

comportamiento elastico.
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La ventaja de este método sobre otros equivalentes es que ofrece mas informacién sobre el
grado de deformacion inelastica, que se espera que ocurra para determinado nivel de carga

sismica.

2.2 - Generalidades sobre el Método del Espectro de Capacidad.

El espectro de capacidad es una caracteristica propia de cada estructura que relaciona el
periodo con el nivel de aceleracion espectral (fig 2.1). Versiones mds recientes del método
relacionan el desplazamiento espectral con la aceleracion espectral (fig 2.2). Cada uno de los
niveles de aceleracion espectral representa el nivel de cortante basal maximo de sismos de
diferentes intensidades. Esta caracteristica hace diferir al espectro de capacidad del espectro
de demanda, ya que en este Gltimo, las ordenadas representan la demanda de! movimiento del
terreno en términos de la respuesta elastica inducida a un oscilador de un grado de libertad (1

GDL) sometido a un sismo en particular.

Las figs 2.1 y 2.2 muestran dos presentaciones de la superposicion del espectro de capacidad
de una estructura con el espectro de demanda de un sismo; en donde se elige, para ilustrar, el
valor del amortiguamiento asociado a los intervalos de comportamiento elastico e inelastico.
Se observa que ambas presentaciones ofrecen igual informacion sobre la no linealidad

desarrollada por la estructura,

En el caso de que el espectro de capacidad cruce al espectro de demanda, y considerando que
antes del punto donde aparece la primera articulacion plastica corresponde a 0% de dafio, y
que el punto donde ocurre el colapso al 100%, es posible estimar e} porcentaje del dafio
experimentado y la capacidad residual de la estructura para una demanda sismica dada.
Considerando una variacion lineal del dafio entre los estados de 0% y 100% de dafio, se puede
interpolar linealmente para la localizacién del punto de cruce del espectro de capacidad y el
espectro de demanda para un amortiguamiento consistente con el nivel de dafio esperado (fig
2.3).
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08 4

ACELERACION ESPECTRAL (1/g)

PERIODO (s Q)

Fig 2.1 - Espectro de capacidad para el edificio de catorce niveles estudiado
(ED-14-1)

La correcta utilizacion de este procedimiento, requiere conocer el valor del coeficiente de
amortiguamiento equivalente de la estructura, como una funcién del comportamiento
inelastico inducido por la excitacién a la cual se le somete. Dado que el nivel de
amortiguamiento equivalente se incrementa con el dafio acumulado, es recomendable obtener
dos espectros de respuesta, uno asociado con el amortiguamiento eldstico y otro con el
amortiguamiento equivalente para el nivel de comportamiento inelastico esperado, ver seccién
2.5. Dichos valores dependen del tipo de estructura y sobre todo del nivel de no linealidad
que sea capaz de desarrc;llar la estructura, generalmente expresado como una funcion de la
ductilidad global maxima esperada. De esta manera se obtienen dos espectros de demanda, a

los cuales se superpone el espectro de capacidad de la estructura (figs 2.1,2.2y 2.3 ).

10
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ACELERACION ESPECTRAL{tIg) - :

0 50 100 150 200
DESPLAZAMIENTO ESPECTRAL{cm)

' Fig 2.2 - Espectro de capacidad para el edificio de catorce niveles estudiado
(ED-14-1) :

El conocer la aceleracion espectral inelastica, asociada a un cortante basal impuesto por una
excitacion sismica intensa, permite determinar las caracteristicas dinamicas de la estructura
dafiada; es decir, se puede estimar: el periodo inelastico, los elementos estructurales que
ingresan en el intervalo de comportamiento ineldstico, los desplazamientos relativos y
absolutos de cada entrepiso y con ello, la ductilidad desarrollada por la estructura ante la

excitacion impuesta.

Una buena aproximacion para obtener el periodo inelastico de la estructura y la aceleracion
espectral inelastica, consiste en extender la parte elastica (linea vertical) del espectro de
capacidad hasta que intersecte el espectro de demanda de menor amortiguamiento (P-1), fig
23. De igual manera, encontrar la interseccion de la parte inelastica del espectro de

capacidad con el espectro de mayor amortiguamiento (P-2), fig 2.3. Asumiendo que el
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amortiguamiento varia proporcionalmente entre la condicion elastica y la inelastica
(Chrysostomou, Gergely y Abel, 1988), se conectan los puntos P-1 y P-2, donde la linea del
espectro de capacidad intersecta la recta (P-1 - P-2) se encuentra el periodo ineldstico de la

estructura y la aceleracion espectral inelastica asociada a la excitacion. Ver fig 2.3.

Sin embargo, el determinar el periodo ineléstico y la aceleracion espectral correspondiente por
el procedimiento descrito anteriormente, sélo es posible cuando el periodo elastico de la
estructura analizada se encuentra en el intervalo de aceleraciones espectrales maximas del
espectro de demanda o del espectro de disefio y el incremento del periodo de la estructura,
causado por incursionar en el comportamiento inelastico, lleva la curva del espectro de

capacidad hacia la rama descendente del espectro de respuesta o del espectro de disefio.

Acal.
Espectral

AMOKTIGUAMIENTO DEL 5%

08 ‘ IBO’/n-T
N

!
061 AMORTIGUAMIENTO 'DEL 10%

04

Sa(in

02 P
Daflo & 40%
I \__hx‘
Teidel -
10 15 20
PERIODO (1ep)

Fig 2.3 - Espectros de capacidad superpuestos a espectros de disefio para una estructura
dada.

Esta misma informacion puede obtenerse si el cortante basal se grafica como una funcion del
desplazamiento de azotea, pudiéndose vdirectamente evaluar el comportamiento al tenerse la
variacion del desplazamiento de azotea con el cortante basal asociado a sismos de diferente
intensidad (fig 2.4 ).

12
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CURVA CORTANTE BASAL - DESPLAZAMIENTO
200 +
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Fig 2.4 - Cortante basal en funcién del desplazamiento de azotea para una estructura
dada.

-

Se han realizado diversos estudios relativos a la determinacion de la capacidad resistente de
edificios por el Método del Espectro de Capacidad, cada uno de ellos usa herramientas
diferentes de analisis. Por ejemplo Correa, 1993 realiza el andlisis inelastico de marcos de
concreto reforzado, usando el programa de computo ULARC, (Sudhakar, Powell y Wheaton,
1972) y los analisis de los valores caracteristicos usando el programa SAP-90, (Wilson y
Habibullah, 1991); en marcos de acero Chrysostomou, Gergely y Abel, 1988, realizan estudios
modelando los marcos con y sin muros, usando el programa STAND, el analisis de marcos de
acero modelando las conexiones como semi-rigidas lo realizan Deierlein et al, 1991, con el
programa CU-STAND.

2.3 - Fundamentacién tecrica del método.
El método del espectro de capacidad es una herramienta analitica para estimar la respuesta

inelastica de una estructura mediante analisis estaticos no lineales sucesivos, con la finalidad

de seguir la curva inelastica de comportamiento.

13
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El espectro de capacidad se comstruye usando los resultados de un analisis estitico
incremental al colapso, en el cual la estructura se carga lateralmente con una fuerza sismica
estatica equivalente. El vector de carga puede obtenerse por métodos simplificados o por
medio de un analisis modal. La magnitud del vector de carga no es importante, pero si la
forma en la que se distribuye con la altura, lo cual refleja la carga sismica correspondiente al

modo dominante de vibracién de la estructura analizada.

En un sistema de varios grados de libertad la distribucion de fuerzas sismica tiene forma
compleja y variable con el tiempo. Pruebas de laboratorio (US-Japén, 1984) han demostrado
que bajo ciertas condiciones de regularidad, el primer modo de vibracion domina la respuesta
de la estructura. Lo anterior se cumple siempre que no se produzcan cortantes de signos

contrarios en entrepisos sucesivos.

En el analisis, la carga estatica equivalente se aplica de forma incremental, y en cada paso de
carga se calcula el periodo correspondiente al modo fundamental, el cual refleja la
degradacion de la rigidez como una consecuencia del comportamiento inelistico de la
estructura, El cortante basal aplicado en cada paso de carga se usa para calcular la

aceleracion espectral correspondiente.

La aceleracién espectral S, se puede relacionar con el vector de méxima aceleracion

estructural {X } en la direccién del movimienté del sismo pbr la siguiente ecuacion :
23)

Donde:

= vector caracteristico correspondiente al modo fundamental de vibracion.

x0!

L= faét(:)r dé"pa’fticipacién modal, dado por :
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- M Emg,
{917 (Mg} Zmigl

2.4)

Donde:
{M] = matriz de masa concentrada.
mj = masa del grado de libertad i.

{d} = vector de desplazamiento unitario. Clough y Penzien, 1993.

{¢}‘ = vector caracteristico transpuesto correspondiente al modo fundamental

de vibracién.

En la ecuacién 2.4 se puede observar que la multiplicacion de matrices, se reduce al cociente
dg la suma del producto de las masas en los pisos por sus correspondientes coordenadas
modales entre la suma de los productos de las masas por el cuadrado de sus coordenadas
modales. Esta ventaja en el calculo es posible s6lo en los casos en Jos que la matriz de masa se

considera diagonal. E! vector de fuerzas de inercia {P} se obtiene de la multiplicacién del

vector de aceleracién nodal {X } y la matriz de masa, asi:

{(P}=(M{X}= %%SAM]{@ (29)

El cortante basal es igual a la suma de las fuerzas de los entrepisos y se puede relacionar con

la aceleracion espectral por la siguiente ecuacion:

(o] |
-V=ZH=L£—§::-——%§)—J'S¢, | (26

Reordenando y expresando la aceleracion espectral como una fraccion de la gravedad, se

obtiene la expresion:

15
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2 .
S; - §éq__ (Zmi(bl )V ‘ @7

) (Zmiq)i)zg

Habiendo calculado la aceleracion espectral, el desplazamiento espectral correspondiente al

modo fundamental se puede obtener de la ecuacian:

T 2
Sam =528 [fﬁ] 23)
Donde: ‘

7,, = periodo asociado al modo m.

£ = aceleracion de la gravedad.

Sustituyendo el valor del cortante basal se nbtiens:.--—

V= Culy S R
W =(Zm)g ey
Cp= (Zma,)* S e

2. m® om; ¢

2.4 - Metodologia.

El método del espectro de capacidad puede dividirse en< ;reé etépas:

2.4.1 - Primera etapa: Anélisis monoténico al célapso.

Esta etapa permite construir la curva de capacidad, para resistir fuerzas laterales, caracteristica

de la estructura. La fuerza lateral, en este trabajo, se aplica en la altura del edifico con una

distribucion correspondiente al modo fundamental del modelo elastico de la estructura,

16
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2.4.2 - Segunda etapa: Revision de la demanda.

En el Método del Espectro de Capacidad la demanda impartida por un sismo se caracteriza
por sus espectros de respuesta para dos niveles de amortiguamiento, uno elastico y otro
equivalente para el intervalo inelastico con valores sugeridos en la tabla 2.1 (los detalles del
amortiguamiento equivalente, para el intervalo inelastico de comportamiento de la estructura,
se explican en la siguiente seccion). Estos espectros de demanda se superponen al espectro de

capacidad de la estructura, con la finalidad de revisar su comportamiento.
2.4.3 - Tercera etapa: Revisién del comportamiento.

El comportamiento estimado de la estructura se evalGa a través de la curva de capacidad,
llamada también “curva de comportamiento”.  En general, se considera que el
comportamiento de una estructura es satisfactorio, si el punto donde se alcanza el estado
limite se encuentra después de rebasar la demanda impuesta. Para el punto donde se alcanza

la demanda es necesario que los estados limites de servicio sean aceptables.

El punto de finalizacion de la curva estard asociado a un estado limite de falla, por ejemplo:
un mecanismo, excesiva distorsién de entrepiso, inestabilidad local de un elemento o la

inestabilidad global de la estructura.

2.5 - Amortiguamiento efectivo.

EJ aumento del periodo ocasionado por la incursion de la estructura en el intervalo no lineal de
comportamiento, aumenta la energia disipada por histéresis del sistema. Esto conlleva a un
incremento del amortiguamiento, el cual tendera a crecer cuando la interseccion del espectro
de capacidad y el espectro de demanda se realiza lo mis lejos posible del periodo elastico
(hacia la derecha). El amortiguamiento tenderd a aumentar si la estructura es capaz de

desarrollar un buen comportamiento en el intervalo inelastico, llegando a experimentar
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grandes deformaciones para una carga sostenida. En cierta forma, es posible expresar el
“amorfignamiento viscoso efective” como una funcién de la ductilidad global que la

estructura pueda desarroflar.

Fl tratamiento del amortiguamiento efectivo, en el presente estudio, se ha basado en métodos
aproximados para definir sistemas lineales equivalentes, para estructuras no lineales sujetas a
una -excitacién sismica. Se evalud el amortiguamiento efectivo, desarrollado por uma
estructura en particular, (tabla 2.1) usando el método Ilfamado “Energia Geométrica”, Iwan,
1979.

Este ha sido propuesto como un método aproximado para determinar la respuesta sismica de
cualquier sistema no lineal de un grado de libertad con una relacién fuerza desplazamiento
bilineal (aceptando endurecimiento en la segunda rama de su curva esqueletonica), simétrica

alrededor del origen y sin experimentar deterioro.

SISTEMA DUCTILIDAD AMORTIGUAMIENTO | AMORTIGUAMIENTO
ESTRUCTURAL GLOBAL ELASTICO (%) EFECTIVO (%)
Acero Estructural 2.8 3 15

24 3 12.5
2.0 3 10
1.5 3 7
Concreto Reforzado - 5
.5
s
K
Mamposteria Reforzada 7
ERRae 7"
7
Madera 1.8 10 20
L5 10 17

El éngulo de endurecimiento utilizado en estructuras de concreto fue de 3%.

Tabla 2.1 - Valores recomendados de amortiguamiento para diferentes sistemas
estructurales.

18
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2.7 - Analisis critico.

En la presente investigacion, como se discutié en la seccion 2.4, el Espectro de Capacidad
para una estructura determinada se calcula con base en una distribucion de fuerzas laterales
definida por el modo fundamental de vibracion correspondiente al modelo elastico de la
estructura. Esta consideracion es generalmente valida para edificios de pocos niveles y de
configuracion regular. En edificios maés altos los efectos de los modos superiores pueden

llegar a ser importantes y se puede requerir de un anélisis en el que se considere estos efectos.

Cuando se anaﬁza una estructura de concreto reforzado, bajo la accidn de fuerzas sismicas es
importante basar el analisis (calculo de fuerzas internas y deformaciones de los elementos
estructurales) en propiedades realistas de rigidez de los elementos para distintos niveles de
carga y el consecuente deterioro. Lo anterior es particularmente importante en estudios de
capacidad sismica, en los que es necesario calcular el periodo fundamental asociado a distintos
niveles de carga. Ademds, se busca contar con una herramienta con la que se pueda predecir
de forma “realista”, la historia de aparicion de las articulaciones en la evolucion de.la
estructura hacia el colapso. En ambos casos, se podria esperar que variaciones pequefias en la

rigidez de trabes y columnas, puedan producir cambios de importancia en los resultados.

En estudios de esta naturaleza en los que un comportamiento dinamico no lineal se quiere
representar con un estatico equivalente, es necesario considerar el comportamiento histerético
de los elementos, por esto se piensa que el modulo de rigidez de cada elemento debe estar
expresado como el modulo secante determinado por el punto extremo del ciclo de histéresis;
mientras que el factor de amortiguamiento de cada elemento debe ser proporcional a la
energia histerética disipada durante un ciclo de oscilacién y a la energia disipada por
amortiguamiento viscoso. Resulta obvio que las propiedades anteriores dependen de fa
magnitud de la deformacién que define €l ciclo de histéresis y ambas deberan estar expresadas

como una funcién de la deformacion inducida. Ideas al respecto pueden extrapolarse de las

19



METODO DEL ESPECTRO DE CAPACIDAD

propuestas por Seed y Idriss, 1970 (figs 2.5 y 2.6) y deberan explorarse en investigaciones

posteriores a la que aqui se reporta.

Momento

VR L N
S /6' [N Curvetura

15

Fig 2.5 - Definicion del médulo de rigidez secante.

Rigidex
nam:-lhudu Amortiguamisnto
S E3

Defonnacidén .+ Deformacién .-

Fig 2.6 - Variacion del médulo de rigidez y el simortiguamiento.-
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CAPITULO Il
INDICES DE DANO Y SU RELACION CON EL ESPECTRO DE CAPACIDAD

3.1 - Generalidades.

Los codigos de construccion actuales aceptan cierto riesgo de dafio bajo fuerzas sismicas
extremas. Por esto, en el disefio de una estructura nueva es conveniente ponderar, para cierta
resistencia estructural, el dafio esperado ante cierio nivel de fuerza sismica con el costo de
reparacion y/o la posibilidad de demolicion. En una estructura existente es de importancia
estimar, ademas del dafio ocasionado por una excitacion, la capacidad remanente de la
estructura después de ésta. Cuando se realizan cambios en los cédigos de disefio puede ser
necesario revisar el comportamiento de las estructuras existentes, disefiadas con las versiones
anteriores de los mismos y generar planes de reestructuracion con la finalidad de cumplir los

requerimientos de los nuevos reglamentos.

Para edificios de concreto, se han desarrollado indices de dafio para proveer una forma de
cuantificar el dafio sismico experimentado en elementos estructurales, pisos o entrepisos o
estructuras completas. Los indices pueden estar basados en los resultados de un anilisis
dindmico no lineal, en mediciones de la respuesta de estructuras durante un sismo, o en una
comparacion de las propiedades dinamicas de la estructura antes y después de un sismo

intenso.

El dafio sismico en estructuras de concreto puede ser definido de forma local, para una parte
de la estructura (elemento estructural o entrepiso) o de forma global para la estructura
completa. Los indices de dafio local, en su mayoria, reflejan la dependencia del dafio sobre la
amplitud y/o el namero de ciclos de carga. Estos indices son una medida acumulativa con
base en la deformacion o a la energia histerética o con base en una combinacion de ambas. La

desventaja principal de la mayoria de los indices locales es que necesitan adecuar los
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coeficientes usados en la definicion del dafto (curvatura, rotacion, desplazamiento Gltimo o

energia histerética) en funcion del tipo de estructura.

Los indices globales se pueden calcular por medio de un promedio ponderado de los indices
locales o comparando las propiedades modales de la estructura antes y después de
d:‘erminado evento. Los indices globales calculados como promedio ponderado de los
indices locales tienen los mismios problemas antes citados para los indices locales. Existe una
amplia variedad de indices usando formas modales, los cuales pueden detectar daffos menores
en un edificio (Williams y Sexsmith, 1994, Escobar y Ayala, 1995).

De acuerdo con la forma en que se expresen los criterios para estimar indices de dafio pueden

clasificarse, como:

a) Criterios empirico-subjetivos.

b) Criterios analiticos.

Los métodos basados en criterios empirico-subjetivos parten del dafio observado en
estructuras sometidas a sismos. Con frecuencia, estos criterios se utilizan para describir el
efecto de un sismo en un sitio y definir escalas de intensidades sismicas. Entre ellos se pueden

citar los propuestos por:

a) Bracci et al, 1989, clasifican el dafio en funcidn de la posibilidad de reparacion.

b) Park, Ang y Wen, 1987, y Rojahn y Sharpe, 1986, proponen una clasificacién en funcion
del dafio observado.

) Martell, 1964, y Whitman, Reed y Hong, 1973, ambos proponen métodos usando matrices

de daiio basadas en opiniones de expertos.

Los criterios analiticos, por otro lado, tratan de definir un indice de dafio de forma cuantitativa

para una estructura, tomando en consideracion la razon por la cual se necesita la evaluacion;
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por lo que este criterio se puede dividir en: métodos de evaluacién econémica y métodos en

funcidn de parametros estructurales.

Entre los métodos orientados a una evaluacion econdémica se pueden citar, los propuestos por:

a) Scawthorn et al, 1981, proponen un indice que correlaciona el dafio con el espectro de
respuesta para el sismo ocurrido en Japén en el 1978.

b) Sauter, 1984, usa informacién obtenida de un analisis de riesgo sismico y la relaciona con
el estado de dafio de la estructura.

¢) Chung, Meyer y Shinozuka, 1987, proponen un indice de dafio con la finalidad de evaluar
costos de seguros contra sismos.

d) Penelis et al, 1988, realizan una evaluacion del daiio en estructuras para el sismo de 1978

en Grecia.

Asi, entre los métodos que evalian el dafio en funcion de pardmetros estructurales, se pueden

a su vez dividir en:

1 - Métodos que se fundamentan en un planteamiento demanda-capacidad. Por ejemplo, los

propuestos por:

a) Zahrah y Hall, 1984, estima el daiio potencial, que determinado sismo pueda ocasionar, en
funcion de la energia impartida a las estructuras.

b) Tembulkar y Nau, 1984, miden el dafio con base en la energia histerética por ciclo de
carga, relacionandola con la fuerza y el desplazamiento de fluencia.

c) Bannon, Biggs ¢ Irvine, 1981, definen el dafio como la rotacidn plastica acumulada
normalizada por la rotacion a la fluencia.

d) Krawinkler y Zohrei, 1983, el indice de dafio que estos autores presentan, toma en cuenta

1a magnitud de los desplazamientos plasticos.
2 - Métodos que se basan en un planteamiento de degradacion, tales como:

a) Kato y Akiyama, 1980, miden el dafio en funcion de la energia disipada por deformacion

ineldstica para cada entrepiso de un marco,
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b) Bannon, Biggs e Irvine, 1981, toman en cuenta en la definicion del indice de dafio la
ductilidad y el deterioro del material.

¢) Toussi, Yao y Chen, 1984, define el dafio en base a una relacion entre la rigidez menor,
durante el proceso de carga, y la rigidez inicial.

d) Park y Ang, 1985, combinan la deformacién méixima y la energia disipada por
comportamiento histerético.

e) Darwin y Nmai, 1986, calculan un indice de dafio, para vigas de concreto reforzado,
relacionando la capacidad de disipacion de energia y la energia elastica de la viga cuando el
acero de refuerzo fluye.

f) Roufaiel y Meyer, 1987, calcula el dafio global de una estructura, en funcion de el
desplazamiento maximo experimentado por el marco para una excitacion en particular,
relacionandolo con el desplazamiento de fluencia de la azotea y el desplazamiento tltimo o
de falla de estructura.

g) Chung, Meyer y Shinozuka, 1987 y 1988, proponen un indice de dafio acumulado, basado
en la capacidad de disipacion de energia.

h) Bracci et al, 1989, combinan los conceptos de dafio potencial y dafio impartido.

i) DiPasquale y Cakmak, 1988 y 1990, definen el daiio en funcion de la degradacion de la
rigidez de una estructura, reflejado en el cambio del periodo natural de vibracion.

Jj) Rodriguez, 1994, propone un indice de dafio en funcién de la energia histerética de un
sistema de un grado de libertad y la energia total por unidad de masa que un sistema, de un

grado de libertad elastico, absorbe en un ciclo de carga.

La necesidad de conocer los efectos sismicos sobre las estructuras, ha generado una gran
cantidad de métodos o procedimientos para medir estos efectos. Sin embargo, hace falta un
consenso general en cuanto al significado del indice medido como un dafio fisico y/o de
funcionamiento sobre una determinada estructura. Cuando se habla de la necesidad de los
indices de dafio es porque a través de ellos interesa conocer las consecuencias fisicas de los
sismos sobre las estructuras y su capacidad remanente.

Otra desventaja es que la mayoria de los trabajos desarrollados se han concentrado casi

exclusivamente en los modos de falla a flexion, ya sea de un elemento estructural o de la
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estructura completa, sin haber estudiado fallas de cortante. Sin embargo, cuando el modelo de
comportamiento considera degradacion de rigidez y resistencia, intrinsecamente se toma en
cuenta el efecto de cortante. Generalmente, una estructura que presente fallas por cortante en
elementos, éstos deberén demolerse; por lo que no es estrictamente necesario, el contemplar la

posibilidad de usar modelos de cortante en estructuras compuestas a base de marcos.

3.2 - Métodos para el cilculo de indices de dados aplicables al Método del Espectro de
Capacidad.

El Método del Espectro de Capacidad, presentado con detalle en el capitulo anterior, ofrece
informacion aproximada sobre del dafio sismico esperado en una estructura sometida a una
excitacion en particular; proporciona también informacion acerca de la distribucion de la no

linealidad en los elementos estructurales.

Los parametros (periodo y desplazamiento de azotea) que resultan de un analisis no lineal por
medio del Método del Espectro de Capacidad y presentados en el capitulo VII son
representativos del comportamiento inelastico de la estructura. Dichos parametros pueden ser
atiles en el célculo de indices de dafios globales, ver capitulo V11, usando los métodos que se

comentan a continuacion:

3.2.1 - Indice de dafio _propuesto por Roufaiel y Meyer:

Este indice de dafio relaciona los parametros asociados con los estados limites, de
desplazamiento maximo inducido por la excitacion y de desplazamiento ltimo o de falla de la
estructura, con su estado de dafio (Roufaiel y Meyer, 1987). El método proporciona la
posibilidad de controlar desde la etapa de disefio, para estructuras nuevas, el estado de dafio

relativo que el sistema experimentaria con la excitacion sismica (Escobar y Ayala, 1995).

El dafio global de una estructura se calcula con la siguiente ecuacion:
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Copp dmdy |

o GD. =4,—d a1
- Donde: ..
- 'd. = desplazamiento maximo de azotea inducido por Ja excitacion.

dy = desplazamiento de azotea asociado a la fluencia del primer elemento

- estructural.

d 1 = desplazamiento de azotea para el cual se asume que el marco falla.

Existen varios parametros en funcidn de los cuales se puede asumir que la estructura falla, en
este método se relaciona la falla, al desplazamiento de azotea. En esta investigacion se ha
fijado como desplazamiento de falla el 3% de la altura del edificio (Kappos, 1991), siempre
que el analisis no arroje el mecanismo de colapso y desde él se obtenga este parametro. Sin
embargo, cuando el desplazamiento relativo de entrepiso sobrepasa el 2%, se puede esperar
que los efectos de segundo orden sean importantes y se reduzca tanto la resistencia como la

rigidez lateral de los miembros estructurales verticales, lo cual puede anticipar la falla.

3.2.2 - Indice de dafio _propuesto por DiPasquale y Cakmak:

Los autores proponen (DiPasquale y Cakmak, 1988) un indice global de dafio basado en
parametros modales, especificamente en la degradacion de la rigidez de la estructura y su

relacion con el cambio en el periodo natural de vibracion de la estructura.

El método se basa en que, cuando una estructura entra en l1a fase de no linealidad, los cambios
en ¢l modelo lineal equivalente reflejan las no linealidades que se producen en la estructura
_durante movimientos sismicos fuertes. La estructura presenta un aparente ablandamiento
reflejado en el incremento de la amplitud de la oscilacion y en el incremento del periodo

fundamental.
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La degradacion global de la rigidez de una estructura se puede cjramiﬁcar al combinar el
periodo fundamental inicial y el periodo final calculado después de la excitacion. A este indice

de dafio se le lama “Indice de Ablandamiento Final”, el cual se pu ]de calcular mediante la
|

siguiente ecuacion;

Df =1- T;nicialz

3 | 3.2)
Taan' |
Donde: ‘
Tinicia = periodo elastico o periodo inicial de la estructura.

Tyano- = periodo resultante, de la estructura después que se le somete a una

excitacion en particular.

La evaluacion del indice de la ecuacién 3.2 ha mostrado una pobre correlacién con diferentes
- medidas de intensidad sismica por lo que Ayalay Ye, 1995 han.propuesto una variante a éste

\

que presenta una buena correlacion con diferentes medidas de intensida‘d sismica. Este indice

|
se define como:

D, = 7{Vdaﬂo ';77;':1icial . (3.3)
i ltimo inicial -
Donde: .
Ty timo = periodo fundamental correspondiente a un estd_dé hmxteal que se desea
asociar el indice de dafio. En esta investigacién; 'esté pa Ametro se asocia al

tltimo periodo obtenido del analisis monotonico.

Estos indices tienen la desventaja de que en estructuras compuestas, por ejemplo marcos de
acero con muros de relleno, un cambio en el periodo fundamental de vibracién no
necesariamente representaria dafio en la estructura y si podria representar daiio en los
elementos no estructurales, Otro caso donde este indice es no aplicable es en estructuras

provistas de disipadores de energia, Escobar y Ayala, 1995.
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CAPITULO IV
PROGRAMA DE ANALISIS ANSR2 “MODIFICADO”

4.1 - Generalidades:

La tarea basica del analisis estructural ha sido siempre determinar la respuesta (desplazamiento
y fuerzas internas) de una estructura sometida a una accion externa. En muchas aplicaciones
esta relacion fuerza-desplazamiento puede asumirse como lineal (aunque en el sentido estricto
de la palabra no existe la linealidad). Sin embargo, ciertas geometrias y materiales, por su
naturaleza, tienen relaciones fuerza-desplazamiento no lineales; las cuales no pueden ser

consideradas como lineales sin cometer errores significativos.

En los Gltimos veinie afios se han realizado numerosos trabajos en el drea de analisis
estructural no lineal. Inicialmente, se trabajo en la solucion de problemas geométricamente no
lineales, haciendo uso de técnicas incrementales, donde la relacion fuerza-deformacién es
aproximada por una secuencia de soluciones lineales; es decir, paso a paso. Luego, técnicas
iterativas fueron aplicadas para obtener soluciones mas refinadas; al desarrollarse
computadoras més rapidas se aplicaron métodos con una mayor eficienciz como el método de
Newton-Raphson. Ademas surgieron técnicas incrementales correctivas, las cuales cuantifican
la fuerza de desequilibrio en cada incremento de carga. Este tipo de procedimiento de
solucién fue incorporado dentro del programa de analisis estructural ANSR2, (Riahi, Powell y
Mondkar, 1979).

4.2 ~ Modelo analitice:

El modelo analitico de la estructura se, construye idealizindola como elementos finitos

discretos conectados en nodos. Actuaim nt ,ltjys“ﬂevlér‘nentos disponibles en el programa de

computo son:
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PROGRAMA DE ANALISIS ANSR2 “MODIFICADO”

a) Elemento armadura de tres dimensiones
b) Elemento viga-columna de 2-dimensiones.
¢) Elemento viga-columna de 3-dimensiones. |

d) Elemento finito plano de 4 a 8 nodos.

Cada nodo del modelo analitico puede poseer hasta seis grados de libertad como méximo.
Estos son tres traslacionales y tres rotacionales a lo largo del eje x, y , z en la direccion del
sistema de ejes cartesiano. Estos grados de libertad son suficientes para describir las

deformaciones de una estructura tipica en un espacio tridimensional.

El modelo considera elementos perfectarnente elasticos con no linealidades concentradas en la
vecindad de los nodos, modelando la componente elasto-plastica con una relacion fuerza
deformacion bilineal, teniendo como limite del comportamiento elastico al punto de fluencia y
aceptando endurecimiento en la segunda rama, expresado como un porciento de la rigidez
elastica, 3DSCAS, Lee y Aktan, 1988,

4.3 - Configuracion general del programa:

El programa de computo se divide de dos partes. La primera consiste de una serie de
subrutinas que leen y preparan la informacion requerida para el analisis, tales como:
informacion general de control, coordenadas nodales, restricciones de desplazamientos,
patrones de comportamiento, magnitud de cargas estaticas y especificacion del esquema o
procedimiento de solucion. La segunda parte consiste en un conjunto de subrutinas necesarias
en la etapa de solucion, entre las cuales se encuentran las que realizan la generacion de la
matriz de rigidez, el vector de carga para cada tipo de elemento finito dentro de la libreria del

programa, la solucion del sistema de ecuaciones y la obtencion de los valores caracteristicos.
Cada conjunto de subrutinas para un elemento en particular es independiente de las subrutinas

de los otros elementos. La modularidad del programa permitié realizar las modificaciones

requeridas para el calculo del Espectro de Capacidad.
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PROGRAMA DE ANALISIS ANSR2 “MODIFICADO”

E programa original realizaba el analisis estitico en base a variables definidas en simple
precision. Se modificé para realizar calculos en doble precision y se le anexaron subrutinas
para calcular las frecuencias y formas modales en cada punto de soluciéon. Con éstos
resultados, el programa de computo obtiene las yariables involucradas en el cilculo del

espectro de capacidad de la estructura analizada.
4.4 - Cargas estdticas:

El programa es capaz de analizar solamente estructuras con cargas estaticas nodales. En un
nodo cargado, la carga total estara definida por la superposicion de los patrones de carga. Un
patrén de carga es un tipo de carga;, por ejemplo, una distribucion de carga triangular
superior, puede considerarse como un patron de carga correspondiente a fuerzas sismicas; una
distribucion de fuerza lateral uniforme puede representar cargas de viento y constituye otro
patron de carga, ver Anexo A, Cada patron de carga se aplica a la estructura en un nimero de
pasos de carga (N) previamente definido y amplificado por un factor de mayoracion, de esta
forma es posible controlar la magnitud de los patrones de cargas variables durante e! anélisis

monotonico al colapso y las cargas que permanecen constantes en los nodos de la estructura.
4.5 - Procedimiento de solucién:

El programa incorpora la opcion de elegir la estrategia de solucion adecuada a un problema en
particular, a través de la especificacion de los correspondientes parametros de controf (ver
Anexo A). Asignando los valores apropiados a estos parametros, se pueden crear una

variedad de esquemas de solucién, tales como:

a) Solucion paso a paso (no iterativo), con la reformulacion de la matriz de
rigidez en cada paso.

b) Método iterativo de Newton-Raphson.

¢) Método iterativo de rigidez constante.

d) Métodos combinados (combinacion de paso a paso con métodos iterativos).
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PROGRAMA DE ANALISIS ANSR2 “"MODIFICADO”

Estos esquemas de solucion permiten al usuario seleccionar: el procedimiento 6ptimo de
convergencia para ¢l tipo de comportamiento no lineal, los diferentes patrones de fuerzas y los

pasos de incrementos de carga.
4.6 - Limitaciones del programa ANSR2 “Modificado”:

Algunas de las limitaciones del programa de computo ANSR2 Modificado se encuentran, con
frecuencia, presentes en la mayoria de los programas afines. Ya que muchas de ‘estas
limitaciones se consideran no relevantes o de refinamiento excesivo para un método

simplificado como el que se trata en esta tesis. Entre estas limitaciones se pueden citar:

a) El modelo momento curvatura usado en el programa es bilineal aceptando el efecto de
endurecimiento por deformacidn; sin embargo, supone el material infinitamente ductil, es
decir, no es posible definir la resistencia ultima asociada a una curvatura Gltima de la

seccion.

b) El modelo de comportamiento para vigas y columnas se basa en la hipdtesis de que los
elementos fluyen en flexion. Esta hipotesis es adecuada siempre y cuando los elementos
hayan sido disefiados considerando el comportamiento post-fluencia, el cual puede
degradar la resistencia a cortante por incremento de grietas, dimension y apertura de las

mismas y fluencia por flexion.

¢) El modelo del programa sélo considera articulaciones concentradas en la vecindad de los
nodos del elemento. No se contempla de manera implicita la posibilidad de corrimiento de
la articulacion en pisos donde la carga sismica produce moméntos menores a los momentos

producidos por cargas permanentes (cargas vivas mas cargas muertas).

d) Las uniones viga-columna se consideran mas resistentes que los miembros que llegan a

ellas. Es decir, el programa no admite la posibilidad de falla de la conexion.
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CAPITULO V
MODELOS ESTUDIADOS

3.1 - Sistemas Estructurales:

Con la finalidad de evaluar el potencial de aplicacion del método del espectro de capacidad a
estructuras de concreto reforzado de diferentes alturas, se eligieron tres edificios (Castillo,
1993) caracteristicos de las construcciones en el Distrito Federal. Ubicados en la zona blanda

(zona III) de la Ciudad de México y diseflados con un factor de comportamiento sismico de 4.

Los edificios considerados son:
ED-3 : 3 niveles
ED-14: 14 niveles
ED-20: 20 niveles,

Enlafig 5.1 seilustran las dimensiones en planta de los edificios estudiados. Teniendo como
caracteristica comun el ser simétricas, con la finalidad de eliminar, en lo posible, los efectos

torsionantes y tratar de asegurar una respuesta sismica predominante en el modo fundamental.

50m §.0m § o am , . 1.8m

+ 35+

s} EDIFICIO DE 3 NVELES b} EDIFICIO DE 14'Y 20 NIVELES

Fig 5.1 - Planta de los edificios estudiados.
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MODELOS ESTUDIADOS

Los edificios estan formados por marcos planos de concreto reforzado, con las dimensiones
que se muestran en las fig 5.2. En este estudio, se trabaja sblo con los marcos centrales,
considerando GUnicamente movimientos de traslacion en la direccién del marco seleccionado y

despreciandose los posibles efectos de torsion ocasionados por excentricidades accidentales.

-
—_—r—x
@30m
3.0m
35m T3.5m ~¥35m

aJEDIF. 3 NIVELES b)JEDIF, 14 NIVELES ] EDIF. 20 NIVELES

Fig 5.2 - Elevacion de los marcos de los edificios.

Con la finalidad de estudiar la variacion del espectro de capacidad debido al incremento de
resistencia en las trabes, para cada marco seleccionado, se emplean tres factores distintos de
seguridad que se aplican en el disefio a flexion de sus trabes, afectando el drea de acero y no la
seccion, pero manteniendo el disefio de las columnas constante. Estos coeficientes fi se
expresan mediante la relacion de los factores de carga £, (para disefio sismico) a los factores

de resistencia F, (para flexion) como sigue:

1)

fi= v(S.l»)
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MODELOS ESTUDIADOS

' Asi, para cada edificio se consideran tres criterios de disefio de las trabes, los cuales se
identificaran en funcién de f1, /3, /3 , definidos como:

a) Para trabes disefiadas conforme el Reglamento de Construccion del Departamento del
Distrito Federal (RCDDF-87):

110 .
h= 090~ 1222 (5.2) »

b) Para trabes disefiadas con F, igual al del RCDDF-87 multiplicado por 1.3 :

110413 AR

c) Para trabes disefiadas con F igual al del RCDDF-87 multiplicada por 0.8 :
110408 R
Sf3= 090 = 0.978 (54
El modelo ED-3 tiene una altura total de 9.50 m yun éfea'de planta de 1\00 m2 )
Los modelos ED-14 y ED-20 con una altura total de 42.50 m y 60.50 m respectivamente,

tienen ambos un area de planta de 196 m2. En estos edificios se considera la existencia de

vigas secundarias en el sistemna de piso, como se muestra en la fig 5.1.

En el andlisis de estos edificios se considera que cada marco esta completamente empotrado
en el suelo y que cada nivel soporta una carga aproximada de 0.90 ton/m2 (muerta + viva), sin

mayorar.
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MODELOS ESTUDIADOS

5.2 - Propiedades nominales :

El sistema de piso estd formado por losas macizas de 12 cm de espesor, coladas
monoliticamente con las trabes, lo que justifica su participacién en la resistencia de las mismas

a momento positivo y negativo, dependiendo del nivel de deformacion impuesto por el sismo.

Las propiedades nominales de los materiales que se emplearon en el disefio de los marcos

estudiados (Castillo, 1993) se describen a continuacién:

L =250-kg/ cm?
Sy = Syn =4200- kg / cm?
E. =14000%,/f, = 221359 kg /cm?

Las secciones transversales de los elementos estructurales de los edificios ED-3, ED-14 y ED-

20 se muestran en las tablas 5.1, 52y 53,

Tabla §.1

DIMENSIONES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES
GRUPOED-3

TIPO DE ENTREPISO
ELEMENTO 0 NIVEL

COLUMNA 2v 3 35
35
COLUMNA 1 , 40
. 40 :

SECCION [cm)

TRABE 1.2¥3:
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MODELOS ESTUDIADOS

Tabla 5.2

DIMENSIONES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES
GRUPOED-14

TIPODE | ENTREPISO
ELEMENTO O NIVEL SECCION fcm)

COLUMNA 13y 4

COLUMNA Myt | 150

COLUMNA 9y 10

COLUMNA 7y8

COLUMNA 5y6

COLUMNA Iy4d

COLUMNA 1y2

TRABE Dei 5 al 14

TRABE Delt al 4
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MODELOS ESTUDIADOS

Tabla 5.3
DIMENSIONES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES
GRUPO ED - 20
TIPO DE | ENTREPISO
ELEMENTO | O NIVEL SECCION [cm]
COLUMNA 19y 20 45
45

COLUMNA 17 y 18 “'5

475
COLUMNA 15 y 16 m 50

. 50
COLUMNA 13y14
COLUMNA Myl
COLUMNA 9y 10
COLUMNA 7y8
COLUMNA

COLUMNA

COLUMNA
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MODELOS ESTUDIADOS

Tabla 5.3 (Cont.)

DIMENSIONES DE LAS SECCIONES TRANSVERSALES

GRUPO ED - 20
TIPO DE | ENTREPISO
ELEMENTO 0 NIVEL SECCION [cm)
——
TRABE Del 11 al 20
TRABE Del 1 al 10 |

Las 4reas de acero nominales propuestas (Castillo, 1993) y las areas de acero reales usadas en

el célculo de la resistencia de los elementos para cada factor de seguridad, se muestran en las

tablas 5.4 a 5.15. La localizacién del acero en las secciones tipicas de los elementos

estructurales se ilustra en la fig 5.3.

BN
Lechod 4

Lecho ¥ 1 ..

I'.e'ch.o X 2

Fig 5.3 - Localizacion del acero en secciones tipo de los elementos estructurales,

a) TRABE

b} COLUMNA
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MODELOS ESTUDIADOS

La variacién en las secciones de columnas en los edificios de catorce y veinte niveles,
propuesta por Castillo, 1993, corresponden a una practica ya en desuso; en la actualidad, se
tiende a uniformizar las secciones de los elementos estructurales verticales, para evitar

concentraciones de las deformaciones relativas de entrepisos.

Si se comparan las dimensiones de las secciones de columnas del edificio de veinte y catorce
niveles, se puede notar que en el primero son de menor dimensién. Otra de las deficiencias en
el disefio, es que muchas de las cuantias usadas en trabes son muy elevadas, lo que provoca
que dichas trabes sean incapaces de desarrollar una ductilidad de curvatura superior a seis (ver
capitulo siguiente) y en consecuencia, dichas trabes tienen poca capacidad de rotacion. A
pesar de las deficiencias encontradas en el disefio se utilizaron dichos modelos, ya que el

objetivo principal en esta investigacié \ es evaluar las caracteristicas del espectro de capacidad.
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Tabla 5.4

ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES (cm2) PARA EL EDIFICIO DE 14 NIVELES DISENADO PARA H = 1,222 (ED-14-1)

Seccion Extremo Seccion Centro
Area de acero] Area de acero Area de acero del patin Area de acero| Area de acero Araa de acero del patin
Lecho & 1 Lecho # 2 § Losa atens. {Losa a comp.] Refuerzo Locho # 1 Lecho # 2 § Losa atens. JLosa acomp.} Refusrzo
Acero nomina§Acero nomina§ Lecho # 3 Lecho # 3 t I JAceto mafAcero nominaf Lecho # 3 Lecho #3 | transversal
NIVEL Acero real | Acero real Lecho ¥ 4 Lecho # 4 real {cm) Acero rsal } Acero resl techo £ 4 Lecho # 4 roal (cm)
{em2) {em2) {em2} {cm2) (cm2) {em2) {cm2) {en2)
14 8.82 5.14 4.26 4.26|Est. simples 534 5.14 12.78 6.38]Est. simplesi
10.12 5.70 8.52 4.26] #25@ 12 5.70 5.70 8.62 426 5@ 12
13 13.23 6.31 426 4.26 726 5.14 12.78 6.39
15.18 855 8.52 425 #25@ 12 8.55 5.70 8.52 4.26{ 5@ 12
12 17.04 8.01 4.26 4.26 10.87 5.24 12.78 6.39
20.24 8.55 8.52 426] 5@ 12 10.12 5.70 8.52 4.26] R25@12
1 20.95 9.68 4.26 4.26 14.24 8.02 12.78 6.38
20.24 10.12 8.52 4.26] #25@ 12 15.18 8.55 8.52 426| 5@ 12
10 24.89 11.29 4.26 426 17.75 11.02 1278 6.39
25.30 15.18 8.52 4.26{ #25@ 12 20.24 15.18 8.52 4.26] #2.5@ 15
9 28.21 12.64 426 4.26 21.01 13.48 12.78 6.39
31.67 15.18 8.52 426] #3@ 10 20.24 15.18 8.52 4.26] B3@15
8 30.76 14.05 4.26 4.26 24.48 16.43 12.78 6.39
) 31.67 15.18 8.52 426] #$3@9 25.30 20.24 8.52 426 #3@15
7 32.63 16.75 4.26 426 27.50 18.51 12.78 6.39
31.67 15.18 8.52 4.26 LIk 3167 20.24 8.52 4.26] #3@15
& 34.46 18.16 4.26 4.26 29.82 20.89 12.78 6.39
36.73 20.24 8.52 426 #3@8 31.67 20.24 8.52 426 83 @15
5 35.60 20.03 4.26 426 31.46 22.32 12,78 6.39
36.73 20,24 8.52 4268] _#€@8 3167 25.30 8.52 4.26] ¥3@ 15
4 37.48 22.33 4.26 426 3369 24.04 12.78 6.39
39.59 25.30 8.52 426 37 36.73 25.30 8.52 426] B@1S
3 37.83 23.62 4.26 426 34.76 24.49 12.78 6.39
39.59 25.30 8.52 426| #3@7 36.73 2530 8.52 426) #3@15
2 37.63 24.05 4.26 426 3522 24.29 12.78 6.39
39.59 25.30 8.52 426 #3@7 36.73 25.30, 8.52 426 #3@15
1 34.22 21.56 4.26 4.26 33.19 20.33 12.78 6.39
36.73 25.30 8.52 426] #@8 36.73 20.24 8.52 4261 #3@ 15
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Tabla 5.5

ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES (cm2) PARA EL EDIFICIO DE 14 NIVELES DISENADO PARA 12=1.589 (ED-14-2)

Seccion Extremo Seccion Centro
Area de acero} Area de acero Area de acero del patin Area de acero] Area de acero Area de acero del patin
Lacho # 1 Lecho # 2 | Losa atens. JLosaa comp.] Refusrzo Lacho # 1 Lecho # 2 [ Losa a tens. JLosa a comp.] Refuerzo
Acero nominafAcero nominal Lecho # 3 Lecho # 3 transversal JAcero nominajAcero nominal Lecho # 3 Lecho #3 transversal
NIVEL Acero real | Acero real | Lecho # 4 Lecho # 4 real {crm) Acero real } Acero real | Lecho # 4 lecho # 4 real {cm)
{em2) {cm2} {cm2) {cm2) {cm2) {cm2) {cm2; {cm2)
14 11.69 561 4.26 4.26| Est. simples 7.02 5.14 12.78 6.39] Est. simples
15.20 5.70 8.52 4.26) #2.5@ 12 8.5 5.70 8.52 4.26) 825 @ 12
13 17.75 8.32 4.26 4.26 9.59 5.14 12.78 6.39
20.26 8.55 8.52 426| 5@ 12 11.40 5.70 8.52 4.26| #25@ 12
12 23.16 10.59 4.26 4.26 14.49 6.88 12.78 6.39
25.34 11.40 8.52 426 #2.5@ 12 15.20 8.55 8.52 4.26] #25@ 12
11 28,59 12.86 4.26 4.26 18.17 10.60 12,78 6.39
30.40 15.20 8.52 426| #25@ 12 20.26 11.40 8.52 4.26] 5@ 12
10 32.56 16.07 4.26 426 24.18 14.69 12.78 6.39
3547 15.20 8.52 4.26] #2.5 @ 12 25.34 15.20 8.52 4.26f #2.5@ 15
9 35.82 14.19 4.26 4.26 28.66 18.11 12.78 6.39
40.54 15.20 8.52 4.26] #:3@ 10 30.40 20.27 8.52, 4.26| #3 @ 15 |
8 39.14 18.91 4.26 4.26 3217 22.28 12.78 6.39
40.54 20.24 8.52 4.261 #3@ 9.0 35.47 25.33 8.52 4.26] #3@ 15
7 41.57 21.30 4.26 4.26 35.04 25.30 12.78 6.39
45.60 25.33 8.52 4.26] ¥ @80 35.47 25.33 8.52 4.26] #3@ 15
[ 43.95 24.79 4.26 4.26 37.92 28.54 12.78 6.39
45.60 25.33 8.52 4.26] #3@8.0 40.54 30.40 8.52 4.268) W@ 15
5 45.43 27.53 4.26 4.26 40.05 30.01 12.78 6.39
45.60 30.40 8.52 4.26] #3@ 8.0 40.54 30.40 8.52 4.26] @15
4 47.80 30.56 4.26 4,26 42.88 32.32 12.78 6.39
50.68 35.47 8.52 426] W@7.0 45.60 35.47, 8.52 4261 B @15
3 48.26 31.89 426 4.26 4427 32,78 12.78 6.39
50.68 35.47 8.52 4.26( #$3@7.0 45.60 35.47 8.52 4261 @15 1§
2 48.00 3233 4,26 4.26 4487 32.57 12.78 6.39
50.68 35.47 8.52 426 @70 45.60 35.47 8.52 426] @15 )
1 43.57 29.64 4.26 4.26 42.24 27.81 12.78 6.39
45.60 30.40 8.52 4.26] #3 QB.O 45.60 30.40 8.52 426] #3@15
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Tabla 5.6

ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES (cm2) PARA EL EDIFICIO DE 14 NIVELES DISENADO PARA 1320.978 (ED-14-3)

Seccion Extremo Seccion Centro
Area do acero] Area de acero| Area de acero del patin Area de acero] Area de acero| Area de acero del patin
Lacho # 1 Lecho # 2 | Losa atens. JLosa a comp.] Refuerzo Lecho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. | Losa acomp.] Refuerzo
Acero nominafAcero nominal Lecho # 3 lecho #3 I {Acero A nominal Lecho # 3 Lecho #3 transversal
NIVEL Acero teal | Acero real | Lecho # 4 Lecho # 4 real {cm) Acero real { Acero real | Lecho # 4 Locho # 4 real (cm)
{cm2} {cm2) {em2) {cm2) {cm2) {cm2) {cm2) {cm2)
14 6.97 5.14 4.26 4.26] Est. simples 5.14 514 12.78 6.39] Est. simples
8.55 5.70 8.52 4.26} #2.5@ 12 570 5.70 8.52 4.26] #25@ 12
13 10.38 5.14 4.26 4.26 5.75 5.14 12.78 6.39
11.40 5.70 8.52 4.26] 925@ 12 8.55 5.70; 8.52 4.26] #25@ 12
12 13.28 6.33 426 4.26 8.56 5.14 12.78 6.39
15.20 8.55 8.52 426 25@ 12 10.13 5.70 8.52 4.26| 5@ 12
11 16.19 7.64 4.26 4.26 11.15 6.34 1278 6.39
20.26 8.55 8.52 4.26] #2.5@ 12 15.20 8.55 8.52 4.26) #2.5@ 12
10 19.08 8.89 4.26 4.26 13.81 8.68 12.78 6.39
20.26 10.13 8.52 4.26] #25@ 12 15.20, 10.13 8.52 4.26] #2.5@ 15
9 21.55 993 4.26 4.26 16.24 10.57 12,78 6.39
25.33 10.13 8.52 426) #3@ 10 20.26 15.20 8.52 4261 3@ 15
8 24.19 11.01 4.26 4,26 18.78 12.82 12,78 6.39
25.33 15.20 8.52 4.26] #3@ 9.0 20.26 15.20 8.52 4.26] #3@ 15
7 26.20 12.30 4.26 4.26 20.95 14.39 12.78 6.39
30.40 15.20 8.52 4.26] #3@8.0 25.33 15.20 8.52 4261 83 @ 15
6 28.14 14.12 426 4.26 23.21 16.16 12.78 6.29
30.40 15.20 8.52 4.26| 3@ 8.0 25.33 20.26 8.52 426 B@15
5 29.04 15.51 4.26 4.26 24,93 17.21 12.78 6.39
30.40 20.26 8.52 4.26] 3@ 8.0 25.33 20.26 8.52 4.26 #3@ 15
4 30.59 17.27 4.26 426 26.65 18.53 12.78 6.39
35.47 20.26 8.52 4.26] #3@7.0 30.40 20.26 8.52 426f #3 @15
3 30.87 18.23 4.26 426 27.80 18.86 12.78 6.38
35.47 20.26 8.52 426] 8@7.0 30.40 20.26 8.52 4.26] #3@15
2 30.71 18.54 4.26 4.26 28.30 18.71 1278 6.39
35.47 20.26 8.52 426] #3@7.0 30.40 20.26 8.52 4.26] #3@ 15
1 27.22 16.70 4.26 426 26.12 15.78 12,78 6.39
30.40 20.26 8.52 426 #3@80 30.40 20.26 8.52 4.26) #3_@ 15
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Tabla 5.7
ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES({cm2) PARA EL EDIFICIO DE 20 NIVELES DISERADO PARA f1 = 1.222 (ED-20-1)

Seccion Extremo Seccion Centro
Area de acero] Area de acero| Area de acero de! patin Arsa de acerof Area de acero| Area de acero del patin
Lecha # 1 Lecho # 2 | Losa atens. | Losa a comp. Refuerzo Lacho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. {Losa a comp.{  Refuerzo
Acero Acero Lecho # 3 Lecho # 3 i |Acero Ac 1 Lecho # 3 Lecha #3 | transversal
NIVEL Acero real | Acero real | lecho #4 Lecho # 4 real {cm} Acorc real | Acero real | Lecho #4 Lecho # 4 real {erm)
{em2) (cm?2) {em2) {em2) | {cm2) (em2} {cm2} {em2) -
20 9.16 5.05 426 4.26|Est. simples 5.05 505 1278 6.39{Est. simples
10.12 5.70 852 426] B3@14 5.70 5.70 852 426 #3Q@14
19 15.01 7.11 4.26) 426 6.96 5.05! 1278 6.39
1538 £.55] 8.52 426 #3@14 §.55 5.70 8.52 4.26J e 14
18 2032 9.14 426 4.26 10.95 7.08 12.78 6.39
20.24 10.12 852 4.26] #3@14 10.12 8.55 8.52 4.261 BO 4
17 24.,67] 11.18 4.26 4.26 14.77) 10.53 1278 6.39
25.30 15.18 8.52 426 @14 15.18. 11.40 8.52 426 #3014
16 29.18 13.20 4.26] 426 18.82 14.28 1278 6.38]
31.67, 15.18 8.52, 426] #3@ 14 20.24 15.18 852 426 L@ 14
15 3248 15.02 426 426 281 17.61 12.78 6.39,
36.73 15.18 8.52 426] #3@8 25.30 18.03 8.52) 426 #3014
14 35.72 16.85 4.26 426 27.09, 21.32 1278 6.39
36.73 18.03 8.52! 426) #3@38 3167 21.5¢ 852 426 B3O 14
13 38.48 20.11 4.261 426 30.09 2454 12.78 639
39.58 20.24 8.52 426) #3307 3167 3530 852 426 #3@14
12 41.14/ 2357 426 426 3279 2791 1278 6.39
42.44 25.30 8.52] 426] M@ 3387 28.15 8.52] 426 3O 14
1 4312 26.78 4.26 4.26] 3528 29.71[ 12.78 6.39
47.50: 28.15/ 8.52 4261 #3p7 36.73 30.36; 8.52 426 #3614
10 46.04 29.63 4.26 426 38.25 32.81 12.78 6.39.
47.50 30.36 8.52 426) ¥ @8 39.59 3387, 8.52 426) #3@14
9 47.54 31.51 426 426 40.23; 34.28 1278 6.39
47.50 33.87 8.52 426] #3 Ej 42.44 35.42, 8.52 426 L@ 14
8 49.25 33.46 4.26 426 4252 36.36 12.78 6.39]
50.35 33.87, 8.52 426] m@8 4244 36.73 8.52 426 13@12
7 50.41 35.13 4.26 426 44.27| 37.42] 1278 6.39
50.35 35.42 8.52 426] #3@8 47.50| 38.59) 8.52 42| K@ 12
6 5165 36.79 426 426 46.19 3891 1278 639
52.56 36.79 8.52 426 w3@8 47.50 39.59 8.52 426{ ¥3@10
s 5223 3797 426 426 4746 38.52 1278 6.39
5256 39.59 852 426] #3@8 47.50 39.59 8.52: 426 ot |
4 5261 3893 426 426 4861 40.14, 12.78 6.39
52.56 39.59! 852 4.26L ¥3ps 4971 424 8.52 42 83@ 11
3 51.64 3867 4.6 4.26, 43.48 38.96 1278 5.39,
52.56, 39.59] 8.52 426 ¥3@8 49.71 39.59) 852 426 #3011
2 48.13 3575 426 426 4572 3591 12.78) 6.39)
49.71 36.73, 8.52 426| m@8 47.50, 36.73 8.52) 426 B3@12
1 37.26 25.12 4.26 4.26] 36.66 24.52 1278 6.39
39.59 25.30 8.52 426] #3@7 36.73 25.30 8.52 4.26] #3 g 14
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. Tabia 58
ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES {cm2) PARA EL EDIFICIO DE 20 NIVELES DISENADO PARA 121.589 (ED-20-2)

Seccion Extremo Seccion Centro
Aren de acero] Area de acero Area do acoro del patin Area de acero] Area de acero Area de acero dol patin
Lecho # 1 Lecho #2 | Losaatens. fLosa acomp.] Refuerzo Lecho # 1 Lecho # 2 ) Losaatens. jLosa a comp.] Refuarzo
Acaco inal{ Acero Locho # 3 Lecho # 3 Acero inalf A inall Lacho # 3 Lecho # 3 tranmvaceal
NIVEL Acerc real | Acero reat | Lecho#4 | Lecho# 4 real (cm) | Acero resl | Acaco real | Lecha#4 | Lecha ¥4 real {cm)
{cm2) lcm2) {em2) {cm2) lem2) {em2} lem2) {cm2)
20 1216 582 426 4.26] Est. simples 6.36 505 12.78 6.39] Est. simples
15.20 8.55 8.52 426 #3@14 8.55 8.55 8.52 426 13@14
19 20.28 9.38 426 426 9.19 5.05 12.78] 6.39
25.34 10.13 8.52 4.26J B4 10.13 8.55 852 426) W3 @14 |
18 .1 12.14 426 4.26 1461 835 1278 6.39
30.40 15.20 8.52| 426] #3@14 15.20 10.13 852 426| #B@14
17 3231 1492 426 426 19.94) 14.03] 12.78, 6.39]
35.47 15.20 8.52 426 #3@14 20.27 15.20 852 426) 3@ 14
16 37.24 17.73 4.26 4.26 578 18.24 12.78 6.38
4053 20.27 852 426] #3@14 30.40 2027 852 426) #3@14
15 4154 20.29/ 426 426 3044 2402 12.78 639
4560 2834 852 426! m3e@s8 35.48 2535 8.52 426! 3@ 14
14 45.75 2447 426 4.26 3464 28.90 1278 6.39 .
50.70 25.35 852 426 13@8 35.49 30.42 8.52 426! #3@14
13 48.34 227 4.26 426 38.43, 3247 12.78 6.38
50.70 3042 8.52] 426] #3@7 40.561 3549 852 426} #3@14
12 5280 33.88 426 426 42.18 3560 12.78 6.39
5577 35.49 8.52 426! s@s 4563 40.56 852 426! 3@ 14
1 55.38 37.31 426 426 45.18 3784 1278 6.39
55.77 40.56 8.52] 426] #3@7 4563 40.56 8.52 A2 3@ 14
10 59.12 39.50 426 426 48.99, 41.92 12.78) 6.39]
£0.84 40.56, 852 426 #3@8 50.70 45.63! 8.52 426] #3@14
E] 61.07 42,08 426 4.26 51.57 43.83 1278 6.39
§5.91 45.63, 8.52 A28 m@s 55.77 45.63 852 426 BO 4
8 6328 45.05 4.26 4.26| 5453 46.40 1278 6.39)
6591 45.63 8.52 426 m@8 §8.77 50.70 8.52 426 3@ 12
7 64.80 47.07 4.26 4.26 56.82 4791 12.78 6.39,
65.91 $0.70 8.52 426] #21@8 6591 50.70 8.52 426] #3Q12
[ 66.40 48.20 4.26/ 426J $9.31 49.85 12.78 639
7095 50.70 8.92] 426| #3@8 60.81 50.70 8.52 426! 13011
5 67.16 S0.22 426 426 60.96: 50.64 1278 6.39
70.95 50.77, 852 426] #3@8 65.91_r 50.70, 8.5;[ 426 %3@11
4 67.66 50.88 426 4.26[ 62.46 51.44 12.78 6.39
70.95 55.77. 852 426 138 £5.88 §5.75, B.§2_| 426] #3@11
3 66.39 4954 426 4.26] 62.29 50.30 1278 639
7095 $0.70. 8.52] 426] w@8 65.88 50.70 8.52 426 3@ 11
.2 61.83 4574 4.26] 426 58.70 4595 12.78 6.39
65.88 50.70 8.52 4261 #3008 60.81 50.70 8.52 426! B@12
1 47.70 33.35 426 4.26] 46.92 3274 1278 639
50.70 35;;‘ 8.52 426 @7 50.70! 35.49 8.52 4.28] Ll AL




Tabla5.9
ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES {cm?2) PARA EL EDIFICIO DE 20 NIVELES DISENADO PARA 1320.978 (ED-203)

134

Seccicn Extremo Seccion Centro
Area de zcero] Arsa de acero Area de acero del patin Araa de acoro] Ares de acero] Area de acero del pgﬂ__
Lecho # 1 Lecho # 2 ] Losaatens. {Losa acomp.| Rafuerzo Lecho # 1 Lecho #2 | Losa atens. | Losa 8 comp, Retuerzo
Acero inal A i Locho # 3 Lecho # 3 i [Acero Nnal A ¥} Lecho # 3 Lacho #3 | transversal
NIVEL Aceto resl | Acers cresl | Lecho#4 | Llecho#4 el {om) Acero rosl | Acero real | Llecha#4 | Lecha# 4 veal {cm)
{emn2} fem2) | {em?2) fem?2} femn2} femd) fcm?} fem2)
p1] 75 505 T A% Ex smpes 505 5% 578 630 EaL smpies
8.55 5.7 852 426 Be14 57 57 852 426] 3@ 14
19 11.74 563 426 4% §52 5.06 1278 6.39
15.21 5.7 8.52, 4260 @14 5.7 5.7 8.52] 426 3@ 14
18 15.27 (7] 426 426 8,62 5.61 12.78 6.39]
20.28, 855 8.52 426] $3E14 10.14 57 852 426] 13@14
17 18.9, 88 4.26) 4.26/ 1158 83 1278 6.39
20.28 10.141 852 42! med 15.21_1 10.14) 8.52 426 3Q 14
16 2263 10.35] 426! 426 146 11.18! 1278 639
2535 1521 852 4261 »I@14 15.2 15.2¢ 8.52 426! 3@ 14
15 26.09 11.74) 426 4.26 1755 137 1278 6.39]
30.42 15.21 8.52 426] #3@8 20.28 15.24 8.52 426} 13D 14
14 29.03 13.12 4.26, 4.26 20.63, 16.46 1278 6.39)
30.42] 1921 852 4% @8 25.35, 20.28 8.52 426] 3@ 14
13 31.24 15.57 4.26, 4.26, 23561 18.8[ 1278 6.39
35.49. 20.28 852 426! #3@7 25.35 20.28 852 426| #3@ 14
12 3BI7 18.1 428 4.26 2662 21.36 1278 6.39]
35.491 20.28 8.52] 42 MO8 30.42 25.38! 852 426 M3@14
11t 34.96 20.4% 4.26 4.26. 2868 23.18! 1278 £.39/
35.49 25.35 852 426] m@7 30.42] 25.35 852 426} #3@ 14
10 37.33 22.58 4.26 4.26 31.09 25,79 12.78, 6.38
40.56 25.35 8.52 426 w3@8 35.49 30.42 8.52] 4.26' LAY <R L]
9 38.52 24.46] 4.26 4.26) 3268 27.34 1278 639
40.56/ 26.35 8.52 426 #3@8 3549 30.42 852 4261 B3O 14
8 39.89 2648 426 426 345 23,49 12.78; 6.33!
40.56 3042 852 428 #3@8 35.49] 30.42 852 426] #3@12
7 4082 28.26! 4.26! 426 3591 30.43. 12.78; 639
45.63 30.42 852 426 #3@8 40.56, 35.49, 8.52 4.25] #3012
3 4181 092 426 426 37.44) 3162 1278 e.ael
45.63 30.42 852 428| B@8 4o.s§‘ 3549 852 42) BON |
[ 4227 30.86 426 426, 38.46] 32u 1278 6.39
45,53 35.49 852 426! RBE8 - 40.56 35.49, 852 426 #3@ 11
4 4258 31.64 426 426 3938 326 1278, 6.39
45.63 35.49, 852 46| #3088 40.56! 35.49 B.52 426 #3011
3 418! 31.43 4.28) 4.26) 3827 s 12.78 6.39)
45.63 3549 852 4] mes 40,56 35.48: 8.2 426] 13O 11
2 38.99 2894 4,26 426 37.07, 2012 12.78 6.39,
40.56{ 30.42 8.52, 426{ ¥3@8 40.56, 30.42 8.52] 426] #3@12
1 303 19.31 4.26 4.26] 29.82] 18.87 12.78 6.39
30.42 20.28 852 426 #3@ 7 30.42 20.2;1 8.52 426] #3@14
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Tabla 5.10

ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES (cm2) PARA EL EDIFICIO DE 3 NIVELES DISERADO PARA f1 = 1.222 (ED-3-1)

Seccion Extremo Saocion Centro
Area de acerof Area de acero| Area de acero del patin Arsa de acero| Area de acero, Area de acero del patin
Lacho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. | Losa a comp.] Refuerzo Lecho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. | Losa a comp:] Refusrzo
Acero nomina§Acero nominal Lecho # 3 Lacho # 3 | fAceror A L Lecho # 3 Locho #3 transversal
NIVEL Acero real [ Acero real | Lecho # 4 Lecho # 4 real {cm) Acero rteal | Acero real | Llecho #4 Loecho # 4 real {cm)
{cm2) {cm2} (cm2) {cm2) {cm2) (em2) {cm2) {cm2)
3 2.66 2635 7.12 3.56| Est. simples 2.823 2635 12104 5.696] Est. simples
3.81 3.81 7.12 3.56] #2.5@ 10 3.81 3.81 7.12, 3.56] #2.5@ 10
2 5.392 2,635 7.12 3.56 5.324 2635 12.104 5.696
5.7 3.81 7.12 3.56) #2.5@ 10 57 3.81 7.12 3.56] 5@ 10
1 6.344 2,635 7.12 3.56 6.738 2,635 12,104 5.696
8.55 3.81 7.12 3.56 ﬂSQ 10 8.55 3.81 7.12 3.56| #2.5@ 10
Tabla 5.11
ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES {cm2) PARA EL EDIFICIO DE 3 NIVELES DISENADO PARA f2=1.589 (ED-3-2)
Seccion Extremo Seccion Centro
Area de acero] Area de acero) Area de acero del patin Area de acero} Area de acero; Area de acero del patin
Lecho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. |Losa a comp.] Refuerzo Lecho # 1 Lecho # 2 | Losa a tens. | Losa a comp.] Refuerzo
Aceroc nomina§Acero nomina] Lecho # 3 Lecho # 3 transversal |Acero nominafAcero nominal Lecho # 3 Lecho # 3 transversal
NIVEL Acero real | Acero real | Lecho # 4 Lecho # 4 real {cm) Acero real | Acero real | Lecho #4 Lecho # 4 real {cm)
{cm2} {cm2) {cm2) {cm2) {cm2) {cm2) {cm2) (cm2)L
3 3.498 2.635 7.12 3.56] Est. simples 3.716 2.635 12.104 5.696] Est. simples
3.81 3.81 7.12 3.56] #25@ 10 3.81 3.81 7.12 3.56] #2.5@ 10
2 7177 2,635 7.12 3.56 7.089 2635 12.104 5.696
8.55 3.81 7.12 3.56] #25@ 10 8.55 3.81 7.12 3.56) #25@ 10
1 8.49 3.102 7.12 3.56 9.038 2.635 12.104 5.696
8.55 3.81 7.12 3.56 #2.5@ 10 11.4 3.81 7.42 3.56) #2.5@ 10
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Tabla 5.12

ACERO DE REFUERZO LONGITUDINAL EN TRABES {cm2) PARA EL EDIFICIO DE 3 NIVELES DISENADO PARA f3=0.978 {ED-3.3)

Seccion Extremo Seccion Centro
Area de acero] Area de acero Ares de acero del patin Aroa de acero| Area de acoro| Area de acero del patin
Lecho # 1 Lecho # 2 | Losa atens. {Losa a comp.] Refuerzo Lecho # 1 Lecho # 2 [ Losa a tens. ] Losa a comp.] Refuerzo
Acero nominafAcero nominad Lecho # 3 Lecho # 3 | transversal JAcero nomins§Acero nomina§ Lecho # 3 lecho #3 | transversal
NIVEL Acero real | Acero real | Lecho # 4 Lecho # 4 real {em) | Acero real | Acero real | Lecho #4 | Lecho £#4 real (cn)
{cm2) {cm2) (cm2) em2) (em2) fem2) {em2) fom2)
3 2.635 2635 7.12 3.56} Est. simples 2.635 2.635 12,104 5.696] Est. simples
3.81 3.81 7.12 3.56] #2.5@ 10 3.81 3.81 7.12 3.56] #2.5 @ 10
2 4.251 2.635 7.12 3.56 4.199 2635 12.104 5.696
57 3.81 7.12 3.56) #2.5@ 10 5.7 3.81 7.12, 3.56] #2.5 Q 10
1 4.983 2.635 7.12 3.56 5.286 2635 12.104 5.696
57 3.81 7.12 356l w5@10 5.7 3.81 7.12 3.56 &59 10
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Tabla §.13

ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS DEL EDIFICIO ED-3

Refuezo long.{Refuerzo long Refuerzo
Ubicacion de Nominal Real Transversal
Entrepiso jla columna en|] As=As' As =As' Real
el marco {cm2) {cm2) -
3 Extremos 3.189 8.550 Est. dobles #3 @ 8.0cm
Centro 2.767 8.550 Est. dobles #3 @ 8.0cm
2 Extremos 4.154 8.550 Est. dobles #3 @ 8.0 cm
Centro 6.125 8.560 Est. dobles#3 @ 8.0 cm
1 Extremos 7.220 8.550 Est. dobles # 3 @ 8.0 cm
Centro 7.220 8.550 Est dobles #3 @ 8.0 cm
Tabla 5.14
ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS DEL EDIFICIO ED-14
Refuezo long.{Refuerzo long. Refuerzo
Ubicacian de Nominal Resl Transversal
Entrepiso fla columna en} As=As' As=As' Real
el marco {cm2) {cm2)
14 Extremos 9.060 11,400 Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 12.500 14.250] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
13 Extremos 12.500 14.250] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 12.500 14.250{ Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
12 Extremos 13.780 14.250] Est. dobles #3 + 1 grapa @ 10cm
Centro 13.780 14.250{ Est dobles#3 + 1 grapa @ 10cm
11 Extremos 13.780{ 14.250) Est dobles #3 + 1 grapa @ 10cm
Centro 13.780 14.250] Est dobles #3 + 1 grapa @ 10 cm
10 Extremos 16.130 17.100] Est. dobles #3 + 1 grapa @ 10 cm
Centro 15.130 17.100| Est. dobles #3 + 1 grapa @ 10cm
9 Extremos 15.130 17.100] Est. dobles #3 + 1 grapa @ 10 cm
Centro 15.130 17.100{ Est. dobles #3 + 1 grapa @ 10 cm
8 Extremos 18.000 20.270] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
Centro 18.000 20.270| Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
7 Extremos 18.000 20.2707 Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
Centro 18.000 20.270] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 c¢m
6 Extremos 21.130 20.270{ Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10-cm
Centro 25.480 25.330] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
S Extremos 21.130 20.270] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 ¢cm
Centro 25.480 25.330] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
4 Extremos 22.780 25.330] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 33.670 35.470] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
3 Extremos 25.420 25.330] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 41.010 40.530] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
2 Extremos 29.660 30.400| Est. dobies#3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 44.440 45.600] Est. dobles#3 + 3 grapas @ 10 cm
1 Extremos 48.390 50.670] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 50.900 50.670] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
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Tabla 5.15

ACERO DE REFUERZO EN COLUMNAS DEL EDIFICIO ED-20

Refuezo long.}jRefusrzo long Refuarza
Ubicacion de Nominat Real Transversal
Entrepiso  }ia columna en] As=As’ Ag=As' Roal
8t marco {cm2) fem2) . —
20 Extremos 10.390 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 10.390 11.400] . Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
19 Extremos 10.390 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 10.390 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
18 Extremos 11.280 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 11.280 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
17 Extremaos 11.280 11.400] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 13.250 14.250{ Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
16 Extremaos 12.500 14.250] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 18,350 21.520{ Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
15 Extremos 18.860 215201 Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 26.320 30.360] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
14 Extremos 21.770 23.730{ Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 30.760 35.420] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
13 Extremos 30.180 30.360] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 38.650 40.882] Est. simples #3 + 3 grapas @ 10 cm
12 Extremos 32.940 35420] Est dobles #3 + 1 grapa @ 10cm
Centro 41.710 43613] Est dobles#3 + 1 grapa @ 10 cm
11 Extremos 42.850 43613] Est dobles#3 + 1 grapa @ 10 cm
Centro 47.810 49.075] Est dobles#3 + 1 grapa @ 10cm
10 Extremos 42.850 43.613] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
Centro 47.810 49.075] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
[] Extremos 49,540 54.540f Est. dobles#3 + 2 grapas @ 10cm
Centro 49.830 5$4.540] Est. dobles #3 + 2 grapas @ 10 cm
8 Extremos 49.540 54.540{ Est. dobles#3 + 2 grapas @ 10 cm
Centro 49.830 54.540] Est. dobles #3 +2 grapas @ 10 cm
7 Extremos 49,540 54.540] Est. dobles#3 + 2 grapas @ 10 cm
Centro 49.830 54.540] Est. dobles#3 + 2 grapas @ 10 cm
6 Extremos 49.540 54.5401 Est. dobles#3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 49.920 54.540} Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
5 Extremos 49.540 54.540] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 49.920 54.540] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
4 Extremos 49.540 54.540] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 49.920 54.540] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
3 Extremos 49.540 54.540] Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10 cm
Centro 50.810 §4.540} Est. dobles #3 + 3 grapas @ 10cm
2 Extremos 62.170 62.328] Est. dobles #3 + 4 grapas @ 10 cm
Centro 62170 62.328{ Est. dobles #3 + 4 grapas @ 10 cm
1 Extremos 73.830 77.810f Est. dobles #3 + 4 grapas @ 10 cm
Centro 73.830 77.910] Est. dobles #3 + 4 grapasA_@L 10 cm
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CAPITULO VI
SOBRE-RESISTENCIA DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES

6.1 - Generalidades.

En la definicion de las fuerzas de disefio en reglamentos es comin considerar importantes
factores reductivos en los espectros de disefio, debido a que se acepta implicitamente que las
estructuras reales poseen una sobre-resistencia importante, no considerada en las formulas de
disefio y explicitamente a que se acepta un cierto riesgo de dafio bajo fuerzas sismicas
extremas. De no hacerse estas consideraciones, las fuerzas de disefio correspondientes a un

sismo intenso serian demasiado altas llevando a soluciones de disefio relativamente caras.

Debido a que la determinacion de la respuesta sismica de una estructura disefiada para
incursionar en el intervalo no lineal de comportamiento depende significativamente de la
resistencia de sus elementos estructurales, la evaluacion de esta propiedad es de fundamental

importancia.

En este capitulo se evalua la resistencia “real” de los elementos estructurales (vigas y
columnas) de los edificios en estudio definiendo los diagramas momento-curvatura, a
momento positivo (losa a compresion) y a momento negativo (losa a tension) para las trabes y
el diagrama de interaccion (momento-carga axial) para las secciones de las columnas. Estos

diagramas fueron construidos considerando los siguientes factores:

1) Contribucién de la losa de piso.
2) Modelo realista para el comportamiento del acero (Mander, 1984).
3) Modelo realista para el comportamiento del concreto (Scott, Park y Priestley, 1982).

4) Efecto de la velocidad de aplicacion de deformacion en el acero (Mander, 1984).
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5) Efecto de la velocidad de aplicacion de deformacion en el concreto (Soroushian, 1986).
6) Confinamiento del concreto.

7) Contribucion del acero a compresion.

8) Areas reales de acero de refuerzo en trabes y columnas.

9) Valor medio de resistencia a compresion del concreto (Meli y Villanueva, 1984).

10)Valor medio de resistencia a tension del acero (Rodriguez y Botero, 1994).

Otros factores que también contribuyen en la resistencia y que aqui no son evaluados por
considerarse de poca influencia o de dificil modelacion para la construccion del diagrama

momento-curvatura de elementos estructurales de concreto reforzado, son:

1) Aumento de la resistencia a compresion del concreto con la edad.
2) Posicién del acero de refuerzo. -
3) Dispersion en las dimensiones reales de las trabes (Meli, 1976): base, peralte y

recubrimiento.

Los resultados de las resistencias de las secciones evaluadas de las estructuras, se presentan en
las tablas 6.1 a 6.12. '

6.2 - Modelo de comportamiento del acero.

Para el célculo de las resistencias de los elementos en una estructura de concreto reforzado, el
empleo de una curva esfuerzo-deformacion de comportamiento “realista” del acero de
refuerzo es de importancia. En esta tesis se utilizo el modelo propuesto por Mander, 1984 y
evaluado para los aceros mexicanos por Rodriguez y Botero, 1994, mostrado en la fig 6.1, en

la cual se distinguen tres zonas:

1) Zona elstica ( 0< &, < &)

b) Zona de fluencia (&, < &;<&g)
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¢) Zona de endurecimiento por deformacion (&g, S &5 < Egy)

Donde:
& = deformacién a tension del acero.
&y = deformacion de fluencia.
&sp= deformacion al inicio de la zona de endurecimiento.

&= deformacion asociada al esfuerzo tltimo del acero.

ESFUERZO
r

DEFORMACION

La ecuacion para evaluar la'zona de endurecimiento por deformacién se define mediante la

expresion:

sl

£y —E5 IP &
sy = Esh '
Donde:

p = Coeficiente a evaluarse mediante pruebas de laboratorio,

Los pardmetros de la ecuacion 6.1 definidos a partir de resultados experimentales, Rodriguez
y Botero, 1994, estan definidos en la tabla 6.13 correspondiente a los valores medios para
barras de didmetros grandes (1.6 cm o mayores) y barras de diametros pequefios (1.3 cm o

menores).
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pegueiio

Valores
Tipo edios Y €n tsu €gy []
de barra kglcm? kgfcm2
B am.
",,',’:,,‘.’,Z‘" ™ 4577 | 00088 | 7491 |0.0171 | 3.474
Barras de didm.! 4509 | 00060 | 7436 | 0.1420 | 3.362

Tabla 6.13 - Valores medios de algunos paridmetros de barras de acero en funcién del
didmetro (Rodriguez y Botero, 1994).

6.3 - Funciones de distribucién de la resistencia del concreto,

Se debe esperar variacion en la resistencia a compresion del concreto (f) debido a cambios

en proporcionamiento de la mezcla, cambios en las propiedades de los agregados, método de

mezclado, transporte de la mezcla, forma de colocacion en obra, condiciones de curado

(temperatura y humedad) y edad del concreto.

Meli y Vilianueva, 1984 sugieren una funcién de distribucion normal y estiman el valor medio

de resistencia del concreto, con la expresion:

ic'—' c’+0.8420'fc---para-fé.en.kg/cmz

En la cual:

J¢ = valor medio de la resistencia del concreto. .

fd = resistencia especificada del concreto.

-O 1 = desviacion estandar.

6.2)
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Los resultados de dichos ensayos para‘valores de 200 < £ <300 - kg / cm?, se muestran

en latabla 6.14, Meli y Villanueva, 1984, en ella:

n nilmerc de mucstras
X resistencia media del concreto
8§ desviaclién estandar
V coeficiente de variacién
fe n x § v %< 1
kgem? kgrem? | kglem? % ¢
200 358 230 38.5 16.8 196
250 n 288 44.6 16.7 379
300 276 321 a1.3 129 29.4

Tabla 6.14 - Resultados de ensayos para concretos de diferentes resistencias
(Meli y Villanueva, 1984).

6.4 - Efecto de la velocidad de deformacion sobre la resistencia del concreto.

La mayoria de los estudios experimentales estandar sobre e! comportamiento de los
materiales de elementos de concreto reforzado y de sistemas estructurales se desarrolian de
forma cuasi-estatica en la que la velocidad de deformacion es de! orden de 0.00001 1/seg.
Durante excitaciones sismicas severas, sin embargo, el concreto en zonas criticas del sistema
estructural puede estar sujeto a velocidades de deformacion en compresion del orden de 0.01

1/seg, Paulay y Priestley, 1992.

Cuando se considera el efecto dinamico de la velocidad de deformacion a compresién en
pruebas de concreto confinado y no confinado, la curva esfuerzo-deformacion del concreto

presenta las siguientes caracteristicas:
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a) Incremento de la resistencia a compresion, del médulo secante de elasticidad y de la
pendiente de la rama descendente.

b) La deformacién maxima a la falla decrece, mientras que la deformacion en la que ocurre el
esfuerzo méximo podria decrecer o incrementarse en funcién de la velocidad de

deformacion.

Para la evaluacion de este factor de sobre-resistencia, en este trabajo se usa el modelo
constitutivo del concreto propuesto por Soroushian, Choi y Alhamad, 1986. Este modelo
modifica el de Scott, Park y Priestley, 1982, involucrando nuevas variables que consideran el
efecto de la velocidad de deformacion sobre la resistencia, el méodulo secante, la pendiente de
la rama descendente y la deformacion del concreto confinado y no confinado sujeto a esfuerzo

de compresion, (fig 6.2).

. 2. € 21 A
F=kyky f2 _[0.0021‘:‘ T f(0.00Zk] 'ks) J para-g $0.002k) - k3 (63)

[ =k dey- 21~ 2Z(e - 0002k - k3)] 2 02k; - ky - £ -+ para - £ > 0002k, - ky

Donde:

= esfuerzo a compresion del concreto.

&= deformacion a compresién de! concreto.

e . N . -
ki=1+ —‘f—/,’”" (6.4)

£ = relacion volumétrica entre un paso de refuerzo lateral y ef volumen del
concreto confinado (nicleo).

T, yh = esfuerzo de fluencia del acero transversal.

J&= esfuerzo a compresion del concreto a los 28 dias.
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S o8 ' ’
= ; ’ .“para-fc,‘en.kglcm
Sr00sase 3, M 0002k, ks

1422f;-1000 74"+

(6.5)
S

Donde: ‘ '
h'= ancho del nticleo del concreto medido desde la cara externa del acero del
refuerzo transversal.
S = separacion del acero transversal medido de centro a centro de la barra del

estribo.

kz =148 +0160- Logloé + 0.0]27(L0810é)2 (6 6)
ky=108+0112- Logioé + 00193 Logyeé)” '

ESFUERZ0

kyky lg

0.2k kpf;

0.002kq k3 DEFORMACION

) .Fig 6.2 - Curva esfuerzo-deformacién del concreto
(Soroushian, Choi y Alhamad, 1986).

En este modelo k, representa el efecto de la velocidad de deformacién sobre el esfuerzo a
compresion y K3 toma en cuenta este efecto sobre la deformacion en el punto de maximo
esfuerzo de la seccion transversal. En el planteamiento del modelo se asume que el efecto de
la velocidad de deformacion sobre la pendiente de la rama descendente del diagrama esfuerzo-

deformacion, es similar al efecto de la velocidad de deformacion sobre la resistencia a
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"compresiéon del concreto. Para una velocidad de deformacién menor a 0.00001  1/seg

k2 =k3 = 1.0

La velocidad de deformacion para una estructura dada se puede determinar con base en:

£=7 /4 6.7)
Donde:
&, = deformacién nltima del concreto o del acero en caso de que se produzca
una falla por aplastarniento del concreto o se alcance la deformacion ultima del

acero, respectivamente.

T = periodo elastico aproximado de la estructura (seg).

VEL ©01SEG

&
3
)
o
=)
g
i
=
&
w
0
0 0002 0.004 0006 0008 oot

DEFORMACION

Fig 6.3 - Curva esfuerzo-deformacion del concreto para una velocidad de deformacion
de 0,01 V/seg y 0.00001 1/seg.

En la fig 6.3 se muestran las curvas esfuerzo deformacion del concreto para una resistencia a
compresion de 250 kg/cm? para dos velocidades de deformacion. En esta, se puede observar
que la resistencia se incrementa en un 21 %, al variar la velocidad de deformacién de 0.00001

I/seg a 0.01 1/seg.
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6.5 - Efecto de la velocidad de deformacion sobre la resistencia del acero.

Si se considera que el sismo es una carga dinamica, es necesario incluir el efecto de la
velocidad de deformacian en la curva de comportamiento del acero. Este efecto produce un
incremento significativo en la resistencia, lo cual se hace evidente al comparar los valores
obtenidos en pruebas estaticas con los correspondientes a velocidades de deformacion

caracteristicas de la respuesta sismica (0.01 a 0.10 1/seg).

El efecto de la velocidad de deformacién sobre la resistencia del acero debido al efecto

dindmico, se asume en la forma: (Mander, 1984)
(fy)d =Ds'fy (6.8)

( J, y)d = resistencia dinamica del acero,

I y = esfuerzo cuasi-estético de fluencia del acero. Generalmente obtenido para

" una velocidad de carga de 0.00001 1/seg.

Dy = factor de amplificacion dinamica.

Este procedimiento da una aproximacion de la respuesta dinamica, la cual se logra

multiplicando el esfuerzo cuasi-estatico del acero por un factor de amplificacion dinamica.

Los valores propuestos por Mander, 1984, para aceros de resistencia moderada bajo cargas

monotdnicas a tension, transforman la ecuacion anterior en;

%

£

F
D, =0953 1+ 260

L

-}
6.9).:

Donde:

£ = velocidad de deformacién. .
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Se puede notar que para velocidades de deformacion cuasi-estatica de 0.00001 1/seg el factor

de amplificacion dinamica es igual a uno.

Para cargas a compresion este factor se expresa como:

& 6

5000 (6.10)

F
D, = 0.9661_1 +

Sin embargo, en el analisis de resistencia de los elementos se considerd que las curvas
esfuerzo-deformacion para el acero a tension y a compresion son idénticas, lo que representa

una suposicion razonable con base en los resultados de pruebas realizadas en aceros.

La velocidad de deformacion para una estructura dada se puede determinar con base en la ec
6.7. ' '

D000
' VEL =0DVSEG

— BO00
g 1 VEL =0.00001/ SEG
g X
8 F/
g 4000
=]
[T
@
W 2000

[+]

° 002 004 008 008 01 or

DEFORMACION

Fig 6.4 - Curva esfuerzo-deformacién del acero a diferente velocidad de deformacién.

En la fig 6.4 se puede notar un incremento aproximado de 10.5 % en los valores de resistencia
en la curva esfuerzo-deformacion del acero; para fy = 4200 kg/cm®, cuando la velocidad de

deformacioén cambia de 0.00001 1/seg a 0.01 1/seg.
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6.6 - Contribucicdn de la losa a la resistencia de trabes.

Con base en la filosofia de disefio sismico de columna fuerte y trabe débil, se busca la
formacion de mecanismos que involucren el comportamiento inelastico en elementos con la
mayor capacidad de deformacion; es decir, mecanismos en los que el mayor nimero de
articulaciones ocurra en trabes; esto es debido a que éstas tienen una mayor capacidad de
rotacion por Ia ausencia de carga axial, o que mejora la capacidad de deformacion inelastica y

por lo tanto la capacidad de disipacion de energia.

Ante solicitaciones sismicas, la sobre-resistencia de las trabes debido a la contribucion de la
losa (fig 6.5), puede causar un comportamiento no esperado en la estructura, por ejemplo un
cambio en el mecanismo de colapso. En consecuencia, es importante evaluar adecuadamente
la contribucion de la losa en la resistencia de la trabe. Se puede esperar, en la mayoria de los
casos, que un aumento del 100% en el area de acero a tension de la trabe, debido a la
contribucién del acero de la losa, produzca un incremento de la misma proporcion en la

resistencia a la fluencia (fig 6.5).

CON ACEROLOSA

T~

SINACER 3 osa” i

MOMENTO (kg-cm)

° 00002 00004 00006 00008 0001
CURVATURA {1/cm)

Fig 6.5 - Diagrama momento-curvatura para una trabe considerando y no considerando
la contribucién del acero de ia losa a momento negativo.
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N\ 0SA A TENSION

PRESION "

MOMENTO (kg-cm)

[ 0.0006 0001 0005 0002 00026
CURVATURA (1/cm}

Fig 6.6 - Diagrama momento curvatura de una trabe a momento positivo a
momento negativo.

La contribucion del sistema de piso a la resistencia de una trabe, a momento positivo (losa a
compresion) o0 a momento negativo (losa a tension), debe de considerarse en el calculo de: la
resistencia a cortante de las trabes, la resistencia a flexion de las columnas y la resistencia a

cortante de las juntas.

La fig 6.6 presenta el diagrama momento curvatura para la trabe V4C del edificio de 14
niveles, disefiado con un factor de disefio de 1.222, tanto para momento positivo como

negativo.

Los codigos de diseiio contemplan de forma explicita el ancho efectivo de losa a considerar
en ¢l momento positivo resistente (losa a compresion). En la tabla 6.15 y 6.16 (Paulay y
Priestley, 1992) se presenta los valores del ancho del patin en la contribucion de la resistencia

a compresion y para el calculo de la rigidez.

Sin embargo, un aumento en la resistencia del concreto o un aumento del acero a compresion,

o bien un aumento del area a compresién en una trabe, no contribuye significativamente a un
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incremento en el momento resistente de la trabe, pero si en la ductilidad de curvatura esperada

en el diagrama momento-curvatura . Todo lo contrario ocurre si se aumenta el acero a tension
(fig 6.5).

Patin para la Patin a considerar
- r————s 5 —— JH resistencia a en el cdiculo de
ettt e flexiGn. rigidez. ,
L <=b,, +1bhg <= by, +8hg
’ S <=by +lpy <= by tlpyl2
CA— b —
Glxl lxf8
—Lny + bwt Loy

Tabla 6.15 - Ancho efectivo del ala a momento positivo para una trabe interior (Paulay y

Priestiey, 1992).
N -Jﬁs Patin para la Patin a conslderar
- resistencia a en el cilculo de
flexidn. rigidez.
<=b,, +16hg <= b, +Bhg
= <= by w2
[ b <=by *’Lny w nyl
R <=Ly M Ly i8
t bt —Lpy +

Tabla 6.16 - Ancho efectivo del ala 2 momento positivo para una trabe exterior (Pavlay y

Pricstley, 1992).

Para momento negativo (losa a tension) el Reglamento de Construcciones para el Distrito

Federal no contempla la contribucion de la losa en la resistencia de la trabe. Sin embargo,
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durante un sismo intenso las barras superiores de los apoyos de una viga continua pueden
llegar a fluir, lo que provoca que las barras longitudinales de la losa puedan también fluir.
Estas barras aumentan la resistencia a flexion de la seccion cuando ocurren grandes
deformaciones inelasticas. Es dificil, sin embargo, determinar la cantidad de acero de la losa

que podria participar en el momento resistente de la seccion de una viga, debido a:

a) La cantidad del acero de la losa que participa va a depender de la magnitud de las
deformaciones ineldsticas impuestas por el sismo. A mayor rotacion en la articulacién

plastica, mayor participacion del acero de la losa.

b) Las fuerzas de tension en las barras de la losa necesitan ser transmitidas a la viga y de la
viga a la unién viga-columna. Esta transmision de fuerzas se realiza a través de la

adherencia desarrollada por dichas barras, necesitando estar debidamente ancladas.

c) La efectividad de la contribucidn de las barras de la losa se ve afectada por la presencia o
ausencia de vigas transversales. Ocurriendo una mejor contribucion en losas monoliticas

con vigas perimetrales.

Con base en las recomendaciones de Paulay y Priestley, 1992, las barras de acero colocadas en
el patin en secciones de vigas T o L construidas monoliticamente con la losa, que trabajan a

momento negativo, se calculan como las contenidas en el menor de los siguientes anchos, fig
6.8:

a) Un cuarto del claro de la viga en consideracion, extendiéndose a cada lado desde el centro

de la seccion de la viga, donde exista patin.
b) Un medio del claro de la losa medido de forma perpendicular a la viga en consideracion,

extendiéndose a cada lado desde el centro de la seccion de la viga donde exista patin.

Cuando el nodo corresponda a una columna interior.
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c) Un cuarto del claro de la losa medido de forma perpendicular a la viga en consideracion,
extendiéndose a cada lado desde el centro de la seccion de la viga donde exista patin, para

un nodo correspondiente a una columna exterior.

Fig 6.8 - Ancho efectivo del ala a momento negativo para trabe interior y exterior

(Paulay y Priestley, 1992).

Las recomendaciones sobre anchos del patin previamente presentadas corresponden a
estructuras sin dafio aparente. Para edificios dafiados, Alcocer y Jirsa, 1993 recomiendan

usar un 20% del claro de la losa a cada lado de la cara de la trabe.
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Tabla 6.1

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA f1=1.222 (ED-14-1) -

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo { Duct. a tension {nercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. uitima Agrietada
%Elelast %E alast (ton-m),(1/cm) (ton-m}) (1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. (cm4)

ViE 0.01219 0.01553 61.804 67.201 18.236 29.902 8.167 261580.700
L l 0.00006 0.00049 0.000051 0.00211 ( 42.2(

vic 0.00000 o.mszsl 75.474} 74.923) 18.2222 3o.391L 6.143( 261580.700
0.00007 0.00043 0.00005 0.0021 42

V2E 0.00309 0.01487 77.765 79.072) 27.037 43.679 6.429 299438.710,
0.00007 0.00045 0.00005 0.00212 42.4

v2C¢ 0.00000 0.01324 82,213 78.594 18.036 30.335 5.571 299438.710
e 0.00007 0.00039 0.00004 0.0021 52.5

CNBER )7 0.00000 0.01421 89.715 86.453 27.018 42.908]. 5.571 326958.330
R i R 0.00007 0.00039 0.00005 0.00212 424

00]"> 0.01314 85.668 79.915 18.036 30.242 5.429 326958.330
. 0.00007 0.00038 0.00004 0.0021 52.5

90.613 90.259 31.847 51.494 5.714 418165.220
e L 0.00007 0.0004 0.00005 0.00212 42.4

.2 0.00000( * 98.144 91.412 27.044 44,048 5.000 418165.220
e i R 0.00007 0.00035 0.00005 0.00212 42.4

V5E 0.00276].:.0.01475 104.464 105.821 47.279 76.296 5.714 462596.520
ST 0.00007 0.0004 0.00005 0.00213 42.6

V5C’ 0.00000| "~"0.01474( 113.164 110.831 47.257 76.369 5.429 462586.520
R 0.00007 0.00038 0.00005 0.00214 42.8

V6E 0.00120 ©:0.01482|" - 118.750 119.565 47.257 76.385 6.714 551264.670
Lot : 0.00007 0.00047 0.00005 0.00213 42.6

véC 0.00000 0.01474|" 113.164 110.831 47.257 76.369 5.429 551264.670
. R - 0.00007 0.00038 0.00005 0.00214 42.8

V7E 0.00422 0.01479| - 118.810 121.962 47.259 76.340 7.286 572966.004
S R 0.00007 0.00051 0.00005 0.00213 42.6

v7C 0.00000} -+ 0.01471 = -:127.249 126.495 62.608 101.286 5.429 572966.004
o 0.00007 0.00038 0.00005 0.0021% 43
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Tabla 6.1 {cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA 11=1.222 (ED-14-1)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fiuencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo § Duet. a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%Eletast %E lelast (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m},(1/cm) (ton-m},(1/em} | Duct. a comp. {cmd)
V8E 0.00422 0.01479 118.810 121.962 47.259 76.340 7.286 595292.930,
0.00007 0.00051 0.00005 0.00213 42.6
v8C 0.00000 0.01470 145.057 132.056 62.601 101.073 4,125 595292.930}
0.00008 0.00033 0.00005 0.00214 42.8
VOE 0.00980 0.01485 132.7186 141.910 62.562 101.216 8.000 615071.070
0.00007 0.00056 0.00005 0.00213 42.6
vac 0.00000 0.01470 145.057 132.056 62.601 101.073 4.125 615071.070
0.00008 0.00033 0.00005 0.00214 42.8
V10E 0.00631 0.01485 136.736 141.910 62.562 101.217 7.000 673240.500
o 0.00008 0.00056 0.00005 0.00213 42.6
v10C -~ - 0.00000) - 0.01642 144,039 143.290 77.780 131.931 5.286 673240.500]
DR o : 0.00007 0.00037 0.00005 0.00217 43.4
V11E - 0.01¢ < 0.01469 143.426 164.986 77.745 125.481 9.286 713095.926
L Cos 0.00007 0.00065 0.00005 0.00214 42.8
vViic 1'0.01486 161.031 151.377 77.789 126.107 4.250 713095.926
PR 0.00008 0.00034 0.00005 0.00214 42.8
V12E '0.01469 143.426 164.986 77.745 125.481 9.286 713095.926
el 0.00007 0.00065 0.00005 0.00214 42.8
viac .0.01486 161.031 151.377 77.7%0 126.107 4.250 713095.926
T 0.00008 0.00034 0.00005 0.00214 42.8
V13E 0.01814} " 0.01469 143.426 164.986 77.745 125.481 9.286 713095.926
0.00007 0.00065 0.00005 0.00214 42.8
vi3C 0.00000 0.01486 161.031 151.377 77.789 126.107 4,250 713095.926
0.00008 0.00034 0.00005 0.00214 42.8
V14E 0.01940 0.01474 136.783 157.628 77.743 125.859 8.857 700240.945
0.00007 0.00062 0.00005 0.00215 43
v14C 0.00000 0.01492 156.913 140.627 62.594 101.435 3.875 700240.945
: 0.00008 0.00031 0.00005 0.00213 42.6
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Tabla 6.2

MOMENTOS RESISTENTE§ DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA 2=1.589 (ED-14-2)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de ia fluencia Mom. fiuencia Mom. uitimo Mom. fluencia Mom. ultimo | Duct. a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. uitima Curv. fiuencia Curv. ultima Agrietada
96E |olnat Y%Elolast (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) ]| Duct. a comp. (cmd4)

VIE 0.00000 0.01262 76.987 74.949 18.017 29.784 6.000 362828.923
0.00007 0.00042 0.00004 0.00211 52.75

vic 0.00000 0.01324 82.212 78.593 18.036 30.335 5.5671 362828.92ﬂ
0.00007 0.00039 0.00004 0.0021 52.5

V2E 0.00000 0.01420 89.876 86.464 27.018 42.906 5.571 400393.430
0.00007 0.00039 0.00005 0.00212 42.4

v2c 0.00000 0.01306 88.378 81.680 18.035 30.221 5.143 400393.430
0.00007 0.00036 0.00004 0.00211 52.75

V3E 0.00000 0.01488 102.470 97.399 35.751 57.7171 5.286 437674.290]
0.00007 0.00037 0.00005 0.00212 42.4

v3C 0.00000 0.01519 98.186 91.418 27.043 44.050 5.000 437674.2%0
0.00007 0.00035 0.00005 0.00212 42.4

V4E 0.00000 0.01461 115.778 111.176 47.324 76.091 5.000 594280.270
0.00007 0.00035 0.00005 0.00213 42.6

v4C 0.00000 0.01492 110.781 101.680 35.783 57.999 4,857 594280.270W
0.00007 0.00034 0.00005 0.00213 42.6

V5E 0.00000 0.01487 130.092 116.340 47.308 76.430 3.875 637509.637
0.00008 0.00031 0.00005 0.00212 42.4

v5C 0.00000 0.01490 127.850 115.365 47.361 76.713 4.250 637509.637
0.00008 0.00034 0.00005 0.00213 42.6

V6E 0.00000 0.01296 140.460 126.204 47.292 72.547 5.000 672990.330
0.00008 0.0004 0.00005 0.00212 42.4 I

v6C 0.00000 0.01476 142.442 131.033 62.693 101.367 4.250 672990.330,
0.00008 0.00034 0.00005 0.00214 42.8

V7E 0.00000 0.01469 145.282 141.671 62.647 100.936 6.000 697897.630,
0.00008 0.00048 0.00005 0.00213 42.6

v7C 0.00000 0.01476 157.100 146.630 ' 77.878 126.156 4.250 697897.6ﬂ
0.00008 0.00034 0.00005 0.00215 43
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Tabla 6.2 {cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA 12=1.588 (ED-14-2)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo ] Duct. a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. uttima Curv. fluencia Curv. uftima Agrietada
%Elelast %Elatast {tor-m),({1/cm) (ton-m),(1/cr) {tor-m),(1/cm) (ton-m) (ticm) | Duct. a comp. {cmd}
VBE 0.00210 0.01471 160.084 161.935 77.845 1256.707 6.500 716941.052
0.00008 0.00052 0.00005 0.00214 42.8
v8C 0.00000 0.01476 157.100 146.637 77.878 126.156 4.250 716941.052
0.00008 0.00034 0.00005 0.00215 43
VIE 0.00210 0.01471 160.085 161.935 77.845 125.707 6.500 795298.895
0.00008 0.00052 0.00005 0.00214 42.8
vsC 0.00000 0.01634 171.822 161.899 92.987 157.715 4.375 795298.895
0.00008 0.00035 0.00005 0.00218 43.6,
V10E 0.01200 0.01459 163.081 175.066 92.953 149.905 7.125 801528.506}
0.00008 0.00057 0.00005 0.00215 43
vi0C 0.00000 0.01634 171.822 161.899 92.987 157.715 4.375 801528.506
0.00008 0.00035 0.00005 0.00218 43.6
VIiE 0.01898 0.01655 174.154 201.062 107.987 183.395 9.143 901494.940
0.00007 0.00064 0.00005 0.00216 43.2
viicC 0.00000 0.0161% 187.655 183.340 108.021 179.889 4.375 901494.940
0.00008 0.00035 0.00005 0.00211 42.2
V12E 0.01898 0.01655 174.138 201.050 107.987 183.383 9.143 901494.940
0.00007 0.00064 0.00005 0.00216 43.2
vi2c 0.00000 0.01615 187.655 183.340 108.021 179.890 4.375 901494.940]
0.00008 0.00035 0.00005 0.00211 42.2
VI3E 0.01898 0.01655 174.138 201.050 107.987 183.383 9.143 901494.940]
0.00007 0.00064 0.00005 0.00216 43.2
vV13C 0.00000 0.01615 187.655 181.489 108.021 179.889 4.375 901494.940
0.00008 0.00035 0.00005 0.00211 42.2
V14E 0.01622 0.01484 159.781 178.664 92.953 150.885 8.286 828716.221
0.00007 0.00058 0.00005 0.00215 43
vi4C 0.00000 0.01485 183.986 170.180 93.013 150.743 4.000 828716.221
0.00008 0.00032 0.00005 0.00214 42.8
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Tabla 6.3

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-14-3)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo 1 Duct. a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
% Elotast %Eletast (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(t/cm) | Duct. a comp. (cma4)

V1E 0.01522 0.01557 58.211 65.002 18.241 29.939 8.667 232254.540
0.00006 0.00052 0.00005 0.00211 42.2

vic 0.00000 0.01629 75.474 74.923 18.222 30.391 6.143 232254.540'
0.00007 0.00043 0.00005 0.0021 42

V2E 0.01008 0.01551 64.751 69.101 18.233 29.883 7.667 260326.035‘
0.00006 0.00046 0.00005 0.00211 42.2

vac 0.00000 0.01617 82.212 78.594 18.242 30.335 6.143 260326.038
0.00007 0.00043 0.00005 0.0021 42

V3E 0.00301 0.01487 77.816 79.088 27.037 43.681 6.429 307041.830
0.00007 0.00045 0.00005 0.00212 42.4

v3c 0.00000 0.01606 85.668 79.815 18.237 30.242 5.429 307041.830|
0.00007 0.00038 0.00005 0.0021 42

V4E 0.00000 0.01510 89.826 87.396 27.018 43.906 5.429 417382.230
0.00007 0.00038 0.00005 0.00212 42.4

v4c 0.00000 0.01519 98.144 91.412 27.044 44.048 5.000 417382.230
0.00007 0.00035 0.00005 0.00212 42.4

VSE 0.00000 0.01490 90.662 90.294 31.877 51.543 5.714 353573.300
0.00007 0.0004 0.00005 0.00212 42.4

Vv5C 0.00000 0.01502 99.192 95.248 31.907 51.753 5.429 353573.300
0.00007 0.00038 0.00005 0.00212 42.4

V6E 0.00000 0.01502 101.800 101.837 31.858 51.629 7.000 459679.840
0.00007 0.00049 0.00005 0.00212 42.4

v6C 0.00000 0.01474 113.219 110.892 47.318 76.467 5.429 459679.840
0.00007 0.00038 0.00005 0.00214 42.8

V7E 0.01413 0.01479 104.758 115.802 47.340 76.471 8.429 529921.860
0.00007 0.00059 0.00005 0.00213 42.6

v7C 0.00000 0.01479 113.219 110.892 47.318 76.467 5.429 529921.860
0.00007 0.00038 0.00005 0.00214 42.8 l
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Tabla 6.3 {cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 14 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-14-3)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fiuencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo | Duct. a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv, fluencia Curv. ultima Curv. fiuencia Curv. ultima Agrietada
9E letast 96E lotast {ton-m),(1/cm} {ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/cm) | Duct. a comp. {emd)
V8E 0.00618 0.01480 116.051 120.760 47.263 76.353 7.571 559382.510
0.00007 0.00053 0.00005 0.00213 42.6
v8cC 0.00000 0.01480 127.832 115.362 47.361 76.711 4.250 559382.510,
0.00008 0.00034 0.00005 0.00213 42.6
VIE 0.00899 0.01480 116.131 123.737 47.324 76.461 8.286 568987.050
0.00007 0.00058 0.00005 0.00213 42.6
vsC 0.00000 0.01462 127.328 126.562 62.668 101.148 5.429 568987.050
0.00007 0.00038 0.00005 0.00215 43
V10E 0.01767 0.01467 118.877 135.983 62.629 101.035 9.143 627267.870
0.00007 0.00064 0.00005 0.00214 42.8
vioc 0.00000 0.01467 127.328 126.562 62.668 101.148 5.429 627267.870
0.00007 0.00038 0.00005 0.00215 43
V11E 0.01596 0.01482 131.430 148.514 62.623 101.233 9.143 671540.960
0.00007 0.00064 0.00005 0.00213 42.6
Viic 0.00000 0.01475 139.178 134.650 62.663 101.307 5.000|. 671540.960
0.00007 0.00035 0.00005 0.00214 42.8
V12E 0.01596 0.01482 131.43C 148.514 62.623 101.233 9.143 671540.960
0.00007 0.00064 0.00005 0.00213 42.6
vizc 0.00000 0.01475 139.178 134,650 62.663 101.307 5.000 671540.960,
0.00007 0.00035 0.00005 0.00214 42.8
V13E 0.01596 0.01482 131.430 148.514 62.623 101.233 9.143 671540.960
0.00007 0.00064 0.00005 0.00213 42.6
V13C 0.00000 0.01475 139.178 134.650 62.663 101.307 5.000 671540.960
0.00007 0.00035 0.00005 0.00214 42.8
V14E 0.01948 0.01471 119.801 139.135 62.629 101.130 9.286 654532.370
0.00007 0.00065 0.00005 0.00214 42.8
V14C 0.00000 0.01475 139.178 134.648 62.663 101.307 5.000 654532.370
0.00007 0.00035 0.00005 0.00214 42.8
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Tabla 6.4

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 1=1.222 (ED-20-1)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de {a fluencia Mom. fluencia Mom, ultimo Mom. fluencia Mom. uttimo | Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fiuencia Curv. ultima Agrietada
9%Eletast %E letast {ton-m).(1/cm) {ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. (cmd)

VIE 0.01301 0.01267 61.234 67.607 17.825 29.514 9.000 261580.704
0.00006 0.00054 0.00004 0.00211 52.75

vic 0.00200 0.01330 74.701 75.558 17.844 30.087 6.714 261580.704/
0.00007 0.00047 0.00004 0.0021 52.5

V2E 0.00832 0.01495 76.953 80.886 26.734 43.282 7.143 289438.710
0.00007 0.0005 0.00005 0.00212 42.4

v2c 0.00000 0.01330 81.571 78.983 17.842 29.978 6.143 299438.710
0.00007 0.00043 0.00004 0.0021 52.5

V3E 0.00000 0.01487 89.792 89.998 31.489 50.878 6.429 330238.170
0.00007 0.00045 0.00005 0.00212 42.4

v3C 0.00000 0.01521 86.424 86.192 26.722 43.548 6.429 330238.170
0.00007 0.00045 0.00005 0.00212 42.4

V4E 0.00520 0.01457 103.473 106.319 46.749 75.228 6.286 443445.990
0.00007 0.00044 0.00005 0.00214 42.8

- V4C 0.00000 0.01477 98.926 97.530 35.355 56.794 6.000  443445.990
0.00007 0.00042 0.00005 0.00213 42.6

V5E 0.00000 0.01457 117.410 112.321 46.729 75.169 5.429 487316.490
0.00007 0.00038 0.00005 0.00213 42.6

v5C 0.00000 0.01457 112.058 111.017 46.727 75.504 5.714 487316.490
0.00007 0.0004 0.00005 0.00214 42.8

V6E 0.00000 0.01457 131.983 128.128 46.713 75.561 6.375 561725.740
; 0.00008 0.00051 0.00005 0.00213 42.6

véC 0.00000 0.01465 124.636 121.791 65.313 89.187 5.429 561725.740
: 0.00007 0.00038 0.00005 0.00214 42.8

V7E 0.00156 0.01465 134.127 135.330 55.259 89.269 6.750 628419.870
: 0.00008 0.00054 0.00005 0.00213 42.6

v7C .~.0.00000 0.01475 144.649 134.798 65.679 106.171 4.500 628419.870
o S o 0.00008 0.00036 0.00005 0.00214 42.8
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Tabla 6.4 (cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 1=1.222 (ED-20-1)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de {a fluencia Mom. fiuencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo | Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fiuencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
96E lalast %E lolast (ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/ecm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. {cm4)

V8E 0.00567 0.01467 142.054 147.289 61.855 99.599 7.500 681902.6105
0.00008 0.0006 0.00005 0.00213 42.6

v8sC 0.00080 0.01660 142.803 143.327 76.909 130.709 5.571 681902.610
0.00007 0.00039 0.00005 0.00216 43.2

VOE 0.00770 0.01480 151.317 158.270 76.878 124.417 7.000 732800.000
0.00008 0.00056 0.00005 0.00214 42.8

vac 0.00311 0.01530 149.300 151.490 85.309 141.709 5.714 732800.000
0.00007 0.0004 0.00005 0.00221 44.2

V10E 0.008%0 0.01380 164.692 174.224 85.304 134.405 7.500 782443.000
0.00008 0.0006 0.00005 0.00214 42.8

vioCc | ", 0.00000 0.01499 161.137 158.940 91.809 151.544 4.875 782443.000
’ U : 0.00008 0.00039 0.00005 0.00222 44.4

V11E £ 0.01873Y - .7:0.01481 162.388 189.768 91.803 148.633 10.000 852040.460
et fo0 0.00007 0.0007 0.00005 0.00214 42.8

viic ~0.01754 166.355 172.847 102.095 167.984 5.714 852040.460
i a 0.00007 0.0004 0.00005 0.00189 37.8

V12E ©0.022204+ .01578]" 164.329 198.694 102.090 169.774 10.429 880135.010
B B R 0.00007 0.00673 0.00005 0.00215 43

vi2C ::0,00678|: 173.148 178.511 106.636 175.276 5.571 880135.010
T e 0.00007 0.00039 0.00005 0.00199 39.8

V13E :10.02020| : ©0.01490 170.595 201.190 102.111 166.157 9.857 901715.290
RERSRE R b L 0.00007 0.00069 0.00005 0.00215 43

V13C. - +20.01217|7:0.01686 174.387 185.303 110.449 181.228 6.143 901715.290
e I 0.00007 0.00043 0.00005 0.00195 39

VI4E: . *0.01655 171.762 205.684 106.626 181.081 10.429 947045.990
C 0.00007 0.00073 0.00005 0.00216 43.2

v14C-i|~ 0.01699 191.999 196.217 118.813 195.563 5.250 847045.990
B . 0.00008 0.00042 0.00005 0.00195 39
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Tabla 6.4 (cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA f1=1.222 (ED-20-1)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. uitimo Mom. fluencia Mom. ultimo { Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%E lelast %Eleiast {ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) | Duct. a comp. {cm4)

V15E 0.02244 0.01552 177.501 219.610 110.652 182.775 11.671 954835.120
0.00007 0.00081 0.00005 0.00215 43

Vv15C 0.01025 0.01476 192.055 201.652 118.813 194.200 5.875 954835.120
0.00008 0.00047 0.00005 0.0022 44

V16E 0.02417 0.01476 178.989 227.186 118.779 197.699 12,143 957282.8C0
0.00007 0.00085 0.00005 0.0022 44

V16C 0.01025 0.01476 192.055 201.651 118.810 194.198 5.875 957282.800
0.00008 0.00047 0.00005 0.0022 44

V17E 0.02417 0.01476 178.989 227.186 118.779 197.699 12.143 991152.210
0.00007 0.00085 0.00005 0.0022 44

Vvi7C 0.01176]:". -+ 0.01589 198.658 210.043 127.020 207.780 5.875 991152.210
RIOTOAE T BRI 0.00008 0.00047 0.00005 0.00205 41

V18E 0.02417]:- 0.01545 178.989 227.186 118.779 197.699 12.143 935918.270
) 0.00007 0.00085 0.00005 0.0022 44

Vi8C 0.00640 0.01545 197.480 203.343} " 118.828 195.388 5.625 935918.270
0.00008 0.00045 0.00005 0.00223 44.6

V19E 0.02410 0.01600 170.892 216.690 110.440 185.708 12,143 918299.380
0.00007 0.00085 0.00005 0.00218 43.6

v18C 0.00000 0.01600 190.737 189.625 110.495 184.094 5.000 918299.380
0.00008 0.0004 0.00005 0.00221 44.2

V20E 0.01829 0.01468 141.931 163.808 76.875 124.056 9.429 713139.890
0.00007 0.00066 0.00005 0.00214 42.8

v20C 0.00000 0.01468 159.312 151.180 76.917 124.522 4.500 713133.890
0.00008 0.00036 0.00005 0.00214 42.8




0

Tabla 6.5

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 12=1.589 (ED-20-2)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. uftimo Mom. fluencia Mom. ultimo { Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%E letast %E letast (ton-m),(1/cm}) (ton-m),(1/cm) {ton-m),{t/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. (cmd)
V1E 0.00820 0.01493 77.003 80.9G1 26.734 43.259 7.143 279696.850
0.00007 0.0005 0.00005 0.00212 42.4
VALY 0.00390 0.01493 82.594 84.432 26.727 43.552 5.571 279696.850]
0.00007 0.00039 0.00005 0.00212 42.4
V2E 0.00000 0.01482 100.787 95.694 31.500 50.826 5.571 348817.640
0.00007 0.00039 0.00005 0.00212 42.4
v2C 0.00000 0.01493 86.446 86.197 26.722 43.548 6.429 348817.640
0.00007 0.00045 0.00005 0.00212 42.4
. V3E 0.00000 0.01464 114.702 111.313 46.793 75.299 5.571 459420.810
0.00007 0.00039 0.00005 0.00213 42.6
v3c 0.00000 0.01482 98.258 95.502 31.549 61.163 5.714 459420.910
0.00007 0.0004 0.00005 0.00212 42.4
VAE 0.00000 0.01464 128.986 115.580 46.777 75.637 4.375 499034.960
0.00008 0.00035 0.00005 0.00212 42.4
v4c 0.00000 0.01464 112.135 111.084 46.787 75.601 5.714 499034.960
0.00007 0.0004 0.00005 0.00214 42.8
V5BE 0.00000 0.01465 143.462 131.180 61.944 99.685 4.375 617227.4%0
0.00008 0.00035 C.00005 0.00213 42.6
V5C 0.00000 0.01465 141.051 130.973 61.990 100.153 4.500 617227.490
0.00008 0.0003€ 0.00005 0.00214 42.8
V6E 0.00258 0.01470 158.451 160.754 77.001 124.320 6.625 716083.510
0.00008 0.00053 0.00005 0.00214 42.8
véC 0.00000 0.01470 155.580 146.583 77.062 124.798 4.500 716083.510
. 0.00008 0.00036 0.00005 0.00214 42.8
V7E 0.00000 0.01470 169.068 164.142 77.035 124.382 6.125 784990.270'
0.00008 0.00049 0.00005 0.00213 42.6
‘V7C 0.00000 0.01520 158.135 158.037 91.977 150.407 5.000 784990.270'
0.00008 0.0004 0.00005 0.00214 42.8




Tabla 6.5 (cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 12=1.589 (ED-20-2)

SL

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo | Duct a tension Inercia
Losa atens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%Elotast %E lolast (ton-m),(1/em) (ton-m),(1/cm) {ton-m) (1/cm) (too-m),(t/cm) | Duct. a comp. (cm4)
VBE 0.00850 0.01520 173.222 182.588 91.994 149.353 7.375 868165.570)
0.00008 0.00059 0.00005 0.00214 42.8
vac 0.00150 0.01710 172.695 173.712 106.822 175.067 5.000 868165.570
0.00008 0.0004 0.00005 0.00192 38.4
VOE 0.00630 0.01710 187.719 194.425 106.875 173.961 6.625 951559.012
0.00008 0.00053 0.00005 0.00215 43
vaC 0.00280 0.02020 187.296 189.395 121.623 201.241 5.000 951559.012
0.00008 0.0004 0.00005 0.00167 334
V1i0E 0.01710 0.02020 190.629 213.467 121.651 202.461 8.000 956503.318,
0.00008 0.00064 0.00005 0.00221 442
vioc 0.00280 0.02020 187.296 189.395 121.623 201.241 5.000 956503.318
0.00008 0.0004 0.00005 0.00167 33.4
V11E 0.01630 0.01490 203.543 228.062 121.724 197.885 8.375| 1047771.135
0.00008 0.00067 0.00005 0.00215 43
vVi1cC 0.00736 0.02344 202.263 208.221 136.377 225.238 5.000{ 1047771.135
] 0.00008 0.0004 0.00005 0.00144 28.8
V12E 0.01714 0.01605 218.134 245.714 136.497 230.240 8.375{ 1081954.030
0.00008 0.00067 0.00005 0.00219 43.8
vi2C 0.00000 0.01937 214,802 212.352 136.465 225.820 4.625] 1081 954.030'
0.00008 0.00037 0.00005 0.00174 34.8
V13E 0.01714 0.01605 218.134 245.714 136.497 230.242 8.375 1155249.570F
0.00008 0.00067 0.00005 0.00219 43.8
VAKI 0.01176 0.02383 216.911 228.389 151.104 246.894 5.500{ 1155249.570
0.00008 0.00044 0.00005 0.00138 27.6
V14E 0.02220 0.02383 220.307 258.994 151.204 247.033 8.875] 1 189627.8101
0.00008 0.00071 0.00005 0.00226 45.2
vi4c 0.00000 0.01658 241.248 235.920 151.293 250.143 4.750} 1189627.810
0.00008 0.00038 0.00005 0.00202 40.4
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Tabla 6.5 {cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 2=1.589 (ED-20-2)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo | Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada’
%E lefast %E lelast (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. {cmd)

V15E 0.02045 0.01658 232.838 273.910 151.166 251.950 9.625) 1188797.810
0.00008 0.00077 0.00005 0.00222 44.4

V15C 0.00850 0.01658 229.497 238.716 151.212 247.770 5.750) 1188797.810
0.00008 0.00046 0.00005 0.00201 40.2

V16E 0.02045 0.01658 232.838 273.910 151.166 251.950 9.625} 1203176.980
0.00008 0.00077 0.00005 0.00222 44.4

V16C 0.00000 0.01658 241.242 242.303 151.294 248.433 5.375; 1203176.980
0.00008 0.00043 0.00005 0.00226 45.2

V17E 0.02439 0.01421 234.957 288.657 165.864 271.016 10.375; 1253961.450)
0.00008 0.00083 0.00005 0.00228 45.6

vi17C 0.00920 0.01421 244,120 254.830 166.046 274.426 5.750] 1253961.450
0.00008 0.00046 0.00005 0.00177 354

V18E 0.02045 0.01658 232.838 273.909 151.166 251.951 9.625] 1203176.980
0.00008 0.00077 0.00005 0.00222 444

Vv18C 0.00000 0.01658 241.174 242,260 151.293 248.417 5.375] 1203176.980
0.00008 0.00043 0.00005 0.00226 45.2

VI19E 0.02412 0.01658 220.306 270.130 151.204 247.197 10.375] 1175248.640
0.00008 0.00083 0.00005 0.06226 45.2

viac 0.00320 0.01658 229.407 232.417 151.211 249.460 5.125] 1 175248.640#
0.00008 0.00041 0.00005 0.00173 34.6

V20E 0.01909 0.01657 172.506 199.329 106.833 181.544 9.143 917255.650!
0.00007 0.00064 0.00005 0.00216 43.2

v20C 0.00000 0.01657 196.870 185.228 106.905 183.839 4.250 917255.650
0.00008 0.00034 0.00005 0.00216 43.2
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Tabla 6.6

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-20-3)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de fa fluencia Mom. fluencia | Mom. ultimo { Mom. fluencia | Mom. utimo | Duct a tension Inercia
Losaatens. | Losaa comp. Curv. fluencia Curv. uitima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
96Elotast %6E letast {ton-m),(1/cm) (ton-m) (t/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. {cm4)

ViE 0.01592 0.01564 57.670 65.474 18.040 29.661 9.500 232254.540
0.00006 0.00057 0.00005 0.00211 42.2

vic 0.00000 0.01564 74.701 75.560 18.017 30.087 6.714 232254.540)
0.00007 0.00047 0.00005 0.0021 42

V2E 0.00000 0.01564 76.230 75.474 18.018 29.490 6.571 283820.570
0.00007 0.00046 0.00005 0.00211 42.2

v2c 0.00000 0.01564 74.701 75.560 18.170 30.087 6.714 283820.570
0.00007 0.00047 0.00007 0.0021 30

V3E 0.00000 0.01542 89.074 86.875 26.715 43.352 6.143 329058.170
0.00007 0.00043 0.00005 0.00212 42.4

v3C 0.00000 0.01564 84.966 80.137 18.032 28.995 6.000 329058.170
0.00007 0.00042 0.00005 0.0021 42

V4E 0.00000 0.01481 89.880 90.712 31.550 50.893 6.286 353585.210
0.00007 0.00044 0.00005 0.00212 42.4

v4C 0.00000 0.01481 98.285 95.633 31.579 51.211 5.714 353585.210,
0.00007 0.0004 0.00005 0.00212 42.4

VSE 0.00520 0.01456 103.598 106.427 46.839 75.344 6.286 445151.550
0.00007 0.00044 0.00005 0.00214 42.8

V5C 0.00870 0.01456 100.896 105.805 46.831 75.607 6.571 445151.550
0.00007 0.00046 0.00005 0.00214 42.8

VBE 0.00940 0.01456 115.023 122.938 46.823 75.413 8.286 517291.570
0.00007 0.00058 0.00005 0.00213 42.6

VveC 0.00000 0.01456 112.163 111.115 46.817 75.649 6.714 517281.570,
0.00007 0.0004 0.00005 0.00214 42.8

VZE 0.00940 0.01456 115.023 122.938 46.823 75.413 8.286 564535.840
0.00007 0.00058 0.00005 0.00213 42.6

vi7C 0.00000 0.01468 126.104 126.743 62.025 100.088 5.714 564535.840
0.00007 0.0004 0.00005 0.00214 42.8
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Tabla 6.6 {(cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-20-3)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de Ia fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. uitimo | Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fiuencia Curv. ultima Agrietada
%E latast %Elelast (ton-m),(1/cm) (ton-m).{1/cm) (ton-m),(1/cm) (ton-m),(1/cm) Duct. a comp. (cmd4)
V8E 0.01410 0.01468 129.092 143.918 61.980 100.080 9.143 589574.450
0.00007 0.00064 0.00005 0.00214 42.8
v8C 0.00000 0.01468 126.104 126.743 62.025 100.088 5.714 589574.450
0.00007 £.0004 0.00005 0.09214 42.8
VIE 0.01157 0.01468 128.011 139.890 61.981 99.845 8.286 665614.010}
0.00007 0.00058 0.00005 0.00214 42.8
vac 0.00340 0.01596 140.140 142.393 77.054 129.440 5.714 665614.010
0.00007 0.0004 0.00005 0.00218 43.6
V10E 0.02060 0.01596 131.719 156.560 77.020 124.550 10.143 669341.067
0.00007 0.00071 0.00005 0.00215 43
vioc 0.00341 - 0.01596 140.140 142.393 77.054 129.440 5.714 669341.067
0.00007 0.0004 0.00005 0.00218 43.6
V11E 0.01929 - 0.01485 144.248 170.494 77.024 124.845 10.429 767504.120
0.00007 0.00073 0.00005 0.00214 42.8
v11C 0.00821 0.01550 155.168 161.358 91.977 151.087 5.857 767504.120
0.00007 0.00041 0.00005 0.00211 42.2
VI12E 0.01929 0.01485 144.248 170.494 77.024 124.845 10.429 767504.120
0.00007 0.00073 0.00005 0.00214 42.8
viac 0.00821 0.01550 155.168 161.357 91.977 151.087 5.857 767504.120
0.00007 0.00041 0.00005 0.00211 42.2
V13E 0.02387 0.01550 146.648 183.161 91.943 154.530 11.429 771306.800
0.00007 0.0008 0.00005 0.00216 43.2
V13C 0.01146 0.01550 155.221 164.881 91.977 150.804 6.429 771306.800
0.00007 0.00045 0.00005 0.00223 44.6
V14E 0.02013 0.01550 158.337 188.387 91.970 148.871 10.429 866179.270
0.00007 0.00073 0.00005 0.00215 43
Vv14C 0.01237 0.01559 168.450 180.832 106.822 174.103 6.429 866179.270
0.00007 0.00045 0.00005 0.00207 414
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Tabla 6.6 (cont.)

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 20 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-20-3)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. uftime | Duct a tension Inercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv, fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%E lolast %Elslast (ton-m),(1/cm) {ton-m),(1/cm) (ton-m),{1/cm) {ton-m),(1/em) § Duct. a comp. {cm4)

V15E 0.02172 0.01550 158.457 196.316 91.8970 148.943 12.000 866179.270]
0.00007 0.00084 0.00005 0.00215 43

v15C 0.01583 0.01559 169.568 186.438 107.112 173.814 7.286 866179.270
0.00007 0.00051 0.00005 0.00225 45 )

V16E 0.02507 0.01559 160.805 209.755 106.795 176.512 13.143 870230.280
0.00007 0.00092 0.00005 0.00221 44.2

Vi6C 0.01583 0.01559 169.519 185.984 106.820 173.379 7.143 870230.280!
0.00007 0.0005 0.00005 0.00225 45

V17E 0.02507 0.01559 160.805 209.755 106.795 176.512 13.143 870230.280
0.00007 0.00092 0.00005 0.00221 44.2

Vi7C 0.01583 0.01559 169.519 185.984 106.822 173.380 7.143 870230.280
0.00007 0.0005 0.00005 0.00225 45

V18E 0.02507 0.01559 160.805 209.755 106.795 176.512 13.143 870230.280
0.00007 0.00092] - 0.00005 0.00221 44.2|

vi8C 0.01583 0.01559 169.519 185.984 106.821 173.379 7.143 870230.280
0.00007 0.0005 0.00005 0.00225 45

V19E 0.02458 0.01550 146.745 191.079 91.843 154.787 13.286 797489.050
0.00007 0.00093 0.00005 0.00216 43.2

v18C 0.00000 0.01669 171.037 169.223 92.004 156.808 5.125 797489.050]
0.00008 0.00041 0.00005 0.00216 43.2

V20E 0.02115 0.01464 118.680 141.987 61.986 99.906 10.286 598490.240
0.00007 0.00072 0.00005 0.00214 42.8

va0Cc 0.00000 0.01464 141.804 134.715 62.019 100.067 4.625 598490.240'
0.00008 0.00037 0.00005 0.00214 42.8
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Tabla 6.7

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 3 NIVELES PARA 1=1.222 (ED-3-1)

Rigidez despues

Losa a tension

Losa a compresion

Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia | Mom. ultimo | Duct. a tension {nercia
Losaatens. | Losaacomp. Curv. fluencia Cupv. ultima Curv. fluencia Curv. ultima Agrietada
%Elelast %Elelast {ton-m),(1/cm) (ton-m),{1/cm) (ton-m),{1/cm) {ton-m),{1/cm) | Duct. a comp. {cm4)
V1E 0.00000 0.04286 32.509 27.870 8.660 14.387 6.182 49661.910
0.00011 0.00068 0.00007 0.00115 16.429
viCc 0.00000 0.04286 40.021 31.245 8.660 14.432 4,417 49661.910
0.00012 0.00053 0.00007 0.001186 16.571 J
V2E 0.00000 0.01317 35.011 28.820 8.660 13.988 5.545 69406.500]
0.00011 0.00061 0.00007 0.00334 47.7114
vac 0.00000 0.01397 42,153 31.373 8.670 14.311 3.769 69406.500’
0.00013 0.00049 0.00007 0.00333 47,571
V3E 0.00000 0.01340 38181 30.504 8.670 14.069 4.500 95729.240,
0.00012 0.00054 0.00007 0.00332 47.429
v3C 0.00000 0.01412 40.074 31.884 8.670 14.357 2.765 95729.240
0.00017 0.00047 0.00007 0.00332 47.429
Tabla 6.8
MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIO DE 3 NWELES PARA 12=1,589 (ED-3-2)
Rigidez despues Losa a tension Lasa a compresion
Viga de la fluencia Mom, fluencia Mom. ultimo Mom. fluencia Mom. ultimo ] Duct. a tension fnercia
\_osa a fens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. ultima Curv. fluencia Cutv. ultima Agrietada
96E lelast 9%Elglast (ton-m},(1/cm) (tan-m),(1/cm) (ton-m) {1/cm) (ton-m),(1/cm) { Duct, a comp. (cmd)
ViE 0.00000 0.042886 32.508 27.867 8.661 14.387 8.182 49661.910
0.00011 0.00068 0.00007 0.00115 16.429
vic 0.00000 0.04281 40.021 31.245 8.660 14.433 4.417 49661.910,
0.00012 0.00053 0.00007 0.00116 16.571
V2E 0.00000 0.01340 39.181 30.504 8.672 14.069 4.500 95728.240,
0.00012 0.00054 0.00007 0.00332 47.429
v2Ce 0.00000 0.01412 40.074 31.884 8.672 14.358 2.765 95729.240
0.00017 0.00047 0.00007 0.00332 47.429
V3E 0.00000 0.01341 39.181 30.504 8.672 14.068 4.500 100468.300
0.00012 0.00054 0.00007 0.00332 47.429
v3c 0.00000 0.01341 40.074 31.884 8.671 14.311% 2.765 100468.300
0.00017 0.00047 0.00007 0.00331 47.286
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Tabla 6.9

MOMENTOS RESISTENTES DE VIGAS EN EDIFICIC DE 3 NIVELES PARA 13=0.978 (ED-3-J)

Rigidez despues Losa a tension Losa a compresion
Viga de la fluencia Mom. fluencia Mom. uitimo Mom. fluencia Mom. ultimo { Duct. a tension {nercia
Losa a tens. Losa a comp. Curv. fluencia Curv. uttima Curv. fiuencia Cutv. ultima Agrietada
%E lelast %E lstast (ton-m),(1/cm) (ton-m),{1/cm) (ton-m),(1/cm} (ton-m),(1/cm} | Duct. a comp. {cm4)

V1E 0.00000 0.04285 32.509 27.867 8.661 14.387 6.182 49661.910
0.00011 0.00068 0.00007 0.00115 16.429

vic 0.00000 0.04281 40.021 31.245 8.660 14.433 4.417 49661.910]
0.00012 0.00053 0.00007 0.00116 16.571

V2E 0.00000 0.01317 35.011 28.820 8.661 13.988 5.545 69406.500]
0.00011 0.00061 0.00007 0.00334 47.714

vac 0.00000 0.01395 42,153 31.373 8.674 14.311 3.769 69406.500
0.00013 0.00049 0.00007 0.00333 47.571

V3E 0.00000 0.01317 35.011 28.820 8.661 13.988 5.545 69406.500
0.00011 0.00061 0.00007 0.00334 47.714

v3c 0.00000 0.01395 42.153 31.373 8.674 14.312 3.789 69406.500
0.00013 0.00049 0.00007 9.00333 47.571

[ —



Tabla 6.10
VALORES PARA EL DIAGRAMA DE INTERACCION DE LAS COLUMNAS DEL
EDIFICIO 14 DE NIVELES

Momento Carga axial Carga axial Momento Carga axial
Columna a flexién pura | a compresion]  atension. batlanceado balanceada
(ton-cm) (ton) {ton) (ton-cm) {ton)
C1-E 3818.20 1355.61 203.31 10614.60 488.02
C1-C 4575.80 1406.44 254.14 11302.23 478.18
C2-E 4575.80 1406.44 254.14 11302.23 478.18
C2-C 4575.80 1406.44 254.14 11302.23 478.19
C3-E 5280.00 1625.47 254.14 13992.00 585.17
C3.C 5280.00 1625.47 254.14 13992.00 585.17
C4-E 5280.00 1625.47 254.14 13992.00 585.17
C4-C 5280.00 162547 254.14 13992.00 585.17
C5-E 7000.00 1914.38 304.97 17990.00 689.18
C5-C 7000.00 1914.38 304.97 17990.00 689.18
C8-E 7000.00 1914.38 304.97 17990.00 689.18
C8-C 7000.00 1914.38 304.97 17990.00 689.18
C7-E 9230.80 2228.04 361.51 23077.00 824.37
c7-C 9230.80 2228.04 361.51 23077.00 824.37
C8-E 9230.80 2228.04 361.51 23077.00 824.37
c8-C 9230.80 2228.04 361.51 23077.00 824.37
C9-E 10000.00 2504.21 361.51 27300.00 951.60
C9-C 12272.70 2594.45 451.75 28349.94 934.00
C10-E 10000.00 2504.21 361.51 27300.00 951.60
C10-C 12272.70 2594 .45 451.75 28349.94 934.00
C11-E 12768.00 2739.68 451.75 31536.96 986.29
c11-C 17200.00 2920.52 632.59 35260.00 992.98
Ci12-E 12768.00 2739.68 451.75 31536.96 986.29
C12-C 19285.70 3010.76 722.84 37028.54 993.55
C13-E 15800.00 2980.09 542.17 36182.00 1102.63
C13-C 22500.00 3251.17 813.26 42075.00 1072.89
C14-E 24545.00 3341.59 903.68 44181.00 1069.31
C14-C 24545.00 3341.59 903.68 44181.00 | 1069.31
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Tabla 6.11
VALORES PARA EL DIAGRAMA DE INTERACCION DE LAS COLUMNAS DEL
EDIFICIO DE 20 NIVELES

Momento Carga axial Carga axial Momento Carga axial
Columna | aflexién pura | @ compresién a tensién. balanceado balanceada
(ton-cm) (ton) (ton) (ton-cm) (ton)
C1-E 2736.80 969.44 200.97 6431.48 319.92
Ci1-C 2736.80 969.44 200.97 6431.48 319.92
C2E 2736.80 969.44 200.97 643148 319.92
C2-C 2736.80 969.44 200.97 6431.48 319.92
C3-E 3000.00 1057.18 200.97 7320.00 369.45
C3-C 3000.00 1057.19 200.97 7320.00 359.45
C4-E 3000.00 1057.19 200.97 7320.00 359.45
C4-C 3612.00 1107.44 251.22 7910.28 354.38
CS5-E 3909.10 1199.94 251.22 8951.84 395.98
C5-C 5575.80 1328.10 379.38 10538.26 398.43
C6-E 5§575.80 1328.10 379.38 10538.26 398.43
C6-C 7607.10 1483.95 535.23 12475.64 400.67
C7-E 6535.70 1464.31 418.34 12221.76 439,29
C7-C 9320.00 1670.39 624.43 14912.00 434.30
C8-E 8175.40 1581.19 §35.23 1381643 442.73
C8-C 10511.60 1766.69 720.72 16187.86 441.67
C9-E 10000.00 1772.38 624.43 16400.00 478.54
c9-C 12000.00 1916.82 768.87 18360.00 479.21
C10-E 12000.00 1916.82 768.87 18360.00 479.21
C10-C 13350.00 2013.11 865.16 19758.00 483.15
C11-E 13812.50 2135.02 768.87 21823.75 576.46
C11-C 15438.00 2231.32 865.16 23465.76 580.14
C12-E 16875.00 2327 .66 961.50 24975.00 581.92
C12-C 16875.00 2327.66 961.50 24975.00 §81.92
C13-E 19166.70 2564.84 961.50 29133.38 692.51
C13-C 19166.70 2564.84 961.50 29133.38 692.51
C14-E 19166.70 2564.84 961.50 29133.38 692.51
C14-C 19166.70 2564.84 961.50 29133.38 692.51
C15-E 21428.60 2820.99 961.50 33857.19 818.09
Cc15-C 21428.60 2820.99 961.50 33857.19 818.09
C16-E 21428.60 2820.99 961.50 33857.19 818.09
C16-C 21428.60 2820.99 961.50 33857.19 818.09
C17-E 23600.00 3096.12 961.50 39176.00 959.80
C17-C 23600.00 3096.12 961.50 39176.00 959.80
C18-E 23600.00 3096.12 961.50 39176.00 959.80
C18-C 23600.00 3096.12 961.50 39176.00 959.80
C19-E 29250.00 3527.52 1098.80 47970.00 1058.26
c19-C 29250.00 3527.52 1098.80 47970.00 1058.26
C20-E 35606.00 3802.22 1373.50 54121.12 1064.62
C20-C 35606.00 3802.22 1373.50 54121.12 1064.62
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Tabla 6.12

VALORES PARA EL DIAGRAMA DE INTERACCION DE LAS COLUMNAS DEL
EDIFICIO DE 3 NIVELES

Momento Carga axial | Carga axial Momento Carga axial
Columna a flexion pura | a compresién a tensién. balanceado batanceada
{ton-cm) {ton) {ton) {ton-cm) {ton)
Ci-E 1500.00 635.72 144.00 3315.00 180.72
C1-C 1500.00 635.72 144.00 3315.00 180.72
C2-E 1500.00 635.72 144.00 3315.00 190.72
C2-C 1500,00 635.72 144.00 3315.00 180.72
C3-E 1567.00 700.22 122.70 4152.55 252.08
C3-C 1567.00 700.22 122.70 4152.55 252.08
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CAPITULO VI
DISCUSION DE LOS RESULTADOS

7.1 - Generalidades.

En este capitulo se presentan los resultados obtenidos de los andlisis de carga incremental al
colapso, de los modelos estudiados, se construyen los espectros de capacidad
correspondientes a cada modelo y se realiza un analisis del comportamiento sismico esperado,
comparando los espectros de capacidad con el de demanda. La respuesta inelastica de los

modelos se revisa con base en los siguientes parametros:

1. El periodo fundamental calculado para los diferentes niveles de cortante basal creciente
sostenido. Cada nivel de cortante basal es representativo de una intensidad sismica. Este
parametro puede considerarse como una medida de la degradacion de la rigidez de la
estructura al incursionar en el intervalo inelastico, Ayalay Ye, 1995.

2. Correspondiente a cada nivel de cortante basal y a la forma modal asociada al modo
fundamental se calcula la aceleracion espectral para un nivel especifico de carga sismica.

3. La evolucion de los desplazamientos de cada nivel respecto a la base del edificio en funcién
del cortante basal aplicado a la estructura.

4. La evolucion de los desplazamientos relativos de entrepiso y determinacién del estado
limite de servicio (ELS).

5. La curva fuerza - desplazamiento representativa de la no linealidad capaz de desarrollar la
estructura.

6. El mecanismo de colapso.

7. Comparacion de las configuraciones deformadas normalizadas (del primer modo de
vibracion) en el intervalo elastico y en el intervalo inelastico cercana al mecanismo de

colapso.
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DISCUSION DE LOS RESULTADOS

Con la finalidad de facilitar la interpretacion de los resultados, para cada marco estudiado se

grafican y tabulan los parametros de interés.
7.2 - Camentarios generales de los resultados.

El método del espectro de capacidad, en la version que aqui se estudia, parte de suponer que
el modo fundamental de vibracion domina la respuesta de la estructura tanto en el intervalo
elastico de comportamiento como en el ineldstico. Es a partir de esta hipdtesis que es posible
definir la distribucion de las fuerzas sismicas y construir el espectro de capacidad de la
estructura. El efecto de esta hipotesis se puede observar en las figuras 7.7 a 7.9, 7.26 a 7.28,
7.45 a 7.47; en las que se muestran los desplazamientos de entrepisos correspondientes a

varios niveles de carga.

En la tabla 7.1 se muestran los valores del cortante basal y su relacion con el peso total,
correspondientes a los pasos de carga de interés (N); en ella se seilalan, para los casos
estudiados, el ELS definido como una deformacion relativa de entrepiso de 0.012 veces la
altura del entrepiso, considerando que los elementos no estructurales estdn separados de la

estructura principal, de manera que no sufren dafios importantes por las deformaciones de

ésta.
1 Edificio 14 1 Edificio 20 1 _Edificio 3 [
Paso de| Cortante bsal | Paso de | Cortante basal | Paso de | Cortante basal
carga | (CB/Wt) Ton | carga | (CB/Wt) Ton carga (CB/W1t) Ton
Criterio 1 3 11.67 3 17.39 3 2.54
(0.0246) {0.0256) (0.0369)
19 73.90 22 127.55 18 15.24
(0.1557) (0.1880) (0.2219)
*37 143.90 *37 190.68 *30 25.40
(0.3032) (0.2811) (0.3698)
46 178.91 32 27.10
(0.3770) (0.3246)
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Paso de | Cortante basal | Paso de | Cortante basal | Paso de | Cortante basal
carga | (CB/W() Ton | carga | (CB/Wt)Ton | carga | (CB/Wt) Ton
Criterio 2 3 11.67 3 17.39 3 2.54
(0.0246) (0.0256) (0.0369
27 105.01 27 156.54 20 16.94
(0.2213) (0.2308) (0.2467
38 147,79 *33 191.32 *26 25.74
(0.3114) (0.2821) (0.3748)
*41 205.35 41 211.29 34 28.45
(0.4327) (0.3115) (0.4142

Paso de| Cortante basal | Paso de | Cortante basal | Paso de | Cortante basal
carga | (CB/Wt) Ton carga | (CB/Wt) Ton | carga | (CB/Wt) Tou
Criterio 3 3 11.67 3 17.39 3 2.54
(0.0246) (0.0256) (00369
20 71.79 15 86.97 20 16.94
0.1639) (0.1282) (0.2467)
.37 143.90 27 156.54 *3] 26.25
(0.3032) (0.2308) (0.3822
43 167.24 33 191.32 36 30.48
(0.3524) (0.2820) (0.4438)
* indica el paso de carga donde se registra el estado limite de servicio (ELS).

Tabla 7.1 - Cortante basal asociado a los pasos de cargas de interés.

Un resumen de los valores obtenidos, necesarios para la construccion del espectro de

capacidad se muestran en las tablas 7.2 a 7.4,

En las figuras 7.1 a 7.3, 7.20 a 7.22 y 7.39 a 7.41 , se ilustra la evolucion del periodo
fundamental de la estructura con el desplazamiento experimentado por la azotea. Como era
de esperarse, la incursion de la estructura en el intervalo inelastico de comportamiento

produce el deterioro de la rigidez y el consecuente aumento del periodo fundamental.

De forma general, en los casos estudiados, se observé cierta similitud en las configuraciones
deformadas normalizadas correspondientes al intervalo elastico ¢ inelastico, lo que puede ser

una sefial de que para este nivel de cortante basal, atin es valida la hipétesis de que la forma de
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la distribucion de las fuerzas coincide con la configuracién deformada, esto se cumplird si la
hipotesis de que la estructura trabaja en el modo fundamental de vibracion es vilida, figs 7.4 a
7.6, 723 a 725 y 742 a 7.44.  Sin embargo, existen excepciones, que se comentan

posteriormente.

La evolucién de las articulaciones plasticas en cada uno de los marcos analizados se presenta
en las figs 7.17 a 7.19, 7.36 a 7.38 y 7.55 a 7.57, desde la formacion de la primera articulacion
hasta el nivel de carga inmediatamente anterior al que forma el mecanismo de colapso. De
forma general, en los casos estudiados y basado en un analisis monotdnico creciente, con una
distribucion triangular de cargas externas, se articulan primero los nodos de las trabes
sometidos a momento positivo (losa a compresion), esto se debe a que la contribucién del
acero de la losa a momento negativo incrementa significativamente la resistencia. En todos los
casos estudiados se observo que después de ocurrir las articulaciones por momento positivo
en trabes se articulan los nodos inferiores de las columnas del primer nivel y por ultimo los
nodos en trabes sometidos a momento negativo. El incremento de resistencia debido a la
contribucion de la losa provoca, ademas del orden en que ocurren las articulaciones, 1a forma
poco suave de los espectros de capacidad; este aspecto se discutira con mayor detalle en el

capitulo siguiente.

En la tabla 7.5 se muestran Jos indices de dafio calculados con los métodos descritos en la
seccion 3.2, En ella aparecen unicamente los modelos estudiados cuyo periodo elastico esta
localizado en el intervalo de aceleraciones maximas del espectro de demanda y el deterioro de
la estructura, lleva el espectro de capacidad hacia la rama descendente de la curva de

demanda.

El método lineal supone que, antes de formarse en la estructura la primera articulacion, se
tiene 0% de dafio (seccion 2.2) y para el estado Gltimo de carga un 100% de dafio, en caso de
obtener el mecanismo de colapso. Cuando no fue posible encontrar el mecanismo de colapso,

en la presente investigacion el dafio se calculé en proporcién al nimero de articulaciones
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formadas y al nimero de articulaciones totales que generan el mecanismo de colapso de la

estructura.
Modelo Ayala y Ye Roufaiel y Meyer Método lineal
ED-14-3 0.144 0.129 0.1268
ED - 20 -1 0.662 0.162 0.2869
ED-20-3 0.430 0.071 0.2592

Tabla 7.5 - Indices de daiio para algunos de los modelos estudiados.

Los resultados de los indices de dafio, mostrados en la tabla 7.5, se caracterizan por que los
métodos dan como resultado valores diferentes asociados a un mismo estado de dafio
estructural, dicha desventaja se habia comentado en el capitulo III por lo que es necesario
realizar mas investigacion en el tema. Sin embargo, el modelo ED - 14 - 3, para el cual se
obtiene un cortante basal cercano al mecanismo de colapso de la estructura es donde los

indices (obtenidos por los tres métodos estudiados) tienen mayor similitud.

7.3 - Edificio de catorce niveles (ED - 14 ).

7.3.1 - Criterio de disefio No. 1 (f; =1222) .

Enla figura 7.13 se muestra el espectro de capacidad para el marco central del edifico de 14
niveles disefiado con el primer criterio para la resistencia en las trabes, se puede observar que
el estado limite de servicio, se alcanza antes de que el espectro de capacidad intersecte al
espectro de demanda; sin embargo, en este punto la estructura aiin no presenta un mecanismo
pudiendo desarrollar mayor capacidad ante cargas laterales, soportando la demanda impuesta
por el sismo de SCT-EW.
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Las articulaciones plasticas aparecen inicialmente en los pisos superiores propagéandose a los
niveles inferiores, siempre en los nodos que trabajan a momento positivo. Luego, se propagan
a las columnas de los pisos inferiores donde la carga sismica produce fuerzas de tension y por
ultimo, a los nodos en trabes que trabajan a8 momento negativo y a las columnas donde la

carga sismica produce fuerzas de compresion.
Los desplazamientos relativos de los entrepisos se muestran en la fig 7.10 para varios niveles
de cortante basal, los valores maximos se concentran en los entrepisos 6, 7 y 8 (numerados

desde la base de la estructura).

7.3.2 - Criterio de disefio No. 2 (f =1589).

Para el criterio de disefio No. 2, las deformaciones de entrepisos se dibujan en la fig 7.11, en
ella se puede observar una concentracion de los desplazamientos relativos en los entrepisos 9,
8 y 7, siendo maxima en el entrepiso 9. Dicha distribucion varia suavemente con el aumento
del cortante basal. El estado limite se registra en la convergencia del paso de carga N-41 en

los pisos del 3 al 12 inclusive.

En la figura 7.5, se superponen las configuraciones deformadas normalizadas para el intervalo
elastico e ineldstico, llama la atencion la configuracién para N-41, en el cual los ltimos tres
niveles se desplazan como cuerpo rigido. Este comportamiento se justifica al estudiar el
mecanismo de colapso en el que para un cortante basal aproximadamente de 205 ton se

registran articulaciones en los nodos superiores de las columnas del entrepiso 11.

La evolucion de las articulaciones plasticas se presenta en la fig 7.18, desde la formacion de la
primera articulacion hasta el nivel de carga inmediatamente anterior al mecanismo de colapso.
Las articulaciones ocurren inicialmente en los pisos superiores y se propagan hacia los pisos
inferiores, primero en los nodos que trabajan con momentos sismicos que someten la losa a
compresion. A continuacion se articulan los nodos inferiores de las columnas del primer nivel

y los nodos superiores de las columnas del entrepiso 11.
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El espectro de capacidad superpuesto al espectro de demanda, sismo del 19 de septiembre del
1985 registrado en SCT-EW, se presenta en la fig 7.14. En ella se muestra que el espectro de
capacidad de la estructura intersecta el espectro de demanda al final de su comportamiento
elastico, sin que esta solicitacion le demande entrar en el intervalo de comportamiento
inelastico. Razon por la cual solo se superpone al espectro de capacidad el espectro de

demanda elastico.

7.3.3 - Criterio de diseffo No. 3 (/53 =0.978) .

En la fig 7.12 se presentan los desplazamientos relativos de la estructura, se observa que las
deformaciones méaximas de entrepisos se concentran en los niveles 6, 7 y 8, al igual que en el
marco ED - 14 - 1. El estado limite de servicio se alcanza para un cortante basal de 144 ton

en los entrepisos del 4 al 12.

Al superponer las formas modales en el intervalo elastico e inelastico (fig 7.6), se repite el -
comportamiento observado en el ED - 14 - 2, Desde el paso de carga N-43 los tres Gltimos
entrepisos tienen un comportamiento parecido al de un cuerpo rigido y comparando con la fig

7.19 se nota que las secciones superiores de las columnas del entrepiso 11 se articulan.

E! espectro de capacidad para el modelo ED - 14 - 3, se presenta en la fig 7.15, en la que se
sefiala el estado limite de deformacion de entrepiso. Este espectro se caracteriza por alcanzar
un periodo en el intervalo inelastico de 8.06 seg, mayor a los periodos registrados en los dos
modelos estudiados anteriormente; sin embargo, este comportamiento es razonable debido a
que este criterio de disefio produce las menores cuantias de refuerzos en trabes. El colocar
menor cantidad de refuerzo en trabes, produce en el espectro de capacidad de la estructura un
comportamiento similar al que se observa en el diagrama momento - curvatura de una trabe;
es decir, al colocar menor acero se obtiene menor resistencia pero un aumento en la
ductilidad, en este caso un aumento en el periodo ultimo registrado en el comportamiento

inelastico.
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Es importante sefialar, que el ultimo punto de carga aplicado en el analisis esta asociado a una
aceleracion espectral mendr al pendltimo punto (tabla 7.4), a pesar de que por lo general
dicho valor tiende a aumentar con el incremento del cortante basal. Lo anterior se debe a que
la aceleracion espectral esta asociada a la forma modal de la estructura correspondiente a ese
ﬂlve! Qe carga. En consecuencia, en puntos de solucién cercanos al colapso la hipotesis de que
[a distribucion de cargas, correspondiente al modo fundamental inicial, no es valida en muchos
casos para el analisis post-fluencia y se puede esperar un decremento en los valores de

aceleracion espectral.

La secuencia de aparicion de las articulaciones plasticas se presentan en la fig 7.19, a
semejanza de los edificios anteriores de 14 niveles, las articulaciones plasticas inician en los
pisos superiores y se propagan a pisos inferiores primero en las juntas que trabajan a momento
positivo, luego a las columnas del primer piso y a los nodos de trabes sometidos a momento

negativo, Por ultimo se articulan los nodos superiores de las columnas de piso No. 11,

7.3.4 - Comparacion de los criterios de disefio para el edifico de 14 niveles.

En la fig 7.58 se muestra el desplazamiento de la azotea, para los tres criterios de diseﬂo; en

funcioén del cortante basal.

Se observa que para los edificios de 14 niveles estudiados, a menor refuerzo en trabes el limite
del comportamiento elastico se alcanza a menor cortante basal, sin embargo, en estas

condiciones se llega a valores de periodo y de desplazamientos de azotea mayores.

Enla fig 7.16 se superponeri los espectros para los edificios estudiados. El hecho de aumentar
el refuerzo en trabes hace variar los momentos de inercia y provoca cambios en el periodo
inicial de la estructura. Al incrementar el refuerzo en trabes con alguno de los criterios de
resistencias estudiados, se producen variaciones en la forma del espectro, tendientes a
aumentar la aceleracion espectral para un mismo periodo y a disminuir el Ultimo periodo

alcanzado.
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7.4 - Edificio de veinte niveles (ED - 20).
7.4.1 - Criterio de diseflo No. 1 (f; =1222).

El espectro de capacidad para el marco central del edificio de 20 niveles, disefiado con el
primer criterio de resistencia, se muestra en la fig 7.32. La estructura alcanza su estado limite
de servicio para un cortante basal de 190.68 ton. Para este nivel de cortante, fig 7.36, solo se
han articulado fos nodos de trabes que trabajan a momento positivo y los nodos superiores de

1a columna central en los entrepisos 17 y 18, y columna externa del nivel 17 donde la fuerza

sismica produce fuerzas de tension.

Las configuraciones deformadas normalizadas para distintos niveles de cortante basal se
muestran en la fig 7.23, se puede observar que para un cortante basal de 17.39ton y 190.68

ton, son muy Similares.

La fig 7.29 muestra los desplazamientos de entrepisos sometidos a varios niveles de carga

sismica. En ella se puede observar que los valores maximos ocurren en los entrepisos 13 y 14.

7.4.2 - Criterio de disefio_No. 2 (f, = 1589 ).

Los resultados del analisis no-fineal del marco disefiado con el criterio No. 2, mostraron que la
estructura es incapaz de desarrollar un comportamiento inelastico satisfactorio. Es decir, el
punto de finalizacién de la curva de comportamiento de la estructura no alcanza a cruzar ia
demanda impuesta por la excitacion (fig 7.33). Este efecto puede notarse, ademas, en las
figuras 7.24 y 7.21, donde el cambio en el periodo en funcion del cortante basal es minimo y
las formas modales en el intervalo elastico asociado al paso de carga N-3 y la asociada al paso
de carga N-41 son similares, tabla 7.6.  En consecuencia, el amortiguamiento asociado al
deterioro de la estructura y aplicado a la excitacion, calculado en funci*+ de la ductilidad

global desarrollada por la estructura, es del 10% (ver tabla 3.1),
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La poca incursion en el intervalo inelastico de ia estructura podria en principio explicarse si se
considerara la contribucion de otros modos de vibracién diferente al primero,
desafortunadamente, en esta investigacion no se considerd en el analisis, el efecto de modos

superiores.

Aceptando que la contribucidn mis importante es la del modo fundamental, la poca incursion
en el intervalo ineldstico de comportamiento de la estructura se debe a que para un cortante
basal de 173.93 ton los nodos de las columnas del entrepiso 18 y 17 se articulan, habiendo
ocurrido sélo una articulacion en secciones de trabes (fig 7.37). Si observamos los
desplazamientos relativos, fig 7.30, es notorio la concentracién de deformacion de entrepiso

en el nivel 17.

7.4.3 - Criterio No. 3 de disefio (f3 =0.978).

La evolucion de las articulaciones plisticas para este criterio se presenta en la fig 7.38. A
diferencia del modelo ED - 20 - 2, la formacién de las articulaciones plasticas en las secciones
de los elementos inician en los nodos de las trabes sometidos a momento positivo distribuidos
de forma irregular en la altura del edificio. Los nodos de trabes sometidos a momento
positivo, la mayoria de los nodos a momento negativo y los nodos de las columnas centrales

de los pisos 19, 18 y 17 se articulan para un cortante basal de 191.32 ton.

El estado limite de servicio se alcanza para un cortante basal de 156.54 ton, después de haber

cruzado el espectro de capacidad al de demanda, fig 7.34.

Es interesante observar (fig 7.25) la configuracion deformada normalizada inelastica, para el
nivel de carga N-33, superpuesta a la forma modal correspondiente a 17.393 ton, donde se
empieza a notar diferencia entre las configuraciones; lo que no ocurre en las configuraciones

obtenidas en los otros dos criterios para los cuales fie disefiado este marco.
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Los desplazamientos relativos de entrepisos (fig 7.31) varian suavemente en funcion del

cortante basal, existiendo los desplazamientos maximos en los entrepisos 9, 11y 13.

7.4.4 - Comparacion de los criterios de disefio para el edificio de 20 niveles.

La superposicién de los desplazamientos de azotea en funci6n del cortante basal para los tres
marcos analizados, se presenta en la fig 7.59. Su comportamiento es similar a los edificios de
14 niveles donde, a menor refuerzo en trabes, el limite del comportamiento eldstico se alcanza
a menor cortante basal, aunque en estas condiciones se tienen periodos y desplazamientos

mayores.

La fig 7.35 presenta un resumen de los espectros de capacidad para estos edificios.

7.5 - Edificio de tres niveles (ED - 3).

7.5.1 - Criterio de disefio_No. 1 (f, =1222 ).

En este marco los desplazamientos relativos maximos de entrepisos se concentran en el primer

nivel, como se observa en la fig 7.48.

Las articulaciones plasticas aparecen inicialmente en las trabes del primer nivel y se propagan
a la base de las columnas de este entrepiso; primero a la colurna del extremo donde la carga

lateral tiende a producir fuerzas de tension y luego a la columna central, ver fig 7.55.

En la fig 7.51 se observa que el espectro de capacidad intersecta al espectro de demanda al
final de su comportamiento elastico, sin que le ilegue a imponer deformaciones inelasticas
importantes, por esta razon en esta figura solo aparece el espectro de demanda elastico. El

estado limite, sefialado en esta figura, se alcanza para un cortante basal de 25.40 ton.
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7.5.2 - Criterio de disefio No. 2 (f, = 1589 ).

El espectro de capacidad superpuesto al espectro de demanda se presenta en la fig 7.52, el
espectro de capacidad intersecta al espectro del registro de SCT-EW para un 5% de
amortiguamiento al final del intervalo elastico, sin que esta excitacion le demande incursionar

en el correspondiente intervalo inelastico.

El estado limite de deformacion de entrepiso se alcanza para un cortante basal de 25.74 .ton,

valor similar al correspondiente al modelo ED - 3 - 1.

La secuencia de aparicion de articulaciones plésticas es parecida a la que se registrd para el
criterio de disefio anterior, fig 7.56. La configuracién deformada elastica graficada junto a la
configuracion inelastica correspondiente al paso de carga N-34, se presenta en la fig 7.43.

7.5.3 - Criterio de disefio_No. 3 ({3 = 0978 ).

Para éste criterio de disefio, el espectro de capacidad guarda cierta similitud al espectro
obtenido en el ED - 3 - 1, donde el espectro de demanda no hace incursionar la estructura en

el intervalo inelastico, fig 7.53.

Las articulaciones plasticas asociadas a ciertos niveles de cortante basal se muestran en Ia fig
7.57.

7.5.4 - Comparacion de los criterios de diseiio para el edificio de 3 niveles.

Los edificios de tres niveles disefiados con diferentes criterios de resistencia en trabes, se
caracteriza por tener en comun que el inicio del intervalo inelastico se produce relativamente
al mismo nivei de aceleracion espectral, como se puede ver en la fig 7.54, donde se
superponen los espectros de capacidad de los tres marcos analizados. Esta aceleracion

espectral casi coincide con la aceleracion espectral impuesta por el acelerograma de SCT-EW,
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en consecuencia para esta excitacion el comportamiento inelastico de los marcos es minimo.

La secuencia en la formacion de las articulaciones plasticas es también similar.

En la fig 7.60 se superponen las curvas cortante basal - deformacién de azotea para los tres
marcos. Se observa que el ED - 3 - 1 finaliza su comportamiento elastico para un cortante
basal de 15.241 ton, parael ED - 3 - 2 el comportamiento elastico termina para un cortante de
16.935 tony el ED - 3 - 3 finaliza su comportamiento elastico para un cortante de 16.935
ton; todos los valores son similares, incluso para el edificio con el menor refuerzo en trabes

(tercer criterio) y el edificio con el mayor refuerzo en trabes (primer criterio).
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Tabla 7.2 - Valor del periodo para varios niveles de cortante basal Edificio de 14 niveles

Cortante Basal Aceleracién Espectral Periodo
(ton) (1/g) (seg)

Criterio 1 0.000000 0.000000 1.39866
73.89578 0.22880 1.39866
77.78503 0.24214 1.40536
81.67428 0.25661 1.41785
85.56354 0.26883 1.41785
93.34200 0.29491 1.44315
93.23130 0.31360 1.49446
108.89910 0.37181 1.82318
116.67760 0.39117 2.23207
120.56680 0.40420 2.23207
124.45610 0.40479 2.31356
128.34530 0.41744 2.31356
143.90230 0.45991 2.36435
155.57010 0.48989 2.44247
178.90560 0.57474 3.18843
Criterio 2 0.0000000 0.00000 1.27887
101.12050 0.31029 1.27887
105.00980 0.32459 1.28805
108.89900 0.34009 1.30610
116.67760 0.37258 1.33513
120.56680 0.38500 1.33513
124.45610 0.40561 1.36519
126.01180 0.41473 1.39137
128.34530 0.43236 1.46395
132.23456 0.44546 1.46395
135.34600 0.45873 1.49817
140.01310 0.49848 1.66085
143.90230 0.50783 1.75740
154.01440 0.52293 1.83903
158.68150 0.52794 202923
205.35250 0.65528 2.78225
Criterio 3 0.0000000 0.00000 1.44817
73.895780 0.23056 1.44817
77.785030 0.24926 1.49195
81.674280 0.26315 1.51882
85.563500 0.28552 1.66075
89.452800 0.30756 1.75734
97.231300 0.32401 2.28390
112.78300 0.36942 2.39960
143.90230 0.44169 2.41435
155.57007 0.51086 2.63953
167.23780 0.54462 5.10137
175.01630 0.46639 8.05590
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Tabla 7.3 - Valor del periodo para varios niveles de cortante basal Edificio 20 niveles

Cortante Basal Aceleracién Espectral Periodo
_{ton) g e 1

Criterio 1 0.0000000 0.00000 2.16007
R

: 127.54790 0.27897 2.16007

128.83630 0.28234 2.16336

133.34560 0.29222 2.16336

133.98970 0.29363 2.16336

139.14318 0.30605 2.16977

153.05750 0.32775 2.39535

154.60350 0.33376 241091

156.53610 0.34115 2.43606

162.33370 0.33555 2.48934

190.67769 0.41488 3.42974

Criterio 2 0.0000000 0.000000 2.03277

156.53610 0.34536 2.03277

162.33370 0.35892 2.03609

168.13130 0.37173 2.03609

175.21730 0.38819 2.03965

173.92890 0.38627 2.04336

179.72660 0.39818 2.04336

180.37079 0.40357 2.05540

185.52420 0.41003 2.07292

191.32190 0.42265 2.07292

197.11950 0.43962 2.13588

211.29150 0.46153 221123

Cﬂg’io 3 0.0000000 0.00000 2.23891

81.166900 0.17745 2.23891

86.964500 0.19056 2.24280

92.762100 0.20326 2.24280

98.559800 0.21596 2.24280

104.35739 0.22867 2.24280

110.15500 0.24137 2.24280

115.92650 0.25408 2.24280

121.75030 0.26678 2.24280

127.54790 0.27441 2.29648

133.34560 0.28375 2.48991

156.53600 0.33864 3.55683

168.13130 0.36706 3.58733

191.32190 0.41462 4.00776
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DISCUSION DE LOS RESULTADOS

Tabla 7.4 - Valor del periodo para varios niveles de cortante basal Edificio de 3 niveles

Cortante Basal Aceleracién Espectral Periodo
(ton) (1/p) (sep)

Critg_r_ig 1 0.000000 0.00000 0.62135
15.24110 0.29652 0.62135
16.08778 0.30863 0.65766
16.93450 0.31884 0.72305
17.78123 0.33478 0.72305
18.62795 0.34134 0.76977
19.47470 0.34830 0.92653
2032140 0.34830 1.46864
25.40180 0.43537 1.46864
27.09520 0.47350 1.64026
Criteri_o 2 0.000000 0.00000 0.59496
16.08778 0.30883 0.59496
16.25712 0.30797 0.63024
16.93450 0.32080 0.63024
17.61138 032774 0.69430
17.78123 0.33089 0.69430
18.62795 0.35359 0.85567
18.96664 0.36002 0.85567
25.74044 0.45656 0.90203
26.24848 0.44815 1.47812
28.44996 0.48207 1.51759
Criterio 3 0.000000 0.00000 0.64729
16.93450 0.32602 0.64729
17.78123 0.33127 0.68584
18.62800 0.32861 0.83817
19.47468 0.33328 1.58100
26.24850 0.44902 1.65014
27.09520 0.46350 1.65014
27.94193 0.47250 1.83918
30.48210 '0.51225 3.46915
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Fig 7.17 - Distribucién de las articulaciones plasticas ED-14-1
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Fig 7.17 - Distribucién de las articulaciones plisticas ED -14 -1
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Fig 7.19 - Distribucion de las articulaciones plasticas ED -14-3
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Fig 7.36 - Distribucién de las articulaciones plisticas ED-20-1
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Fig 7.37 - Distribucién de las articulaciones plasticas ED - 20-2
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Fig 7.57 - Distribucion de las articulaciones pléstiéas ED-3-3

LEYENDA
O Articulaciones recientes
@ Asticolaciones existentes -

61. : )

CON=21 R N=22
. Vl_) =','17_,78,12_ ton’ o Vb = 18.6280 ton
- -
3
N=231 N=33
Vb = 26.2484 ton Vb = 27.9414 ton

N=23
Vb = 19.4746 ton

N=36
Vb = 30.4821 ton



14§

CORTANTE BASAL (ton)

CURVA FUERZA - DESPLAZAMIENTO EDIFICIO
DE 14 NIVELES

+ -+ + 1

0 20 40 60 80 100
DESPLAZAMIENTO DE AZOTEA (cm)

[~®—~ED-143 ~O—ED-142 —A—ED-14-1 |

CORTANTE BASAL (ton)

CURVA FUERZA - DESPLAZAMIENTO EDIFICIO
DE 20 NIVELES

250

200

150

100

0 20 4 s 80 100 120 -
DESPLAZAMIENTO DE AZOTEA (cm)’

[——ED-20-1 ~O—ED-20-2 —4—ED-203 ]

Fig 7.58 - EDIFICO 14 NIVELES

Fig 7.59 - EDIFICO 20 NIVELES

CORTANTE BASAL (ton)

CURVA FUERZA - DESPLLAZAMIENTO EDIFICIO
DE 3 NIVELES

0 5 0 15 2
DESPLAZAMIENTO DE AZOTEA (cm)

1

[~#—ED33 —O0—ED32 ~&—ED31]

Fig 7.60 - EDIFICO 3 NIVELES




CAPITULO VIl
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

8.1 - Conclusiones.

En este trabajo se estudié la aplicacion del Método del Espectro de Capacidad, como una
herramienta para evaluar la capacidad de edificios y su posible comportamiento inelastico ante
sismos intensos. El método se aplico a tres marcos de diferentes alturas, cada uno de éstos se
diseii® con tres criterios de resistencias en trabes (Castillo, 1993). Para cada uno de estos
marcos se realizd un anilisis estitico no lineal incremental al colapso, construyéndose su
espectro de capacidad y comparandose con el espectro de respuesta correspondiente al
registro de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT-EW) considerado como

demanda. Del trabajo se puede concluir lo siguiente:

a) El considerar la contribucion de la losa en la resistencia de las trabes produce cambios
significativos en la forma del espectro de capacidad, como se puede observar en la fig 8.1.
Es decir, el aumento de resistencia en los nodos sometidos a momento negativo permite un .
incremento en la capacidad (aceleracion espectral), pero reduce los periodos para los cuales"'

- se registran el estado limite de servicio y el colapso.

b) La determinacion del espectro de capacidad podra realizarse solo para un sentido de la
carga mornotonica creciente, en estructuras en las que se garantice que su distribucion de

resistencias es simétrica. En otros casos el analisis debera realizarse en ambas direcciones.
¢) De acuerdo con lo que se observo en el anilisis del marco ED - 14 - 3, en puntos del .

Espectro de Capacidad cercanos al colapso, la aceleracion espectral asociada a un cortante

basal creciente puede disminuir. Esto ocurre cuando existen cambios sustanciales en la
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forma modal fundamental, lo que invalida la hipétesis de que en cualquier estado (eldstico o

inelastico) la distribucién lateral de carga no cambia.

12

ACELERACION ESPECTRAL (1/g)

PERIODO (seg)

Fig 8.1 - Comparacion del efecto de contribucion de la losa en el espectro de
capacidad modelo ED-14-1.

d) E! aumentar la resistencia en las trabes causo, en los marcos estudiados, retraso en el inicio
del intervalo inelastico; es decir, la no linealidad inici6 a un nivel de aceleracion espectral
mayor, en comparacion al valor de la aceleracion espectral del marco con menor resistencia
en trabes, pero disminuyé la capacidad de deformacion en el intervalo inelastico. En
consecuencia, este efecto disminuye la ductilidad global de la estructura, pudiendo

ocasionar que el colapso ocurra antes de alcanzar la demanda.
Particularmente, en el marco ED - 14 - 2 el aumento de resistencia de las trabes provoco

una respuesta totalmente elastica ante el registro SCT-EW, a diferencia de la respuesta del

marco ED - 20 - 2 donde la estructura tiene un comportamiento no satisfactorio ante la
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" misma excitacion. Sin embargo, ambas estructuras se caracterizan por tener mecanismos
de colapso no sanos (formacién de articulaciones plasticas en columnas) y una pequefia
capacidad de deformacion en el intervalo inelastico.

¢) En los andlisis de los marcos de tres niveles, se observd que la concentracion de
desplazamientos relativos de entrepiso siempre ocurri6 en el primer nivel y los cambios del
refuerzo en las trabes, no provocaron vatiacion significativa en el inicio del
comportamiento no lineal, para los tres casos estudiados dentro de este grupo. El

acelerograma de SCT-EW no le demand6 comportamiento inelastico.

f) Para el marco de 14 niveles, disefiado con el factor de sobre-resistencia (f; = 1222) se
observo que el estado limite de servicio (deformacion de entrepiso) se alcanzé antes que la
curva de capacidad cruzara la de demanda; sin embargo, la estructura resistié el cortante

impuesto por el sismo sin llegar al colapso.

g) Cuando el Espectro de Capacidad de una estructura se superpone a un espectro de
demanda correspondiente a terreno blando, no siempre es posible determinar el periodo y la

aceleracion inelastica inducida por la excitacion.
8.2 - Recomendaciones.

La confiabilidad de los resultados de un analisis estatico, que estime el comportamiento
sismico no lineal de una estructura, depende de la calidad de los datos del disefio de los
elementos y de que el comportamiento de los diferentes elementos que forman la estructura
cumplan con las hipotesis del programa. Por esto, es necesario considerar dentro del marco de
referencia de los modelos del programa, todas las caracteristicas estructurales que definen este

comportamiento.

Por facilidad en el calculo, la herramienta de computo utiliza como rigidez para los elementos,

la rigidez tangente de su curva envolvente del analisis monotonico. Bajo condiciones
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dinamicas transitorias, esta aproximacion puede no ser adecuada, requiriéndose un grado de
aproximacion mayor en la definicion de las propiedades equivalentes. Desafortunadamente, es
dificil modelar un médulo de rigidez “realista” para elementos sometidos a la accién sismica,
ya que las trabes pueden trabajar con la losa sometida a compresion en un extremo y en el
otro extremo, la Josa puede trabajar a tensidn; en consecuencia, la distribucion del
agrietamiento varia a lo largo del elemento. En el analisis resulta impractico evaluar, para
cada nivel de deformacion impuesta y para cada elemento estructural, esta variacion en todo el
elemento, por lo que es razonable ajustar este parametro a un valor promedio (Paulay y

Priestley, 1992 y MacGregor, 1993).

Se propone usar, en trabajos futuros, una rigidez secante promedio por elemento que dependa
del nivel de deformacion. Para cada etapa de solucion donde se conoce la matriz de rigidez
global, los desplazamientos y las fuerzas internas, se asume una rigidez secante promedio para
los elementos estructurales que presenten no linealidad, calculada en funcién de cierta
deformacién. En el siguiente paso de carga se revisa si la deformacion resultante en el
elemento es igual a la asumida, en caso de que sea diferente se debera tomar otra rigidez

secante promedio, hasta converger.

La rigidez secante promedio de los elementos que presentan no linealidad se calculara
asumiendo una longitud plastica del nodo articulado y considerando con comportamiento
elastico (rigidez original) el resto del elemento, hasta que se articule el otro nodo del
elemento. En otras palabras, la rigidez se calculard como un promedio dependiente de la

longitud elastica e inelastica del elemento.

Se recomienda realizar un analisis dinamico elastico de la estructura, antes del analisis no
lineal, para determinar los efectos de modos superiores y la necesidad de su consideracion en
el intervalo de comportamiento inelastico.

La influencia de modos superiores de vibracidn se pueden asumir como proporcionales a los
resultados obtenidos desde un analisis modal; o se pueden determinar realizando un analisis

de carga lateral incremental, con una distribucién correspondiente al primer modo, pero
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incluyendo los efectos de modos superiores para determinar la fluencia de los elementos
estructurales. Debido a que se propone aproximar efectos de modos superiores, a partir de
una curva fuerza-deformacion calculada para el modo fundamental, se sugiere evaluar su

validez con un analisis dinamico no lineal refinado.

Otra de las desventajas del método, comentadas en la seccion 2.7, es que durante el analisis
monotonico al colapso, la fuerza lateral se aplica en proporcion al modo fundamental del
modelo elastico. Esta hipdtesis puede ser valida solo hasta la etapa elastica de la estructura,
luego, para cada incremento de carga después de la primera articulacion, la fuerza se puede

ajustar para que sea consistente con el cambio de la configuracién deformada,
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ANEXO A
PROGRAMA DE COMPUTO ANSR2 MOBIFICADO

MANUAL DE USUARIO
A) TITULO E INICIO DEL PROBLEMA (AS, 3X, 18A4).

Columnas 1-5 . Teclee lapalabra “START”
6-8 : Enblanco
9-80: Titulo del problema.

B) INFORMACION NODAL
B1) CONTROL DE INFORMACION (9I5).

Columnas 1 - 5 . Numero total de nodos “NODES”.
6-10 : Nimero de nodos de control “NCNOD” , para la cual las coordenadas
se especifican directamente.
11 -15: Numero de comandos para la generacion de coordenadas “NODGC”.
16 - 20 : Numcro de comandos especificados para los nodos con desplazamiento cero
“NDCON”.
21-25: Nimero de comandos especificados para los nodos con igual desplaza-
miento “NIDDOF”,
26 -30 : Enblanco
31-35 : Nuamero de grupos de elementos “NELGR” , (maximo 20 grupos).
40: Codigo de cjecucion “KEXEC™
a) Cero o en blanco: cjecucion completa.
b) 1: revision de datos solamente.
c) -1 : Ejecucién completa, pero solo si la matriz de rigidez y los datos de los
elementos de la estructura pucde ser almacenada en disco.
45 ; Caodigo de almacenamiento de la rigidez “KSCHM™:
a) Cero o blanco: si la matriz de rigidez duplicada se almacena en disco.
b) 1 :sila matriz de rigidez duplicada se almacena en un archivo temporal.

B2 ) COORDENADAS DE NODOS DE CONTROL ( tantas lincas como “NCNOD” se hallan
definido) (15, 3F10.0).

Columnas 1 - 5 : Nuamero de nodos en cualquier secuencia.
6 -15 : Coordenadas cartesianas en X.
16 -25 : Coordenadas cartesianas en Y.
26 -35 . Coordenadas cartesianas en Z.

B3) GENERACION DE COORDENADAS ( tantas lineas como “NODGC” se hallan deﬁmdo) (4[5 =
F10.0, 10I5). ’
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Columnas 1 - 5 : Nimero del nodo que inicia una linea de generacion. Este nodo se

debi6 generar previamente como un nodo de control.
6 - 10 : Numero del nodo en que finaliza la linea de generacion. Este nodo también
debe haber sido generado previamente.
11 - 15 : Namero de nodos a ser generado a lo largo de la linea. Si los nodos
generados seran listados en Tas columnas 31 - 80, este nGmero no debe exceder de 10.
16 - 20 : Incremento entre los nodos a ser generados de forma sucesiva a lo largo de
la linea. El incremento puede ser postivo o negativo. Dejar en blanco si los nodos
generados son listados en las columnas 31 - 80,
21 - 30 : Espaciamicnto entre nodos:
a) Cero o blanco: si los nodos generados son espaciados de manera
uniforme a lo largo de Ia linea de generacion.
b) Menor que 1.0 : si el espaciamicnto cntre nodos es proporcional a la
longitud de la linea de generacion.
¢) Mayor o igual a 1.0 : si el espaciamiento entre nudos es igual a la
longitud de la linea de generacion.
31-80 : Lista de los nodos a ser generados en secuencia a lo largo de la linea de
generacion, Requerida solo si la columna de 16 - 20 es blanco.

Nota: No es necesario proveer comandos de generacion de coordenadas para nodos igualmente
espaciados entre el nodo inicial y el nodo final sobre la misma linca. Después de que todos los
comandos de gencracion han sido ejecutados, las coordenadas para los grupos de nodos no
especificados son automaticamente generadas asumiendo una secuencia numérica e igual espaciamiento
a lo largo de la linea entre los nodos especificados. Es decir, que no es necesario comandos de
generacién para nodos con diferencia de uno e igual espaciamiento en 1a linea de generacién.

B4 ) NODOS CON DESPLAZAMIENTO CERO ( tantas lincas como “NDCON” se hallan
definido) (IS, 4X, 611, 13I15).

Columnas

1- 5: Namero de nodo o numero del primer nodo en la serie.
10 : Codigo de definicion para los desplazamientos en X:
a) 1 si el desplazamicnto cs restringido o nulo.
b) Cerossi el desplazamicnto es libre.
11 : Cédigo de definicion para los desplazamientosen Y,
12 : Cddigo de dcfinicion para los desplazamientos en Z.
13 : Cédigo de definicion para la rotacion en X.
14 : Cédigo de definicion para la rotacién en Y.
15 : Cédigo de definicion para la rotacién en Z.
16 - 20 : Numero del dltimo nodo en la seric. Dejar en blanco si es para un solo
nodo o si los nodos seran listados ¢n la columna 31- 80.
21 - 25 : Incremento entre nodos a ser generados, dcjar en blanco si es uno solo o si
los nodos seran listados en la columna 31 - 80.
29 - 30 : Nimero de nodos a ser listados en las columnas 31 - 80. Esta columna se
considera solo si las columnas 16 - 20 estin en blanco.
31-80: Lista de nodos. Maximo dicz campos.
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Nota :  Si los codigos de restriccién de desplazamientos o rotaciones sc especifican mas de una vez
para cualquier nodo, se asume como valida la ultima especificacién. Para problemas planos o
axisimétricos, el primer comando puede cubrir todos los nodos y podria restringirlos, excepto para los
nodos con desplazamicntos independientes.

BS ) NODOS CON IGUAL DESPLAZAMIENTO ( tantas lineas como “NIDDOF” sc hallan
definido) (611, 4X, 1415).

Columnas 1: Cadigo para desplazamientos iguales en X:
a) | para desplazamientos restringidos a ser iguales.
b) Cero para desplazamicntos diferentes.

: Codigo para desplazamientos igualesen Y.

: Codigo para desplazamientos iguales en Z.

: Caodigo para rotaciones iguales en X.

: Codigo para rotaciones igualesenY,

: Codigo para rotaciones igualesen Z.

7-10: Dejar en blanco.

11 - 15 : Nimero de nudos abarcados por este comando.

16 - 80 : Lista de nodos, numerado en orden ascendente. Maximo 13 campos.

b wh

Nota : Si el grupo tiene mas de 13 nodos, especificar los nodos remanentes sobre un comando adicional

igual. El nodo menor numerado en el grupo, debe scr el primer nodo en la lista de todos los comandos

que definen el grupo.

C) ESPECIFICACION DE LAS CARGAS

C1) CONTROL DE INFORMACION (215).

Columnas 1 - 5 : Numero de patrones de cargas a ser definidos “NSPAT” (Figs A.ly

A2).
6 - 10 : Nuamero de comandos de aplicacion o combinacién de los patrones de
cargas definidos “NSLGC”.

C2 ) ACELERACION DE LA GRAVEDAD (F10.0).

Columnas 1 - 10: Accleracion dc la gravedad “AG ™.

C3 ) PATRONES DE CARGAS . (Cada patrén de carga “NSPAT" requierc dos lineas),
Linea No. 1 (I5, A72).

Columnas 1 - 5: Nuamero de tarjeias o lineas para definir las cargas nodales “NSLGC”.
9 - 80: Titulo para este patron de carga.
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Linea No. 2 (Tantas lineas como “NSLGC” se hallan definido) (15, 6F10.0, 215).

Columnas 1 - 5 : Nuniero del nodo o niimero det primer nodo en la serie.
6 - 15 : Cargaen direccion X. Positiva en base a la convencion, fig A.3.
16 - 25 : Cargaen direccion Y. Positiva en base a la convencién.
26 - 35 : Cargaen direccion Z. Positiva en base a la convencion.
36 - 45 : Momento alrededor del eje X. Positivo en base a la fig A.3.
46 - 55: Momento alrededor del eje Y. Positivo en base a la fig A.3.
56 - 65 : Momento alrededor del eje Z. Positivo en base a la fig A.3.
66 - 70 : Nuamero del ltimo nodo en la serie, Dejar en blanco si es un solo nodo.
71 - 75 : Incremento entre Jos nodos de la generacién. Dejar en blanco si es un
solo nodo o si la diferencia entre nodos es igual a uno.

D) ESPECIFICACION DE LOS ELEMENTOS (cada grupo de elementos “NELGR” necesitara de
un conjunto de tatjetas D2).

Nota : Los elementos deberan estar divididos en grupos. Todos los elementos de un mismo grupo
deben ser del mismo tipo. Sin embargo, elementos de igual tipo pueden estar separados en diferentes
grupos. Los elementos del grupo pueden estar en cualquier secuencia. El nimero total de grupos
“NELGR” no puede exceder de 20. Los elementos en cualquicr grupo decben de ser numerados
sccuencialmente, el nimero del primer elemento en ¢l grupo, pucde ser cualguier nimero conveniente.

D2) ELEMENTO VIGA-COLUMNA, BIDIMENSIONAL.

D2-1) INFORMACION DE CONTROL (715).
Columnas 5 . Colocar el niimero 2 para indicar que el grupo consiste en elementos
viga-columna bidimensionales.
6 - 10 : Nuamero de clementos en cste grupo.
11 - 15 : Primer nimero de los elementos de este grupo. Dejar en blanco si es uno.
16 -20 : Numero de rigideces de diferentes tipos “NMBT”. Maximo 35.
21-25: Numero de excentricidades de borde de diferentes tipos “NECC”. Maximo
15.
26 -30 : Nimero de superficies de interaccion de diferentes tipos para las
secciones de los clementos “NSURF”. Maximo 40.
31 -35 : Nuamero de patrones iniciales diferentes de fuerzas “NINT”. Maximo 30.

D2-2) TIPO DE RIGIDEZ (Una linea por cada “NMBT” dcfinido) (I5, 4F10.0, 3F5.0, F10.0,
2F5.0)

Columnas 1 - 5 : Numero del tipo de rigidez, de forma secuencial iniciando en uno.
6-15 : Modulo de elasticidad.
16 - 25 . Modulo de endurecimiento por deformacion, como una proporcion del
madulo de clasticidad. Debe ser menor que uno.
26-35 : Area promedxo de la seccion transversal.
36 - 45 : Momento de inercia de la seccion.
46 - 50 : Factor de rigidez a la flexion, Kii,
51 -55 : Factor de rigidez a la flexion, Kjj.
56 - 60 : Factor de rigidez a la flexion, Kij.

141



ANEXO 4

61 - 70 : Arca de cortante efectiva. Decjar en blanco si es ignorada osi la
deformacion por cortante scra tomada en cuenta cn el calculo del factor de rigidez
a flexion.

71 -75 : Constante de Poisson. Usada para el calculo del modulo del cortante y
requerida solamente en caso de que la deformacion por cortante se considere.

76 - 80 : Factor por el cual la nigidez a flexion del eje mayor se multiplica para el
resultado de la rigidez a la flexion del cje menor.

D2-3) EXCENTRICIDADES DE BORDES (una linca para cada excentricidad de borde “NECC”,
omitir si no hay excentricidades de borde) (I5, 6F10.0).

Columnas

1 - 5 : Numero tipo de excentricidad. Secuencialmente iniciando en uno.
"6 -15 : Excentricidad en X en la junta i.
16 -25 : Excentricidad cn X en la junta j.
26 -35 : Excentricidad en Y en la junta i.
36 -45 : Excentricidad cn Y en la junta j.
46 - 55 : Excentricidad en Z en la junta i.
56 - 65 : Excentricidad en Z en la junta j.

D2-4 ) SUPERFICIES DE INTERACCION A LA FLUENCIA DE LAS SECCIONES
TRANSVERSALES DE LOS ELEMENTOS (una linea por cada superficie de fluencia

“NSURF”) (15,

Columnas

4X, 11, 4F10.0, 4F5.0).
1 - 5 : Nuamero de superficic de fluencia, en secuencia iniciando en uno.
10 : Cédigo de forma de la superficie de fluencia:

1 Vigas de concreto (fig A .4).
2 Vigas de acero tipo I (fig A.5).
3 Columnas de concreto reforzado (fig A.6).

11 - 20 : Momento de fluencia positivo.

21 - 30 : Momento de flucncia negativo.

31 - 40: Fuerza de fluencia a compresion. Dejar en blanco si el codigo de forma
€s uno.

41 - 50 : Fuerza de fluencia a tension. Dejar en blanco si el codigo de forma es
uno.

51 - 55 : Momento balanceado (punto Aen la fig A.5 6 A.6), expresado como
una proporcidn del momento positivo a la fluencia. Dejar en blanco si el codigo de
forma es uno.

56 - 60 : Carga balanceada (punto A), como una proporcion de la fuerza de
compresion. Dejar en blanco si el cédigo de forma es uno.

61 - 65 : Momento balanceado (punto Ben la fig A.5 6 A.6), expresado como
una proporcion del momento negativo a la fluencia. Dejar en blanco si el codigo de
forma es uno.

56 - 60 : Carga balanceada (punto B), como una proporcién de la fuerza de
compresion. Dejar en blanco si el codigo de forma es uno.

D2-5) PATRONES DE FUERZAS INICIALES DE LOS ELEMENTOS (una linea por cada patrén
inicial de fucrza “NINT”. Omitir si no hay fuerzas iniciales) (I5, 6F10.0).
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Columnas 1 - 5: Nimero el patrén de fuerza del elemento inicial, iniciando en
secuencia con uno.
6 -15: Fuerza axial inicial del nodo I.
16 - 25 ;. Fuerza cortante inicial del nodo I.
26 -35: Momento inicial del nodo 1.
36 -45: Fuerza axial inicial del nodo J.
46 - 55 : Fuerza cortante inicial del nodo J.
56 -65: Momento inicial del nodo J.

D2-6) COMANDOS PARA LA GENERACION DE LOS ELEMENTOS (1114, 2I3, 2I5).

Columnas 1 - 4 : Numero del elemento o nimero del primer elemento en la serie de
elementos a scr generadas.
5 - 8 : Nuamero del nodo I del elemento, “NODI”.
9 - 12: Numero del nodo J del elemento, “NODJ”.
13 - 16 : Numero del nodo no colineal con los nodos NODI y NODJ, con el cual se
identifica el plano de mayor flexion dcl miembro estructural. Si se usa generacién de
elementos este nodo es el mismo para todos los elementos generados en esta serie.
17 -20: Incremento entre los nodos de la generacion.
21 -24: Namero del nodo para el cual el nodo I del clemento es esclavo. Sino es
esclavizado, dejar en blanco.
25 -28: Namero del nodo para el cual el nodo J del elemento es esclavo.
29 -32: Nimero del tipo de rigidez.
33 -36: Numero del tipo de excentricidad. Dejar en blanco si no hay
excentricidades.
37-40: Nuamero del tipo de superficie de fluencia para cl nodo I del elemento.
41 -44: Namero del tipo de superficic de flucncia para ¢l nodo J del elemento.,
47: Cédigo para incluir la rigidez goemétrica:
1 para incluir la rigidez geométrica.
Cero o dgjar en blanco si la rigidez geométrica se va a ignorar.,
50 : Blanco
51 - 55 : Nuamero del patrén de fuerza inicial. Dejar en blanco si no hay patron de
fuerza inicial.
56 - 60 : Factor de escala para ser aplicado a las fuerzas iniciales de los
elementos.

E) ESPECIFICACIONES DEL ANALISIS (para cada “NSLGC” definida en la tarjeta C1).
El') PROCEDIMIENTO DE SOLUCION ( 815, 4F10.0). k

Columnas 1- 5: Nimero de pasos iguales en los cuales sera aphcada la carga
incremental “NSTEP”, - .
6~ 10 : Tipo de iteracion “ITYP™:
Cero para el método de Newton-Raphson.
Uno para ¢l método de rigidez constante.
15 : Tipo del estado de solucién “KPATH”
- a) Cero para usar patrones independientes.
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b) 1 para usar patrones dependientes. Este tipo de patrones es siempre
usado en el método de Newton-Raphson.
16 - 20 : Codigo de reformulacién de la matriz “KRUSE™:
a) Cero para retener la matriz de rigidez del paso anterior.
b) “n” para reformular la matriz cada n-pasos de carga.
25 : Codigo de finalizacion de la ejecucion, usado cuando la solucion no
converge en un namero determinado de iteraciones, para cualquier paso de carga:
a) Cero para pasar al proximo patrén de carga.
b) 1 para finalizar la ejecucion.
26 - 30 : Codigo de impresion:
a) 1 para imprimir cada paso de carga.
b) 2 para imprimir cada iteracion.
31 -35: Nimero maximo de ciclos de iteracion dentro de cualquier paso de carga
“MAXCYC”.
36 - 40 : Numero maximo de iteraciones dentro de cualquier ciclo de iteracion
“MAXIT”.
41 - 50 : Error en la convergencia del desbalance de fuerzas nodales para ser
utilizado en el iltimo paso de incremento de cargas “TOLF”.
51 - 60 : Error en la convergencia decl desbalance de fuerzas nodalcs para ser
usados en todos los pasos de incremento de carga, excepto el altimo “TOL”.
61 - 70 : Tolerancia en la fuerza nodal para cambiar la matriz de rigidez, usado en el
"método de iteracion Newton-Raphson. Si las fucrzas de desbalance estan por debajo de
csta tolerancia, la matriz de rigidez podria no ser reforrmada para la proxima iteracion
“TOLK".
71 - 80 : Incremento maximo de desplazamicnto nodal admisible (rotacién o
traslacion), para cualquier paso de iteracion. Dejar en blanco para desplazamientos
ilimitados. Los limites de desplazamientos deben ser especificados sélo con el método
de Newton-Raphson “DISLIM™.

E2) FACTOR DE ESCALA (8F10.0).

Columna 1 -80:  Para cada patron dc carga “NSPAT”, se debe especificar un factor de escala
por el cual sera multiplicado. E! factor de escala puede ser positivo o negativo. Si se desea ignorar a
un patrén de carga cualquiera, se debera colocar cero o dejar en blanco cn el campo correspondiente.

F) FINALIZACION DEL PROBLEMA (A4).

Columna 1 - 4:  Teclee la palabra “STOP” ,
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Fig A1 -PatrGin de fuerzs
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Fig A.2 -Patrén de fuerza
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Fig A.3 - Convencion de signos.
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Fig'A.4 - Superficie de fluencia Fig A.5 - Superficie de fluencia
para vigas de concreto. para vigas de acero tipo L.

Fig A.6 -'Superﬁcie de fluencia para columnas de concreto reforzado.
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