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RESUMEN

En esta tesis se presenta un método simplificado de evaluacion del
comportamiento sismico de marcos de concreto reforzado. Este método es una
evolucion del método del espectro de capacidad y consta de cuatro pasos: 1) la
determinacion de una curva del empujon no lineal cuasi-estatica, correspondiente
a una distribucion de fuerzas laterales considerando la contribucion de los modos
superiores, 2) la transformacién de la curva del empujén en una equivalente a un
sistema de un grado de libertad (1GDL), 3) determinacién de la respuesta maxima
del sistema de 1GDL sujeto a un registro sismico o a una familia de ellos, y 4) la
transformaciéon de ia respuesta maxima del sistema de 1GDL a la del marco
original. Se realiza un nuevo andlisis del empujén al sistema de VGDL, con un
desplazamiento limite de azotea determinado en el paso 4, con lo que es posible
determinar su respuesta.

Para la aplicacion del método a marcos con una contribucion de los modos
superiores, se evalian dos formulaciones: 1) una formulacion correspondiente a
un modo fundamental equivalente, definido como la raiz de la suma de los
cuadrados (SRSS) de la contribucién de todos los modos superiores, ¥y 2) una
formulacion correspondiente a una distribucion de la SRSS de las fuerzas
correspondiente a cada modo considerado en el analisis y el uso de la curva de
comportamiento correspondiente sélo al modo fundamental extraido de la curva

del empujon.
La aplicacion del método se ilustra con un marco de 17 pisos de altura. La validez

del método se demuestra al comparar sus resultados con los correspondientes de

un analisis no lineal paso a paso.



ABSTRACT

In this thesis, an evolution of the capacity spectrum method is presented. The
method is aimed to determine an approximation to the non-linear seismic
performance of reinforced concrete frames. It consists of four stages: 1) the
determination of a quasi-static nonlinear pushover curve corresponding to a
distribution of lateral forces which considers the contribution of all vibration modes
with a significant participation factor, 2) the transformation of the pushover curve
into that of an equivalent one degree of freedom system SDFS, 3) the
determination of the maximum response of the SDFS subjected to a seismic record
or to a family of them and 4) the transformation of the maximum response of the
SDFS to the original frame.

The formulation of this method is based on the basic principles of dynamics with a
minimum of simplifying assumptions, which makes it, besides its simple

application, a very efficient and accurate approximate method

For the application of the method to frames with a significant contribution of higher
modes, two alternative formulations are evaluated: 1) a formuiation corresponding
to an equivalent fundamental mode defined as the square root of the sum of
squares SRSS of all contributing modes and 2) a formuiation corresponding to a
SRSS distribution of the modal lateral forces and the use of the behavior curve
corresponding only to the fundamental mode is extracted from the pushover curve.

The application of the method is illustrated with a frame 17 story high. The
accuracy of the method is validated by comparing its results with those
corresponding to those of “true” non-linear step by step analysis. A discussion on
how this method can be efficiently used for the seismic evaluation of existing

buildings and for the design and evaluation of new buildings is presented.




_Capitulo 1

INTRODUCCION.

En la actualidad los cédigos de disefio aceptan que las estructuras pueden sufrir
dafio al ser sometidas a la accion de fuerzas sismicas, por io tanto, es muy
importante estudiar su comportamiento ante estas fuerzas. En general no es
posible, a través de un andlisis lineal, estimar el comportamiento cuando la
estructura sometida a fuerzas sismicas se comporta inelasticamente, por lo que es
necesario realizar un analisis dindmico no lineal paso a paso, pero esto tiene el
inconveniente de que es muy complejo y costoso.

Recientemente se han realizado estudios para estimar el comportamiento no lineal
en estructuras de edificios sujetos a sismos, utilizando métodos simplificados de
evaluacion. Con estos métodos es posible evaluar el comportamiento de edificios
de baja a mediana altura, con la limitante de que no incluyen en sus formulaciones
los efectos de los modos superiores. En estructuras de altura considerable, los
efectos de la degradacién de la rigidez lateral con el nivel de carga horizontal
pueden ser de gran importancia en el calculo de los desplazamientos de piso, de
las distorsiones de entrepiso y de la distribucion e intensidad de las articulacicnes

plasticas.

El objetivo principal de esta investigacion es desarrollar y calibrar un método
aproximado de evaluacién del comportamiento no lineal en marcos de concreto
reforzado, en el que se incluyan los efectos de los modos superiores y la

degradacién de la rigidez de la estructura al ocurrir efectos inelasticos.

En el capitulo 2 de ésta tesis se destaca la importancia de realizar un analisis no
lineal en las estructuras, ademas se hace una revisién de algunos métodos
propuestos anteriormente para estimar el comportamiento sismico de edificios. Se
estudian métodos existentes para convertir los sistemas de varios grados de
libertar (VGDL) en modelos equivalentes de un grado de libertad (1GDL),
asimismo, se describe el Método del Espectro de Capacidad y su evolucién.
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En el capitulo 3 se presentan los criterios para determinar las distribuciones de las
cargas laterales utilizadas en el analisis del empujon, para determinar las curvas
de capacidad que relacionan el cortante basal contra el desplazamiento de azotea
de marcos de edificios. Se presenta una descripcién detallada del método
simplificado de evaluacion propuesto en esta investigacion para determinar la
distribucion de los desplazamientos, de las distorsiones y la distribuciéon e
intensidad de las articulaciones plasticas en marcos. Asimismo se detallan las
modificaciones hechas al programa de analisis no lineal DRAIN 2DX; y se
presenta el método utilizado para realizar el andlisis dinamico no lineal paso a
paso.

Para evaluar la importancia que tienen los modos superiores y el cambio de las
propiedades dinamicas con el nivel de carga sobre el desempefo sismico de
marcos, en el capitulo 4 se describen las caracteristicas geométricas, las
propiedades nominales y con sobre-resistencia de los elementos estructurales de
un edificio de 17 niveles altamente demandado por acciones sismicas en el valle
de México, utilizado como ejemplo de ilustracion del método propuesto.

En el capitulo 5 se presentan los resultados obtenidos de aplicar el método
propuesto en esta investigacion y los resultados de realizar un anélisis dinamico
no lineal paso a paso. Se muestra la influencia de la degradacién de rigidez en la
estructura sobre las formas modales y sobre las curvas de capacidad obtenidas
con los criterios de cargas laterales. Ademas se muestra la distribucién de los
desplazamientos de piso, de las distorsiones de entrepiso y la distribucién e
intensidad de las articulaciones plasticas del marco analizado obtenidas utilizando
el método propuesto en esta investigacién y del andlisis dinamico no lineal paso a
paso. Por uitimo se comparan y analizan los resultados obtenidos.

Finalmente, en el capitulo 6 se presentan las conclusiones sobre el método de

evaluacion simplificado, asi como las recomendaciones sugeridas al respecto.
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EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO SISMICO DE MARCOS PLANOS.

2.1- OBJETIVO DEL ANALISIS SISMICO NO LINEAL EN LAS ESTRUCTURAS.

Para evaluar los efectos que un sismo intenso impone a una estructura se recurre,
generalmente en el proceso de disefio, a un andlisis lineal, en el que la estructura
se somete a un sistema de cargas estaticas equivalentes o de cargas dinamicas.
En ocasiones, estos modelos lineales no representan adecuadamente el
comportamiento de estructuras ante excitaciones sismicas intensas, ya que éstos
no consideran los cambios de rigidez y la disipacion de la energia desarrollada en
la estructura a través de la formacion de articulaciones plasticas en los extremos
de los elementos estructurales, entre otras cosas. Debido a esto y a la cada vez
mejor oferta de equipos de computo y de herramientas de analisis, es que se han
empezado a utilizar procedimientos en los que es posible considerar el
comportamiento no lineal en las estructuras.

Para evaluar si el disefio propuesto de una estructura de edificio es adecuado para
los niveles de las acciones sismicas de disefio, es importante conocer la
distribucion e intensidad del dafo esperado, representado por articulaciones
plasticas. Ademas, es necesario conocer los desplazamientos de piso y las
distorsiones de entrepiso, lo cual solo se puede obtener de manera confiable con

un analisis no lineal.

A través del anilisis no lineal se busca estimar el comportamiento “real” de las
estructuras, mediante modelos de histéresis con posible degradacién de rigidez y
de resistencia que experimentan los elementos estructurales bajo acciones

sismicas intensas.

La manera para aproximar el comportamiento sismico de edificios en el rango no
lineal es realizar un analisis dinamico no lineal paso a paso. Sin embargo, este

tiene el inconveniente de que es complejo y costoso, por lo que su uso se ha
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restringido a casos especiales. En consecuencia, recientemente han surgido
diversos métodos aproximados, que sin ser demasiados complejos, estiman el
comportamiento no lineal de estructuras.

2.2. ESTUDIOS EXISTENTES.

Recientemente varios investigadores han propuesto diferentes procedimientos
aproximados para evaluar el comportamiento de edificios sometidos a acciones
sismicas. A continuacién se presentan cinco métodos para evaluar la capacidad
sismica en edificios de concreto reforzado.

(1) Aoyama, H. (1983), propusoc un método para evaluar la capacidad sismica de
edificios, en el que se estima la capacidad de resistir fuerzas sismicas en cada
piso de un edificio a través de un indice sismico basico, Eo;, que se define de la

siguiente manera:
Eo, = ¢,C, F, (2.2.1)
donde:
$i = indice de piso correspondiente al piso i.
Ci = indice de resistencia correspondiente al piso i.

Fi = indice de ductilidad del piso i.

El indice de piso, ¢, se define como:

3
+
—

6, = (2.2.2)

= |
+

donde:
n = numero de grados de libertad de la estructura elastica.
i = nivel de piso considerado.
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El indice de resistencia correspondiente al piso i, Ci, se obtiene al dividir el
cortante del piso i entre el peso total del edificio, esto es:

Ci = VW (2.2.3)

Para determinar el indice de ductilidad del piso i, Fi, Aoyama recurre a una
expresion empirica, la cual es vélida para una demanda de ductilidad no mayor de
5. Este indice de ductilidad puede ser expresado como:

= 22.4
' 0.75(1 + 0.05p) ( )

donde:
# = ductilidad del piso i.

En el metodo propuesto por Aoyama, la capacidad de resistir fuerzas sismicas de
un piso en cada direccion principal se obtiene con el indice sismico, ls, que se
define como:

l, =Eo0,GS, T (2.2.5)

donde:
Eo; = indice sismico basico del piso i.
G = indice geoldgico.
Sp = indice de disefio estructural.
T = indice de tiempo.

En la ecuacion 2.2.5, el indice geolégico, G, considera las condiciones locales del
terreno; el indice de disefio estructural, Sp, considera la distribucién de rigidez
tanto horizontal como vertical del edificio y el indice de tiempo, T, considera la
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perdida de resistencia del edificio debida a: 1) Sobrecargas en el pasado; 2)
Deformaciones diferenciales en la cimentacion; 3) Deterioro de los elementos
estructurales; 4) Dafios por fuego y 5) Exposicién quimica de los materiales
estructurales.

Con el indice sismico, lsi, se clasifica la capacidad de todos los pisos de un edificio
de acuerdo a dos categorias:

Categoria Indice sismico
1 g 21
2 I <1

Aquellos pisos de una estructura que estén dentro de la categoria 1 se consideran
que tienen un nivel de seguridad adecuado, mientras que los pisos ubicados en la

categoria 2 deberan ser evaluados con mas detalle.

(2) tglesias, J. (1989), propuso un metodo simplificado para evaluar la capacidad
sismica en edificios de mediana altura. Este método permite determinar un
coeficiente de resistencia, K, del edificio. Este coeficiente se compara con el nivel
de intensidad, KS, que corresponde a la zona en donde se ubica el inmueble,
segun la zonificacion sismica de la ciudad de México. De esta comparacion se

estima el nivel de seguridad de la estructura.

El método se basa en considerar como condicién de falla, el cociente de la fuerza
cortante resistente entre la fuerza cortante actuante en un entrepiso determinado

es igual a la unidad. Esta condicion se define como:

VR Si

—— = (2.2.6)
Ki Ai W
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donde:
VRi = fuerza cortante resistente en el entrepiso i.
Si = factor correctivo por estructuracién y deterioro.
Ki = coeficiente sismico reducido por ductilidad correspondiente a
la falla del entrepiso i.
Ai = fuerza cortante del piso i.
W = peso total de la estructura.

Para determinar la fuerza cortante resistente, VRi, se consideran cuatro tipos de
elementos estructurales, los cuales son: 1) Muros de mamposteria; 2) Columnas
cortas,; 3) Muros de concreto; y 4) Columnas largas. En el calculo del VRi se toma
en cuenta la irregularidad de la estructura tanto en planta como en elevacion, el
mal comportamiento de la cimentacion, la ubicacién, asi como el deterioro que

haya sufrido la estructura en el pasado.

El coeficiente Ki se calcula de la ecuacion 2.2.6 para cada entrepiso y en dos

direcciones principales, como:

. VRIiSi
Ki= —— 227

AW ( )
El menor valor del coeficiente de resistencia, Ki, define el entrepiso y la direccion
mas critica, y es adoptado como el indice de la capacidad sismica de todo el

edificio.

Para clasificar el nivel de seguridad de edificios dafiados bajo las acciones
sismicas, el menor valor de Ki se compara con un coeficiente de intensidad, KS,
que depende de la clasificacion del edificio segin el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (1993) y de su ubicacién en el Valle de
México, clasificandose de acuerdo a dos categorias:
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Categoria Coeficiente de resistencia
1 K2 KS
2 K <KS

Aquellas estructuras que estén dentro de la categoria 1 se consideran que tienen
un nivel de seguridad adecuado. Mientras que las estructuras ubicadas en la
categoria 2 deberan ser evaluadas con mas detalle para definir si necesitan un
proyecto de refuerzo adicional.

(3) Kappos, A. (1991), propuso otro método simplificado para la evaluacion
sismica de edificios en el que se requiere determinar un factor de comportamiento,
Q, definido por la siguiente ecuacion:

OV

2TE

(2.2.8)

donde:
(S, )i™ =aceleracion espectral de disefio correspondiente al periodo
fundamental de la estructura, referido a un espectro elastico.
(S, )i = aceleracion espectral de disefio correspondiente al periodo

fundamental de la estructura, referido a un espectro inelastico.

El colapso de la estructura se estima a través del factor de comportamiento ultimo,

Q’, que se calcula con la siguiente ecuacion:

) (S )etas
= Dk (2.2.9)
)




Capitulo 2

donde:
(S, )™ =aceleracién espectral elastica de colapso.

(S. )i =aceleracién espectral inelastica de disefio.

Cuando Q’< Q el disefio estructural debera revisarse, por el contrario si Q"> Q la
estructura se considera capaz de resistir un sismo determinado.

Con los métodos propuestos por Aoyama, Iglesias y Kappos es posible estimar el
comportamiento de un edificio ante un sismo determinado. La desventaja que
presentan estos métodos es que no brindan informacién acerca de la distribucion
e intensidad del dafio y los desplazamientos de piso en un edificio.

(4) Freeman, S. (1975), propuso el Método del Espectro de Capacidad, MEC, para
evaluar la capacidad sismica en edificios. La ventaja de este método es que
permite tener una idea del comportamiento inelastico en estructuras de edificios de
baja a mediana altura, sin tener que recurrir a resultados de un analisis dinamico
no lineal pasoc a paso. En la seccion 2.4 de este capitulo se estudia con mas
detalle el desarrolloc del MEC.

(5) Fajfar, P. y Gaspersic, P. (1996), propusieron un método denominado N2, que
consiste en un analisis no lineal simplificado. El N2 simula al Método del Espectro
de Capacidad, y al igual que este, puede ser aplicado a la evaluacion de edificios
nuevos y existentes. En la aplicacion del método N2 se siguen los siguientes

pasos:

1. Se modela la estructura mediante elementos discretos, donde se incluye la
relacion no lineal momento—curvatura de los elementos estructurales. Ademas
se necesita de un espectro elastico de pseudo aceleraciones y se supone que
la estructura se deforma lateralmente en una forma conocida.
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2, Se determina la distribucién de cargas laterales, {P}, con la que se efectia un
analisis del empujén a la estructura de VGDL, determinandose la refacion
cortante basal (V) contra desplazamiento de azotea (D). La distribucién de las
cargas laterales se calcula con la siguiente expresion:

{P} = M {®} (2.2.10)

donde:
[M] =matriz de masa concentrada para el sistema de VGDL.

{®©} = forma supuesta de desplazamientos laterales.

3. El sistema de VGDL se transforma en uno equivalente de 1GDL con un
procedimiento similar al de Qi y Moehle que se describe en la seccidn 2.3 de
este capitulo. La curva de capacidad obtenida en el paso 2 se aproxima por
una relacion bilineal, con lo que se puede determinar la rigidez, la fuerza de
fluencia y el periodo equivalente para el modelo de 1GDL.

4. Se determina el desplazamiento maximo, D', del sistema de 1GDL sometido a
un espectro inelastico, es decir, el espectro elastico del paso 1 se reduce por
ductilidad.

5. El desplazamiento maximo del sistema de 1GDL se transforma al
desplazamiento correspondiente del sistema de VGDL y se realiza un nuevo
analisis del empujon a la estructura de VGDL hasta alcanzar el desplazamiento
transformado, con lo que se determina los desplazamientos de piso, las
distorsiones de entrepiso y la formacion de articulaciones plasticas, etc.

El metodo propuesto por Fajfar y Gaspersic permite estimar el comportamiento no

lineal de estructuras de baja a mediana altura. Para aplicar el método N2 a
estructuras de altura considerable se necesita considerar la contribuciéon de los

10
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modos superiores en la forma supuesta de desplazamientos laterales, siendo esta
consideracion dificil de estimar.

2.3. METODO DE LA ESTRUCTURA EQUIVALENTE.

El analisis de la respuesta inelastica de estructuras de concreto reforzado sujetas
a sismos necesita de mucho esfuerzo y tiempo. Una manera de simplificar el
problema es reducir la estructura analizada de varios grados de libertad {VGDL)
en una equivalente de un grado de libertad (1GDL) y a partir del comportamiento
de esta estructura equivalente inferir el correspondiente a la de VGDL.

En estructuras de edificios, la historia de desplazamientos del sistema equivalente
de 1GDL sujeto a un registro sismico, se asemeja a la correspondiente historia de
desplazamientos del sistema de VGDL. Por esto resuita muy Gtil reducir sistemas
de VGDL en equivalentes de 1GDL.

A continuacion se presentan dos métodos para transformar sistemas de VGDL en
equivalentes de 1GDL:

El primer método es el llamado método Q, propuesto por Saiidi, M. y Sozen, M.,
(1981), para la evaluacibn de estructuras de VGDL utilizando sistemas
equivalentes de 1GDL.

E! método Q se fundamenta en lo siguiente:

1. Reduccion del sistema VGDL a uno equivalente de 1GDL.
2. La rigidez del sistema de VGDL es aproximada por un resorte no lineal.

La reduccion al sistema equivalente de 1GDL es un procedimiento explicito y

establecido, mientras que la definicion de la rigidez equivalente del sistema de
1GDL se basa en la relacion cortante basal contra desplazamiento de azotea,

11
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obtenida de realizar un andlisis del empujén al sistema de VGDL con una
distribucion de cargas laterales en forma de trigngulo invertido.

La ecuacién diferencial, propuesta por Saiidi y Sozen, para el equilibrio dinamico
de un sistema de 1GDL bajo la accion de una fuerza externa es dada por:

a,Mx + aKx =aq,F, (2.3.1)

donde:
M; = masa total del sistema de VGDL.
K = rigidez del sistema de VGDL (rigidez definida en términos de una
fuerza lateral y un desplazamiento horizontal).
F: = fuerza externa total (para sistemas de VGDL sujetos a un movimiento

en la base, F, = -M0i_ ).

u, = aceleracién de la base.

x = desplazamiento lateral de la masa del sistema oscilador de 1GDL con

respecto a la base.

Saiidi y Sozen definen los coeficientes o) y am como:

@ = iM,¢, IM, (2.3.2)

r=1

o, = {i M,rbe/M, (2.3.3)

=]

donde:
r = nimero de identificacioén del nivel en el sistema de VGDL.
j = namero total de niveles en el sistema de VGDL..
¢r = forma del desplazamiento lateral supuesto del nivel r normalizada con

respecto al nivel j.
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Si en la ecuacion 2.3.1 se agrega la fuerza de amortiguamiento, se sustituye

F. = -M\4,, y se divide por o; ambos lados de la expresion, esta resulta ser:

M. X + Cx + Kx = -M,U (2.3.4)

donde:

Mc = (am Iai)hdl'
C = coeficiente de amortiguamiento viscoso.

La ecuacion 2.3.4, segun Saiidi y Sozen, define un sistema de 1GDL equivalente a
uno de VGDL, figura 2.3.1 (b).

Saiidi y Sozen usan la rigidez angular para definir la rigidez equivalente del
sistema de 1GDL, por lo que se hace necesario definir una altura equivalente, L,

que es determinada a través de la siguiente ecuacion:

mrd)rhr
Lo=t— (2.3.5)

e =

donde:
h; = altura del nivel r medido desde |la base de la estructura.

m; = masa del pisor.

El segundo método que involucra la simplificacion de un sistema de VGDL en uno
equivalente de 1GDL fue desarrollado por Qi, X. y Moehle, J. (1991).

El método propuesto por Qi y Moehle se basa en la ecuacion de movimiento para
el equilibrio dindmico de un sistema de VGDL, la que se escribe como:
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M)} + U} + RE) = -M{i, (1) (2.3.6)

donde:
M = matriz de masa diagonal.
C = matriz de amortiguamiento.

{R(t)} =vector de resistencia.

{U(t)} = vector de desplazamiento.

Para convertir el sistema de VGDL en uno equivalente de 1GDL se necesita
establecer una forma de desplazamientos laterales de la estructura, {4},
correspondiente, para este caso, a la accién estdtica de cargas laterales
distribuidas en forma de triangulo invertido y normalizada con respecto al
desplazamiento de azotea de la estructura. El sistema idealizado de 1GDL se

muestra en la figura 2.3.2.

En el método se considera que las cargas laterales pueden ser expresadas como
el producto de un factor de carga y una funcién de distribucion de carga {P} y que
para un tiempo t, los desplazamientos del marco en cada nivel pueden ser

expresados como:

{U(V)} = {6JD(1) (2.3.7)

donde:
D(t) = desplazamiento correspondiente a la azotea.

La curva cortante basal contra desplazamiento de azotea para la estructura de

VGDL se obtiene de un analisis del empujén. Esta curva, en general continua, se
idealiza como bilineal, con dos puntos correspondientes al estado de fluencia y
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estado ultimo, definidos para una curva con igual energia de deformacién que la
curva de capacidad continua.

Para definir las propiedades del sistema equivalente se sustituye la ecuacion 2.3.7
en la ecuacidn 2.3.6:

M{piB(t) + CloID() + R} = -M{tii, () (2.3.8)
Se premulitiplica por {¢}' ambos lados de la ecuacién 2.3.8:
M'D(t) + C {pJO(t) + R*(t) = L', (t) | (2.3.9)

Con lo que se define:

M’ = {6} Mip} (2.3.10)
" = {o}" clo} (23.11)
R'(t) = o} R}(1) (2.3.12)
L = {o} mft} (2.3.13)

donde:
M’ = masa equivalente del sistema de 1GDL.
C’ = coeficiente de amortiguamiento equivalente del sistema de 1GDL.
R’ = fuerza resistente equivalente del sistema de 1GDL.

Para esta investigacion se utilizé un criterio para transformar sistemas de VGDL
en sus equivalentes de 1GDL parecido al propuesto por Qi y Moehle, en el que la
forma de desplazamientos laterales {¢} es la correspondiente a la obtenida con

una distribucién de fuerzas determinadas de un criterio de superposicion modal.
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Por otra parte se tratd de corroborar el método Q, para transformar sistemas de
VGDL en sistemas equivalentes de 1GDL. Se encontr6 que existen
incertidumbres en su formulacién al tratar de utilizarlo, por lo que se recomienda

estudiarlo con mas detalle en futuras investigaciones.

F 1
¢ Mc
qbr T £
i C
Le K
| A | B S .

(@) ®)

Figura 2.3.1. |dealizacion del sistema de VGDL en 1GDL: a) Cargas estaticas
laterales; b) Modelo Q.
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Figura 2.3.2. Idealizacion del sistema de 1GDL sujeto a un sismo.
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Figura 2.3.3. Relacion tipica de fuerza-desplazamiento e idealizacion bilineal.
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2.4. METODO DEL ESPECTRO DE CAPACIDAD.

El método del espectro de capacidad, propuesto por Freeman, S. (1975), es una
herramienta basada en el andlisis del empujén que idealiza el comportamiento de
una estructura de varios grados de libertad, VGDL, en un sistema de un grado de
libertad equivalente, 1GDL. De un analisis del empujén, utilizando una distribucion
de cargas laterales incrementales, se obtiene la curva cortante basal (V) contra
desplazamiento de azotea (D). Esta curva llamada de capacidad y la demanda
sismica, representada por un espectro de respuesta elastico, se grafican en un
mismo sistema de coordenadas (S; vs. T) para determinar, de manera
aproximada, el comportamiento sismico de la estructura. Si la curva de capacidad
alcanza a cruzar en algun punto el espectro de respuesta, se considera que la
estructura es capaz de resistir el sismo, en caso contrario, se considera que la
misma colapsara ante la excitacion sismica. Este método da una idea del

comportamiento esperado de una estructura ante un sismo dado.

Al comparar la curva de capacidad con las demandas sismicas es posible definir el
punto de comportamiento, que brinda informacidn acerca de la aceleracion
espectral maxima y el desplazamiento maximo que experimenta la estructura al

ser sometida a la accién de un sismo.

Una vez definido el punto de comportamiento, los resultados que se obtiene del
analisis del empujon son muy importantes, ya que ofrecen informacién acerca de
la capacidad de las estructuras a resistir fuerzas y demandas de deformaciones,
que puede usarse tanto en el disefio de edificios nuevos como en la evaluacién de
existentes. Esto es importante, porque da al ingeniero estructurista informacién
sobre el mecanismo de colapso que puede presentarse en una estructura de

edificio.

El analisis del empujon brinda informacién acerca de:
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1. La fluencia en trabes y columnas.

2. Ductilidades tanto locales como globales de la estructura para distintos niveles
de cortante basal.

3. Distribuciones de las distorsiones de entrepiso y de los desplazamientos de
piso en la estructura.

4. Comportamiento de la estructura en el rango no lineal.

La curva de capacidad es independiente del tiempo y de la excitacion sismica, por
lo que es una caracteristica propia de la estructura.

El espectro de demanda es representado aproximadamente por un espectro de
respuesta elastico para un nivel de amortiguamiento desconocido. Para evitar
este problema Freeman propone utilizar para estructuras de concreto reforzado
dos espectros, uno con el 5% de amortiguamiento para el comportamiento elastico
y el otro del 10% para el comportamiento inelastico e interpolar entre estos para
determinar el punto de comportamiento. La limitante de esta aproximacion es que
un espectro de respuesta correspondiente a un nivel de comportamiento no lineal,
no es en general igual a uno lineal con amortiguamiento incrementado y que
aunque lo fuese, el 10% de amortiguamiento puede ser no suficiente para
representar el comportamiento en el rango no lineal de la estructura ante la

demanda sismica.

Recientemente dentro del Instituto de Ingenieria se han llevado a cabo
investigaciones utilizando el MEC como herramienta de estimacion del

comportamiento no lineal en edificios, entre estos estan:

Correa, M. (1993), estudid el comportamiento de un edificio de catorce niveles
aplicando el MEC como lo propuso originalmente Freeman {1975). Ulilizé los
valores del 5% y 10% de amortiguamiento para el calculo de los espectros de
respuesta elastico e inelastico, con el fin de interpolar el punto de comportamiento

de la estructura y poder determinar el cortante basal impuesto por el sismo, los
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desplazamientos de piso y las distorsiones de entrepiso del edificio analizado.
Utilizando el MEC como herramienta de analisis, Correa asumié que el dafio en la
estructura varia linealmente entre el limite de fluencia y el limite de capacidad
ultima determinado.

Camilo, L. (1995), estimé el comportamiento sismico de tres edificios de concreto
reforzado de 3, 14 y 20 niveles, respectivamente, utilizando el MEC como
procedimiento de anaiisis. Determin6 las curvas de capacidad de cada edificio y
las superpuso con los espectros de respuesta elasticos e inelasticos aproximados
para la componente SCT-EW, del sismo de Michoacan de 1985. Para considerar
los efectos inelasticos en el espectro de respuesta, Camilo modificd el 5% y e!
10% de amortiguamiento usados para los rangos elastico e inelastico de
comportamiento, por amortiguamientos en funcién de ia ductilidad global esperada
de la estructura, definido a partir del método de Energia Geométrica propuesto por
Ilwan, D. (1979).

En la tabla 2.3.1 se muestran los valores de amortiguamiento para el
comportamiento elastico e inelastico sugerido por Camilo.

Ductilidad giobal D) E notestco (%)
325 5 75
2.75 5 24
2.00 5 20
1.75 5 18
1.76 5 10

2.3.1. Valores de amortiguamiento para estructuras de concreto reforzado.
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Xianguo, Y. (1996), propuso una modificacidn al procedimiento original del MEC

que evita el uso del espectro de respuesta para determinar el punto de

comportamiento. Esta modificacion consiste en los siguientes pasos:

. Se realiza un andlisis del empujén a la estructura de VGDL, con lo que se
obtiene la relacién cortante basal contra desplazamiento de azotea. Esta curva
se idealiza en forma elastoplastica y se convierte en términos de aceleracion
espectral, S,, contra desplazamiento espectral, Sy (espectro de capacidad). Se
determinan los puntos correspondientes a la fluencia, (Sar, Saf), con lo que se
puede calcular el periodo fundamental equivalente, T, del sistema.

. Se realiza un analisis elastoplastico del sistema de 1GDL, con periodo inicial
To, y con una deformacién de fluencia igual al desplazamiento espectral
correspondiente al punto de fluencia, Sy Se determina el desplazamiento
espectral maximo absoluto del sistema de 1GDL, que representa el punto de
comportamiento de la estructura.

. En el espectro de capacidad obtenido en el paso 1, se localiza el punto de
comportamiento determinado en el paso 2, con lo que es posible calcular el
cortante basal maximo, el desplazamiento de azotea maximo, el periodo
fundamental equivalente y ia distribucion de articulaciones plasticas.

Para demostrar el uso de este procedimiento Xianguo (1996) analizdé cuatro

edificios de concreto reforzado de 4, 8, 10 y 12 niveles, respectivamente y estimo

su comportamiento sismico utilizando el registro del SCT-EW de 1985.

Del analisis de la informacion presentada en relacion al Método del Espectro de

Capacidad, se puede concluir lo siguiente:

1. La dificuitad de proponer valores de amortiguamiento o de ductilidad para
reducir el espectro de respuesta puede conducir a resultados erréneos, al

menos de que se lleve a cabo de manera iterativa.
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2. EI MEC y las modificaciones que hasta ahora han surgido se aplican sélo
a estructuras en las que soélo el modo fundamental contribuye
significativamente a la respuesta, pudiendo despreciarse la contribucién de

los modos superiores.
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FUNDAMENTACION TEORICA.

3.1. METODO DE LA CARGA LATERAL EQUIVALENTE PARA EL ANALISIS
SiSMICO DE EDIFICIOS.

La mayoria de los reglamentos de disefio sugieren y aceptan la sustitucién del
analisis sismico dinamico de una estructura por un andlisis estatico lineal con
cargas laterales equivalentes.

El uso de cargas laterales estaticas equivalentes a las sismicas permite la
posibilidad de evaluar el comportamiento sismico no lineal de edificios de concreto
reforzado a través de un analisis del empujén, que consiste en aplicar cargas
laterales de distribucién conocida, incrementandolas monotdnicamente hasta que
la estructura alcanza un estado limite preestablecidc. La magnitud de estas
cargas laterales no es importante, pero si su distribuciéon con la altura, por lo que
distintos investigadores han propuesto diferentes maneras de calcular esta
distribucion de cargas laterales.

La distribucion mas comun de las cargas laterales estipulada en los cédigos es de
forma de triangulo invertido, es decir que las cargas se incrementan a medida que
aumenta la altura del edificio. En edificios que responden fundamentalmente en
su primer modo de vibrar se usa esta distribucion de cargas laterales en el analisis
del empujon. Cuando se estudia el comportamiento de estructuras de altura
considerable, los efectos de los modos superiores sobre la respuesta de la
estructura pueden ser de gran importancia, por lo que se requiere realizar un

analisis considerando estos efectos.

Para marcos de edificios altos Freeman et al (1994), propusieron una formulacion
del MEC que considera para el analisis del empujén una distribucién de cargas
laterales que incluye la contribucién de los modos superiores de acuerdo con el

método estatico de andlisis sismico. Para determinar la distribucion de las cargas
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laterales, esta formulacién requiere de las formas modales y de los factores de
participacion de todos los modos considerados en el andlisis, adicionaimente se
necesita de un espectro de aceleracion para calcular las contribuciones relativas
de las fuerzas correspondientes a cada modo y poder superponerlas mediante una
regla de superposicién modal.

Reinhorn (1996), propuso otra manera de calcular la distribucion de las cargas
laterales considerando la contribucion de los modos superiores. Este método
consiste en determinar una forma modal “equivalente” mediante la combinacion de
los modos superiores a través de una regla de superposicién modal. Determinado
este modo “equivalente’, se calcula la correspondiente distribucién de las cargas
laterales, con la que se realiza el analisis del empujén considerando el efecto de

los modos superiores en estructuras de altura considerable.

Es posible demostrar que para una demanda sismica correspondiente a un
espectro plano, la distribucién de cargas propuesta por Reinhorn es equivalente a
la propuesta por Freeman. Sin embargo, para una demanda sismica
correspondiente a un espectro de disefio, como el sugerido en el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal (1993), las distribuciones de cargas no son

equivalentes.
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3.2. MODELO DE CARGAS LATERALES DETERMINADAS CON EL MODO
FUNDAMENTAL (CRITERIO 1).

En este procedimiento de calculo de las cargas laterales se desprecian los modos
superiores. Este criterio de carga es similar al propuesto en el Reglamento de
Construcciones del Distrito Federal (1993) entre otros reglamentos para definir las
fuerzas sismicas en edificios. La distribucion de cargas laterales se calcula de la

siguiente manera:

F=Mé y (3.2.1)
mi¢i

Smi

donde:
Fi = fuerza lateral correspondiente al nivel i.
m; = masa correspondiente al nivel i.
¢; = forma modal del modo fundamental.

V = cortante basal de la estructura.

El cortante basal (V) de la estructura se determina tomando en cuenta el
coeficiente sismico para la zona donde se ubique el inmueble y el peso total de la

estructura.

Al utilizar este criterio de distribucién de cargas laterales en el método propuesto
en esta investigacion se busca determinar qué tanto influye el no considerar los
modos superiores en la respuesta total de la estructura y el no estimar el efecto de
la degradacién de la rigidez.
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3.3. MODELO DE CARGAS LATERALES DETERMINADAS CON LOS MODOS
SUPERIORES (CRITERIO 2).

Este modelo de cargas laterales se utiliza para incluir el efecto de los modos
superiores en el analisis del empujon. Para calcular la distribucién de las cargas
laterales equivalentes considerando los modos superiores se estudian las
formulaciones usadas por Freeman (1994) y Reinhom (1996).

Freeman (1994) propuso su formulaciéon del MEC, basada en el uso del método
estatico para incluir el efecto de los modos superiores en la distribucion de las
cargas laterales mediante la combinacion de las cargas correspondientes a cada
modo considerado en el analisis. Esta combinacion se logra mediante la regia de
superposicion modal de la raiz de la suma de los cuadrados (SRSS), Chopra
(1980).

La ecuacidn usada por Freeman para calcular la distribucion de las cargas
laterales considerando los modos superiores resulta ser:

o | |2 My
D] 05 S4M, (3.3.1)

P4
|'!“ kad’;

k=1

donde:
my = masa del piso k.
¢y = forma modal del piso k en el modo j

S, = aceleracion espectral en el modo j.

Reinhorn (1996) propuso una formulacién que incluye el efecto de los modos
superiores a través de un modo fundamental “equivalente”. Este modo
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fundamental equivalente se determina a través del SRSS. La ecuacién para

determinar las cargas laterales es la siguiente:

J

zo{ghor]

N w[Zop| V

(3.3.2)

i

donde:
W, = peso del nivel i.
I; = factor de participacion del nivel j.

V = cortante basal de la estructura.

Para determinar el cortante basal (V) en la ecuaciéon 3.3.2 se utiliza un espectro
plano de aceleracién espectral. Esta es una limitante de la formulacién propuesta
por Reinhorn, ya que si se utiliza un espectro de disefio no resulta tan claro la
manera de calcular el cortante basal de la estructura considerando ia contribucién

de los modos superiores.

La distribucion de las cargas laterales obtenidas utilizando las formulaciones
propuestas por Freeman y Reinhorn resultan ser iguales cuando se utiliza un
espectro plano de aceleracion espectral.

Con base en lo anterior, para el caiculo de la distribucién de las cargas laterales
considerando el efecto de los modos superiores, en este trabajo se utiliza el

siguiente procedimiento:

1. Se determinan las propiedades dinamicas elasticas de la estructura estudiada,
es decir, el periodo de vibracién, los factores de participacion y las formas

modales de los modos considerados en el analisis.
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2. Las fuerzas equivalentes en cada nivel se caiculan de acuerdo con la ecuacion
3.3.1.

Para esta investigacion se utilizd un espectro plano de aceleracién espectral para
determinar el S, y poder asi calcular las fuerzas laterales equivalentes de cada

modo.

3. Para obtener la curva de comportamiento de la estructura se realiza el analisis
del empujén con la distribucién de cargas laterales determinada en el paso 2.
Cuando la rigidez de la estructura cambia, es decir que existen elementos
estructurales que alcanzan su resistencia maxima y aparecen las articulaciones
plasticas en sus extremos, el procedimiento para el célculo de la distribucién de
las cargas laterales se repite a partir del paso 1, con la diferencia que las
propiedades dinamicas corresponden a un estado inelastico de la estructura.
De esta manera se toma en cuenta la degradacion de la rigidez de la estructura
en el calculo de las cargas laterales utilizadas en el andlisis del empujon.

4. Se continlia realizando el analisis del empujoén a la estructura de VGDL hasta
que la misma alcanza un estado limite preestablecido o un mecanismo de falla.
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3.4. PROGRAMA DE ANALISIS NO LINEAL DRAIN 2DX MODIFICADO.

El objetivo principal de un andlisis estructural es determinar los desplazamientos y
fuerzas internas de los elementos que conforman una estructura. En la mayoria
de los casos, la relacién fuerza—desplazamiento en un andlisis estructural se
asume como lineal, sin embargo, el comportamiento “real” de una estructura bajo
cierto nivel de esfuerzo no es lineal, lo que puede conducir a errores en los
desplazamientos y en las fuerzas internas determinados con el analisis. Por esto
en los ultimos 20 afios se han llevado a cabo investigaciones en el area de andlisis
no lineal, desarrcliAndose programas de computadora que permiten considerar el
comportamiento inelastico en las estructuras. En esta investigacion, para
considerar en el analisis el comportamiento no lineal de los elementos que
conforman una estructura, se utiliza como herramienta de calculo el programa
DRAIN 2DX (Prakash, V., Powell, G.y Campbell, S, (1993)).

El DRAIN 2DX es un programa de analisis de estructuras bidimensionales. En él,
ia estructura se modela idealizandola como un ensamble de elementos discretos
conectados en sus nodos. El programa acepta que el modelo puede estar
formado por diferentes tipos de elementos, como son: '

Armadura inelastica (tipo 01).

Elemento viga-columna (tipo 02).

Elemento de conexiones semi-rigidas (tipo 04).
Elemento de muro elastico (tipo 06).

Elemento a tensiéon/compresion (tipo09).

R T o

Elemento fibra viga-columna (tipo 15).
El programa considera que cada nodo del modelo analitico puede tener 3 grados

de libertad, dos de traslacién y uno de rotacion, que son los grados de libertad
suficientes para describir las deformaciones de una estructura en el plano.
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Para realizar el analisis estatico con cargas taterales incrementales (andlisis del
empujén), las cargas laterales deben estar aplicadas en los nodos. Las cargas
gravitacionales usadas en los anélisis estatico y dinamico deben estar definidas en
los nodos. En el analisis del empujén las cargas laterales se aplican segin un
numero de pasos y sub-pasos controlados por los incrementos de las cargas.

Ya que el programa no considera los efectos inelasticos en el calcuio de los
periodos de vibracion, los factores de participacién y las formas modales, fue
necesario realizar una modificacién al programa original para determinar las
variaciones de las propiedades dinamicas cada vez que ocumren efectos
inelasticos en la estructura. Ademas se integré al programa una subrutina que
calcula la distribucidén de las cargas laterales considerando la contribucién de los
modos superiores y el cambio en la rigidez de la estructura (criterio 2 de carga).

La madificacién hecha en el programa DRAIN 2DX consiste en lo siguiente:

1. Se agregé una nueva subrutina para calcular las propiedades dinamicas cada
vez que la rigidez de la estructura cambia debido a la aparicion de efectos
inelasticos, es decir, que al realizar el analisis estatico del empujén se calculan
los periodos de vibracién, las formas modales y los factores de participacién,
cada vez que se degrada la rigidez de la estructura debido a la formacion de
articulaciones plasticas en los extremos de l0s elementos estructurales.

2. Se agregd una nueva subrutina para calcular la distribucidn de las cargas
laterales considerando la contribucién de los modos superiores. Las cargas se
determinan para cada modo considerado en el andlisis y luego se combinan

mediante la regla de la SRSS.

Con estas modificaciones es posible determinar cuanto influye el cambio de
rigidez de la estructura en los resultados obtenidos del analisis de! empujon y de
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esta manera estimar, si es importante considerar, la degradacién de la rigidez de
la estructura al ser sometida a un sismo en particular.

3.5. METODO PROPUESTO PARA DETERMINAR EL COMPORTAMIENTO NO
LINEAL DE MARCOS PLANOS.

Para determinar el comportamiento no lineal en marcos de concreto reforzado, en
este trabajo se propone un procedimiento simplificado para determinar la
distribucién de los desplazamientos, de las distorsiones y de las articulaciones
plasticas gue resulta de someter a la estructura a un registro sismico determinado.
El método propuesto es una variacidn del Método del Espectro de Capacidad, y a
diferencia de este, no se compara el espectro de capacidad de {a estructura con e!
espectro de respuesta para determinar el punto de comportamiento. En el método
propuesto, la estructura equivalente de 1GDL se somete a uno o varios registros
sismicos y se obtiene su desplazamiento espectral maximo, siendo este
desplazamiento el punto de comportamiento de la estructura de VGDL.

El método propuesto incluye el efecto de la variacion de las cargas sismicas
debido a la degradaciéon de la rigidez a medida que aparecen efectos inelasticos
en la estructura y el efecto de la participacion de los modos superiores para

determinar el comportamiento sismico.

Cuando se incluye la contribucion de los modos superiores en el método
propuesto, se consideran dos formulaciones para determinar el comportamiento
sismico de marcos planos. En la primera formulacion (criterio 2 — A), de la curva
de capacidad determinada de un andlisis del empujon se considera sélo la
contribucién del modo fundamental, con lo que es posible determinar las
propiedades del sistema equivalente de 1GDL. En la segunda formulacion (criterio
2 - B), las propiedades del sistema de 1GDL se obtienen de la curva de capacidad
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correspondiente a un modo “equivalente” que incluye la contribucién de los modos
superiores.

El procedimiento propuesto en esta investigacién para estimar el comportamiento
sismico en marcos planos se detalla a continuacién:

1. Se realiza un andlisis estatico no lineal del empujon de la estructura de VGDL,
con lo que se obtiene la relacién cortante basal (V) contra despiazamiento de
azotea (D).

2. La curva cortante basal (V) contra desplazamiento de azotea (D) se aproxima
con otra en forma bilineal y se transforma a un espacio de aceleracion
espectral (Sa) contra desplazamiento espectral (Sy) mediante las siguientes

ecuaciones:

Z M9y

PF, = | k=i b, (35.1)

N

kZm@i,-

@ = A (35.2)
[):mx}zmm.z
Kel K=1
Vv
s, = Vi (35.3)
a;
A
S, = Daoes 354
3 (3.54)
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donde:

PF; = factor de participacién modal para ef nivel i en el modo .

a; = factor de participacion del cortante basal en el modo j.

M = masa del piso k.
¢« = forma modal del piso k del modo j.

Aazotea = desplazamiento correspondiente a la azotea del edificio.

Sq = desplazamiento espectral.
V = cortante basal.

W = peso total de la estructura.
Sa = aceleracién espectral.

Capitulo 3

3. Se transforma la masa total de la estructura de VGDL a la correspondiente del

primer modo. Para transformar la masa se toman en cuenta dos criterios de

evaluacion del comportamiento sismico, esto es:

Criterio 1
m, = [o]" M][s]
Criterio 2.
(A)
m, = [¢]* M][o]
(B)

m, = [$i1 ] l[M] [$il ]

N 2

$i! = Z (¢ijrj)

y I=1

(3.5.5)

(3.5.6)

(3.5.7)

(3.5.8)
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donde:
my = masa modal correspondiente al primer modo.

[¢] = forma modal correspondiente al primer modo.
[6] = forma modal “equivalente”.

[M] = matriz de masa diagonal de la estructura de VGDL.

4. Se determina la curva cortante modal (V) contra desplazamiento espectral
(Sa), multiplicando la masa modal por la aceleracién espectral (S,) obtenida en
el paso 2. Esta curva representa las caracteristicas equivalentes de! sistema
de 1GDL, donde se puede calcular la rigidez elastica e inelastica del sistema,

asi como la fuerza de fluencia equivalente.

 En el caso del criterio de evaluacién 2 — A, de la curva de capacidad
considerando modos superiores solo se toma en cuenta la contribucion del
modo fundamental para calcular la curva cortante modal (V) contra
desplazamiento espectral (Sq). Para determinar la curva de capacidad para el
primer modo con la contribucion de los modos superiores se sigue el siguiente

procedimiento:

» La curva de capacidad se idealiza a través de lineas rectas, determinindose
los puntos que corresponden a la primera fluencia, a la capacidad ultima y a los
puntos intermedios, figura 3.5.1.
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Cortante Basal

W

Desplazamiento de Azotea

Figura 3.5.1. Curva de capacidad idealizada.

» De la porcion 0-A de la curva de capacidad con la contribucién de los modos
superiores se determina la contribucién del primer modo y se obtiene el punto
A’, que corresponde a la curva de capacidad considerando sélo el primer
modo. Esto se determina a través de las siguientes ecuaciones:

A(rnodo N}

A% _azli-_t_e-;_ (3.5.9)
1
Vimebl) o g Y {rodo) (3.5.10)
N
ka¢kl
rf=kl (3.5.11)

donde:

I, =factor de participacién del modo fundamental.
a, = factor de participacion del cortante basal del modo fundamental

(ecuacion 3.5.2).

35




Capitulo 3

¢ Se determinan los puntos restantes de la curva de capacidad de la misma

manera que en el paso anterior, tomando en cuenta la degradacién de la

rigidez de la estructura para calcular I’ y ax.

5. Se realiza un anélisis no lineal del sistema de 1GDL aplicando un registro
sismico, del que se obtiene el desplazamiento espectral maximo (Sq4) que
representa el punto de comportamiento de la estructura.

6. Se transforma el desplazamiento espectral maximo (Sq), obtenido en el paso 5,
de un sistema de 1GDL al de VGDL, fomando en cuenta los distintos criterios
de evaluacion:

Criterio 1.
Aazoea = So PFazetes (3.5.12)
Criterio 2
(A)
A(:z‘z?e?) =3, PF;zo!em (3.5.13)
AN = APOD T, (3.5.14)
(B)
ATXON = 8, PF 0001 (3.5.15)
donde:
A,,.., =desplazamiento de azotea para la estructura de VGDL sin

considerar la degradacion de rigidez.

Ame ) — dagplazamiento de azotea correspondiente a considerar sélo la

azolea
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contribucion del primer modo.
PF0eat = factor de participacion modal de azotea en el modo 1er. modo

considerando la degradacion de Ia rigidez.

Al = desplazamiento de azotea correspondiente a la contribucion de

los modos superiores.
, =factor de participacién del modo fundamental considerando la

degradacion de la rigidez (ecuacién 3.5.11).

7. Se realiza un nuevo andlisis del empujon, con el desplazamiento limite de
azotea (A) obtenido en e! paso 6, con lo que se pueden determinar los
desplazamientos laterales de piso, las distorsiones de entrepiso y la
distribucion e intensidad de las articulaciones plasticas en los extremos de los

elementos estructurales.

3.6. ANALISIS DINAMICO NO LINEAL PASO A PASO.

Para realizar el andlisis dinamico no lineal paso a paso se utiliza el programa
DRAIN 2DX. El procedimiento empleado por este programa para caicular la
respuesta inelastica de una estructura ante un sismo determinado es resolviendo
la ecuacion del movimiento (ecuacién 3.6.1) para cada paso de tiempo. La
integracién numérica paso a paso se lleva a cabo con el método de aceleracion
constante, es decir, que la aceleracion y las propiedades dinamicas del sistema
permanecen constantes durante el paso de tiempo.

M]x + [C]x + [K]x = -[M]Ug (3.6.1)

donde:
[M] =matriz de masa de ta estructura de VGDL.

[C] = matriz de amortiguamiento.
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[K] = matriz de rigidez de la estructura.
x = desplazamiento del sistema.

u, = aceleracion del terrenc.

En andlisis no lineales paso a paso es necesario definir una matriz de
amortiguamiento, la cual generalmente se aproxima por el amortiguamiento de
Rayleigh. Este tipo de amortiguamiento se define de acuerdo con la siguiente
ecuacion:

fc]=a[M]+B[K] (3.6.2)

Los factores de proporcionalidad con la matriz de masa (a) y con la matriz de

rigidez (B), se obtienen de la siguiente expresién:
1 (V]
{im} _1|/e, {“} (3.6.2)

donde:
£ =porcentaje de amortiguamiento critico viscoso para el modo m.
£, =porcentaje de amortiguamiento critico viscoso para el modo n.
om = frecuencia correspondiente al modo m.

wn = frecuencia correspondiente al modo n.
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MODELO ESTUDIADO.

4.1. DESCRIPCION DE LA ESTRUCTURA.

La estructura estudiada es un edificio para oficinas, localizada en la zona Il con

base en la zonificacion del valle de México. La misma esta formada de marcos de

concreto reforzado con una cimentacidon a base de pilotes de punta apoyados

sobre la primera capa dura. Su planta es de forma cuadrada y consta de cuatro

marcos que estan formados por tres crujias de 8 metros cada una. El edificio

tiene 17 pisos y su altura de entrepiso es de 3.20 metros, a excepcién del primero

que es de 4 metros. Las trabes tienen 35x90 cm en todos los pisos, ademas

existen vigas secundarias con las mismas dimensiones a la mitad de cada claro.

Las columnas tienen 4 tipos de secciones, 110x110 cm, 90x90 cm, 75x75 cm y de

60x60 cm. El espesor de la losa es de 10 cm. en todos los pisos. La geometria

general del edificio se presenta en las figuras 4.1.1y 4.1.2.

T 1

i 8.00 o gndpam
C} ) 13 oIk Sl

8.00
L T Ilﬂ:u
l: } rg__ “ A 20 em
T T 1L &
O
8.00 8.00 8.00

Il
1

Figura 4.4.1. Geometria en planta del edificio.
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Nivel

16

15
14
13

12

11
10

Seccién de col. (cm)

@320m

4.00m

60x60

75x75

9090

110x110

Figura 4.1.2. Geometria en elevacion del edificio.
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4.2, ANALISIS Y DISENO.

La estructura se disefid, Varela (1996), segin el Reglamento de Construcciones
del Distrito Federal (1993) y sus Normas Complementarias para Disefio por
Sismo.

Las cargas vivas consideradas para la combinacién de cargas muerta y viva
maximas fueron de 100 kg/m? para la azotea y de 250 kg/m? para los demas
niveles de la estructura. Las cargas vivas instantaneas utilizadas para la
combinacién por sismo fueron de 70 kg/m? y 180 kg/m? para la azotea y demas

niveles, respectivamente.

La distorsion angular maxima de entrepiso debida a fuerza cortante fue fijada en
0.012. Las secciones de los elementos estructurales fueron disefiadas para que

no se excediera este valor, Vareia (1996).

Para llevar a cabo los analisis, bajo carga muerta y viva maximas, carga muerta y
viva instantanea, y por fuerzas sismicas se uso el programa SAPS0. A fin de
calcular las acciones debidas al sismo se utilizd el método dindmico modal

espectral, Varela (1996).

Las cuantias de refuerzo resultante para las trabes y las columnas del edificio se

presentan en las tablas 4.2.1y4.2.2.
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Nivel Acero positivo Acero negativo
1 448 + 2#6 8#8
2 4#8 + 2#6 8#8
3456,78 6#8 + 2#6 10#8
9,10 4#8 + 2#6 8#8

11,12 4#8 6#8 + 2#6

13,14,15 248 + 2#6 6#8
16 3#6 5#6
17 1#8 + 2#6 4#6

Tabla 4.2.1. Acero positivo y negativo en trabes del edificio.

Nivel Secciones {cm) Cols. Interiores Cols. Exteriores

1,2,3,4 110x110 32#10 32#10

5,6,7 110x110 16410 16410
8,9,10,11 90x90 12#10 12#10
12,13,14 75x75 16#8 12#8
15,16,17 60x60 20#8 16#8

Tabla 4.2.2. Secciones y acero de refuerzo en columnas del edificio.
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4.3. RESISTENCIAS NOMINALES DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES.

En el disefio de los elementos estructurales se usé concreto clase 1. Las
propiedades nominales de los materiales que se emplearon en el disefo de los

marcos, Varela (1996), se describen a continuacion:

Resistencia a la compresién: f'¢c = 250 kg/cm?

Médulo de elasticidad: E, = 14000~ f'c = 221359.44 kg/cm?
Esfuerzo de fluencia: fy = 4200 kg/cm?

La variacién en las secciones de columnas en el edificio de 17 niveles, propuesta’
por Varela (1996), corresponde a una practica en desuso, en la actualidad se
tiende a uniformizar y/o evitar cambios bruscos en las secciones de los elementos
estructuraies verticales, para evitar concentraciones de las deformaciones

relativas de entrepisos.

4.4. SOBRE-RESISTENCIA DE LOS ELEMENTOS ESTRUCTURALES.

Para estimar el comportamiento sismico de una estructura es necesario
considerar las resistencias “reales” de los elementos estructurales. Para evaluar
el comportamiento de las estructuras que incursionan en el rango no lineal es

importante incluir 1a sobre-resistencia de sus elementos estructurales.

Lauces (1995), Camilo (1996) y Varela (1996), estudiaron los principales factores
que afectan la resistencia en los elementos estructurales. Estos factores se

presentan a continuacion:

1. Modelo realista del comportamiento del acero.

2. Modelo realista del comportamiento del concreto.
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@ N OO AW

Confinamiento del concreto.
Contribucién de la losa de piso.

Contribucion del acero a compresién.

Contribucion del area de acero real en los elementos estructurales.
Efecto de la velocidad de aplicacion de la deformacién en el acero.

Efecto de la velocidad de aplicacién de la deformacion en el concreto.

Tomando en cuenta estos factores y considerando las dimensiones y el refuerzo

de los elementos estructurales, Varela (1996) obtuvo los diagramas momento—

curvatura, con lo que definié las sobre-resistencias en trabes, que son utilizadas

en esta investigacién para definir las propiedades de las mismas.

Asi mismo

calculd los diagramas de interaccion momento—carga axial para las columnas

considerando las sobre-resistencias.

A continuacién se presentan los momentos resistentes considerando sobre-

resistencia en las trabes y columnas.

Niveles Momento con s-r positivo | Momento con s-r negativo
1 197.36 270.64
2 197.36 270.64
3,4,56,7,8 281.48 326.64
9,10 197.88 270.74
11,12 154.48 241.40
13,14,15 121.64 214.16
16 66.40 134.44
17 78.24 132.02

Tabla 4.4.1. Momentos resistentes con sobre-resistencia en las trabes.
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Niveles Momento con s—rde Momento con s-r de

columnas exteriores columnas interiores
1234 871.00 985.00

1

56,7 550.00 662.00
8,9,10,11 326.25 383.00
12,13,14 168.00 235.00
15,16,17 132.00 164.00

Tabla 4.4.2. Momentos resistentes con sobre—resistencia en las columnas.
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RESULTADOS.

5.1. INFLUENCIA DEL CAMBIO INSTANTANEO DE RIGIDEZ SOBRE LAS
FORMAS MODALES.

En los analisis comunes del empujén se considera que las propiedades dinamicas
de las estructuras no cambian dramaticamente al someterlas a un determinado
sistema de cargas. En esta investigacion se estudio qué tanto cambian las
propiedades dinamicas al aplicarse a un marco de 17 niveles una distribucién de
cargas laterales que simulan las acciones sismicas. Para este marco se
determino la manera en que las formas modales varian al degradarse su rigidez

cuando ocurren efectos inelasticos.

La figura 5.1.1 muestra la variacidn correspondiente al modo fundamental del
marco. Al comparar las formas modales correspondientes a los periodos de T =
1.725 seq. {periodo elastico) y de T = 5.67 seg. que corresponde a un cortante en
la base del marco 2.9 veces mayor que el de disefio, se puede observar que hay
una variacion significativa de la forma modal debido a la degradacion de la rigidez.
Cuando la estructura tiene un periodo de T = 5.67 seg. existe un dafno significativo
en el marco por la aparicion de articulaciones plasticas en trabes y columnas, lo
gue explica la diferencia con las formas modales elasticas.

En las figuras 5.1.2 y 5.1.3 se puede observar que no hay un cambio dramatico en
las formas modales (segunda y tercera) cuando la estructura pasa de un estado
elastico a un estado inelastico. Esto se debe a que el edificio responde
principalmente en el primer modo de vibrar, siendo en este donde el cambio en la

rigidez de la estructura impacta de manera mas importante.
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Figura 5.1.1. Variacion del primer modo con el cambioc de rigidez.

-—4— T =0.59872

—e— T =0.64585
-—a— T=0.77926
—e— T=0.97076
—u— T=11465
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P
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Figura 5.1.2. Variacién del segundo modo con el cambio de rigidez.
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Nivel

-1.5 -1 -0.5 ¢ 0.5 1
Variacion de la forma modal

1.5

' —e— T =0.34309
| —8— T =0.3547

—a—T=0.39764
—e—T=045246
' T=054224

Figura 5.1.3. Variacion del tercer modo con el cambio de rigidez.
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5.2. COMPARACION DE LAS DOS DISTRIBUCIONES DE CARGAS
LATERALES EQUIVALENTES ESTUDIADAS.

Tomando en cuenta los dos criterios de distribucion de cargas laterales estudiados
en esta investigacion, se determind, para un mismo valor de cortante basal, la
distribucion de las cargas laterales en el marco, figura 5.2.1.

—e— Criterio 1
, —— Criterio 2

0 20 40 60 80 100 120 140
Cargas (ton)

Figura 5.2.1. Comparacién de la distribucion de las cargas laterales.

En la figura anterior se puede observar que las cargas laterales determinadas con
el criterio 1 de carga, son mayores para los niveles del 11 al 17 de la estructura
analizada, en relaciéon con las obtenidas utilizando la contribucién de los modos
superiores (criterio 2 de carga). Las cargas laterales determinadas con el criterio 1
son significativamente menores a las determinadas con el criterio 2 para los
niveles del 1 al 7 del marco analizado.

En la figura 5.2.2 se presenta la variacién de la distribucion de las cargas laterales
considerando el cambio que sufre la rigidez de la estructura.
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'—-0——T=T72§—
| —a— T=1.8301
|—a— T=2.2198
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{ —m— T = 5.6666
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Figura 5.2.2. Variacién de la distribucion de las cargas laterales.

A medida que las cargas laterales se incrementaron en el analisis del empujén, la
rigidez de la estructura se degradd al ocurrir efectos inelasticos y en consecuencia
las propiedades dinamicas en la estructura cambiaron, con lo que se pudo
determinar la variacién de la distribucion de las cargas laterales. En la figura 5.2.2
se ilustra las distribuciones de las cargas laterales, entre otras, para un periodo de
T = 1.725 seq. correspondiente a la estructura sin dafioc y de T = 5.67 seg.; se
puede observar que hay variacion significativa de las cargas laterales para los
niveles del 2 al 10 y del 13 al 17 del marco analizado a medida que se degrada la

rigidez del mismo.
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5.3. CURVAS DE CAPACIDAD CORRESPONDIENTES A L.OS DOS CRITERIOS
DE CARGAS LATERALES EQUIVALENTES.

Se realizé el andlisis del empujon al marco estudiado aplicando los dos tipos de
distribucion lateral de cargas equivalentes, con lo que se determinaron dos curvas
en términos de cortante basal contra desplazamiento de azotea, que representan
la capacidad de la estructura de 17 niveles ante cargas laterales incrementales.

En la figura 5.3.1 se muestra la curva de capacidad de la estructura cuando es
empujada con una distribucién de carga lateral determinada utilizando el criterio 1
de carga. Para determinar esta curva de capacidad no se consideré el cambio
que sufre la distribucion de las cargas laterales debido a la degradacion de la
rigidez, esto para estimar, si es importante considerar el cambio en la rigidez de la
estructura en fa aplicacion del metodo de evaluacion propuesto en esta

investigacion.

En la figura 5.3.2 se muestra la curva de capacidad de la estructura obtenida del
analisis del empujon con la distribucion de cargas las laterales calculadas con el
criterio 2 de carga. Para determinar esta curva de capacidad se tomé en cuenta el

cambio en la rigidez de fa estructura.

En la figura 5.3.3 se muestra la comparacion de las curvas de capacidad

obtenidas al utilizar los dos criterios para el calculo de las cargas laterales.
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Cortante Basal (ton)
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Figura 5.3.1. Curva de capacidad obtenida con el criterio 1.
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Figura 5.3.2. Curva de capacidad obtenida con el criterio 2.
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Figura 5.3.3 Curvas de capacidad obtenidas con los criterios 1y 2.

En la figura 5.3.3 se muestran la superposicion de las curvas de capacidad

determinadas con el andlisis del empujén, utilizando los dos criterios de cargas

laterales. La curva de capacidad, determinada aplicando el criterio 1 de cargas

laterales es mas conservadora en el rango de comportamiento no lineal, que la

curva de capacidad determinada aplicando el criterio 2 de cargas laterales, esto se

debe a la distribucién de las cargas laterales usadas en el analisis del empujon.
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5.4. EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO SISMICO DEL MARCO CON EL
CRITERIO 1.

En esta seccién se determing el comportamiento sismico del marco de 17 de
niveles con el método simplificado propuesto, utilizando el criterio 1 de cargas
laterales.

Se realiz6 un andlisis del empujon a la estructura de VGDL, con lo que se
determiné la curva de capacidad mostrada en Ia figura 54.1. Esta curva de
capacidad se aproximé a una forma bilineal y se transformé en términos de
aceleracion espectral (S,) contra desplazamiento espectral (Sy), figura 5.4.2.

De la curva idealizada se determinaron los parametros necesarios para convertir el
sistema de VGDL en uno equivalente a 1GDL, siendo estos parametros |os

siguientes:
ton - seg®
m, = [¢] ‘M][¢] = 129.50_,?,9_
ton
Kelasnm = ]718-06—"‘“‘-
ton
Kinelastica = 42.58 —m—
V, =374.16 ton
=5%
donde:

m4 = masa modal del sistema de 1GDL.

¢ = forma modal del 1er. modo.
[M] = matriz diagonal de masa del sistema de VGDL.
Kessia = rigidez elastica de la estructura de 1GDL.

Kineissica = figidez inelastica de la estructura de 1GDL.
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Vy = fuerza cortante de fluencia de! sistema de 1GDL.

& = amortiguamiento critico.

El sistema equivalente de 1GDL se analizé con el registro sismico de la SCT
componente EW del sismo de Michoacan 1985, con lo que se determind su
desplazamiento espectral maximo (Sq), el que resulté ser:

S, = 0.355092m

El desplazamiento espectral maximo de! sistema equivalente de 1GDL se convirtio
en el desplazamiento correspondiente del sistema de VGDL, multiplicando el S4
por el factor de participacién modal del nivel de azotea en el modo fundamental
(PF174), esto es:

Bsroiea = 0.355092 * 1.3545 = 0.4810m

C;Jrva de Cap.
------- Kealzacién

Cortan'te Basal (ton)

0 0.5 1 1.5 2

Desplazarniento de Azotea {m}

Figura 5.4.1. Curva de capacidad aplicando el criterio 1 de carga.
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0 0.2 04 06 08 1 1.2
Desplazamiento Espectral {m)

Figura §.4.2. Curva Savs. Sq.

Se realizd un nuevo andlisis del empujon, hasta que el desplazamiento
preestablecido de azotea (0.4810 m.) fue alcanzado, con lo que se determiné la
distribucion de los desplazamientos de piso y de las distorsiones de entrepiso,

figuras 5.4.3 y 5.4.4, respectivamente.
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Figura 5.4.3. Desplazamientos iaterales del marco.

-
-~

[T G N G Gy
o~ N W e M

Nivel
w

P

O a2 WbAEO® D
- .

0.01 0.02 0.03 0.04

o

Drstorsiones {m)

0.05

Figura 5.4.4. Distorsiones de entrepiso.
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En la figura 5.4.5 se presenta la distribucion e intensidad de las articulaciones
plasticas del marco para un desplazamiento de azotea de 0.4810 m.

Rot.
1zE-02
@® |[IxE-03
e [1xE-04
« [IXE-05

Figura 5.4.5. Distribucion de articulaciones plasticas.
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5.5. EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO SiSMICO DEL MARCO CON EL
CRITERIO 2 - A.

Aplicando el método de evaluacién propuesto, se determiné el comportamiento
sismico del marco de 17 niveles considerando el criterio 2 de carga. Para ello se
realizé un analisis del empujén y se obtuvo la curva de capacidad del marco, figura
551.

La curva de capacidad se aproximé con una forma bilineal y de ésta se determiné

la contribucién sélo del primer modo.

300
800 -
700 -
600
500
400 |
300
200
100

Y .
0.00 010 020 030 0.40 050 0860 0.70

Despiazamiento de Azotea (m)

Curva de Cap.

——a—— Kealzacién

Cortante Basal (ton)

Figura 5.5.1. Curva de capacidad correspondiente al criterio 2 de carga.

De la curva considerando sélo el primer modo se determinaron los parametros
necesarios para convertir la estructura de un sistema de VGDL en uno equivalente
de 1GDL, siendo estos parametros los siguientes:

ton - seg?

m, = 129.50 ———
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ton
Ke!astica = 171806 F
ton

Kineléscica = 76.22 —m‘

V, =292.57ton
E=5%

El sistema equivalente de 1GDL se sometié al registro sismico del SCT-EW de
1985, con lo que se determiné su desplazamiento espectral maximo (Sq), siendo
este:

S, =0.33332m

El desplazamiento espectral maximo del sistema de 1GDL se muitiplicod por el
factor de participacién modal del nivel de azotea en el modo fundamental (PF;_, ),

con lo que se determiné el desplazamiento de azotea del sistema de VGDL
considerando sélo la contribucion del modo fundamental, esto es:

Almede ) _ 03332 % 1,1461 = 0.3819m

azotea

El desplazamiento anterior se multiplicé por el factor de 'parﬁcipacién modal del
modo fundamental () con lo que se transformé en el desplazamiento
correspondiente del sistema de VGDL considerando la contribucion de los modos

superiores, esto es:

AN 03819 * 1.1461 = 0.4377 m

azolea

Es importante mencionar que para determinar el PF,_, y el [, se tomé en cuenta

la degradacion de la rigidez de la estructura correspondiente al nivel de carga y de

desplazamiento del punto de comportamiento.
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Con un andlisis del empujon se determind la distribucion de los desplazamientos
de piso y la distribucion de las distorsiones de entrepiso, figuras 552 y 5.5.3,
respectivamente, cuando el desplazamiento de azotea del marco analizado es
igual a 0.4377 m. Ademas, en la figura 554 se muestra la distribucién e
intensidad de las articulaciones plasticas del marco, determinadas para un
desplazamiento de azotea de 0.4377 m.
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Nivel

- Ak ek ek ok b ok b
O O = N W h OO~

P

O = NW b OO~ ®

o
[=]
(=]

0.05 0.10 0.15 0.20 0.25 0.30 0.35
Desplazamiento de Azotea (m)

0.40 0.45

Figura 5.5.2. Desplazamientos laterales del marco.
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Figura 5.5.3. Distorsiones de entrepiso.
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Figura 5.5.4. Distribucion de articulaciones plasticas.
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5.6. EVALUACION DEL COMPORTAMIENTO SiSMICO DEL MARCO CON EL
CRITERIO 2 -B.

Finalmente, se realizé un analisis del empujén al marco de 17 niveles aplicando el
criterio 2 de cargas, con lo que se determiné la curva de capacidad mostrada en la
figura 5.6.1. Esta curva se aproximé en una forma bilineal y se transformé en
término de aceleracion espectral (S.) contra desplazamiento espectral (Sq).

1000
S00
800 ;
700 A
600
500
400
300
200
100
0

Curva de Cap. !
EETEERY Kealizacién

Caortante Basal (ton)

0 025 05 075 1 125 15 178 2 225

Desplazamiento de Azotea (m)

Figura 5.6.1. Curva de capacidad aplicando el criterio 2 de carga.

De la curva en término de Sa vs. Sq se determinaron los parametros necesarios
para transformar el sistema de VGDL a uno equivalente de 1GDL. Estos
parametros los siguientes:

_ 2
m, = 310.18 ton - seg”
ton
Kelésﬁca = 417645 ;—
ton
Kinelasﬁm =76.93 ?
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V, =902.64 ton
E=5%

El sistema equivalente de 1GDL se analizdé sometido al registro sismico del SCT-
EW de 1985, con lo que se determiné el desplazamiento espectral maximo (Sa)
que experimentd el sistema, esto es:

S, = 0.3491m

Este desplazamiento espectral se muitiplico por el factor de participacion modal
del nivel de azotea en el modo fundamental (PF,_, ), considerando la degradacion

en la rigidez de la estructura, convirtiéndose este desplazamiento en el

correspondiente del sistema de VGDL, esto es:

AModoN) _ 0 3491 * 1.2093 = 0.4222m

azotea
Las distribuciones de los desplazamientos de piso y de las distorsiones de
entrepiso, figuras 5.6.2 y 5.6.3, respectivamente, se determinaron realizando un
analisis del empujon a la estructura de VGDL, cuando el desplazamiento de
azotea es igual a 04222 m. Asi mismo, en la figura 5.6.4 se muestra la

distribucion e intensidad de las articulaciones plasticas en el marco de concreto

reforzado.
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Figura 5.6.2. Despilazamientos laterales del marco.
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Figura 5.6.3. Distorsiones de entrepiso.
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Rot.
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Figura 5.6.4. Distribucion de articulaciones plasticas.

67




Capitulo 5

Al igual que en los criterios de evaluacién 1 y 2 — A, la distribucién de
articulaciones plasticas se determiné aplicando las cargas laterales en el sentido
positivo del eje x. Si se empuja a la estructura con la distribucién de cargas
laterales aplicadas en sentido negativo del eje x, se tendria la distribucion de
articulaciones plasticas contraria a la mostrada en la figura 5.6.4. Esto se debe a
que el marco analizado es simétrico y el sismo puede actuar en cualquier sentido.
En caso de que no lo fuera, es necesario realizar un nuevo anélisis de empujén

aplicando las cargas laterales en sentido contrario al aplicado originalmente.

5.7. DETERMINACION DE LA RESPUESTA DINAMICA NO LINEAL “EXACTA".

Para determinar la respuesta dinamica no lineal “exacta” del marco de 17 niveles,
sometido al registro del SCT-EW de 1985 (figura 5.7.1), se utilizé el programa
DRAIN 2DX. Los elementos estructurales se modelaron con el elemento viga~

columna que tiene integrado este programa.
Para determinar los factores o y pB involucrados en la definicidbn del
amortiguamiento de Rayleigh (ecuacién 3.6.2) se consideraron las frecuencias

correspondientes al primer y segundo modo y una razén de amortiguamiento
critico constante del 5%, resultando ser:

1

[0'05} - 1{4.6424 3.6424 }[a]
1

0:05] 2| Mo 4944 104944 P

a =0.2704
B =0.0071

Del analisis dinamico no lineal realizado se determind que el desplazamiento

maximo de azotea de la estructura ocurrid en el tiempo 57.18 seg. del andlisis,
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siendo este desplazamiento igual a 0.4364 m. Las figuras 5.7.2 y 5.7.3 muestran
las distribuciones de los desplazamientos de piso y las distorsiones de entrepiso
del marco analizado, para el instante donde ocurre el desplazamiento maximo. La

distribucion e intensidad de las articulaciones se muestra en la figura 5.7 4.

Ac
eler
aci 15

del 11
Ter

ren g5 1

» TR —
m O ;'3;!.“““%' UL LD *

-1.5 1

Tiempo (seg}

Figura 5.7.1. Registro de aceleraciones del SCT-EW de 1985.
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Figura 5.7.2. Desplazamientos laterales obtenidos del analisis dinamico.

€9




Capitulo 5
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Figura 5.7.3. Distorsiones de entrepiso obtenidos con el analisis dinamico.
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5.8. COMPARACION Y ANALISIS DE LOS RESULTADOS.

Cuando se utiliz6 el criterio 1 de evaluacion en el marco de 17 niveles, condujo a
resultados que sobrestiman los obtenidos de realizar un analisis dinamico no lineal
pPaso a paso. Esto se refleja en la distribucion de los desplazamientos de piso yen
la distribucion de las distorsiones de entrepiso, figuras 58.1 y 5.8.2,
respectivamente. Para este criterio de carga no se consider6 la degradacion de la
rigidez de la estructura, esto se hizo para estimar, si es necesario, incluir el efecto
de la degradacién de la rigidez en la aplicacién del método de evaluacion
propuesto en esta investigacion.

Al utilizar los criterios de evaluacién 2 — Ay 2 - B en el método de evaluacion, se
encontré que la distribucién de los desplazamientos de piso y de las distorsiones
de entrepiso (figuras 5.8.3, 5.8.4, 585 y 5.8.6 respectivamente) se asemejan
bastante bien a los resultados obtenidos del analisis dinamico no lineal paso a

paso.

Las figuras 5.8.7 y 5.8.8 muestran la comparacién de la distribucion de los
desplazamientos de piso y las distribuciones de las distorsiones de entrepiso,
obtenidas considerando los criterios de evaluacion 1, 2 - Ay 2 - B, asi como del

analisis dindmico no lineal paso a paso.

Las distribuciones e intensidades de las articulaciones plasticas, determinadas
utilizando los criterios de evaluacién 1, 2 - Ay 2 - B, en el método de evaluacion
propuesto en esta investigacion y la distribucién e intensidad de las articulaciones
plasticas obtenida del analisis dinamico no lineal paso a paso, resuitaron ser
relativamente semejantes, por lo que se concluye que las dos formulaciones de
cargas laterales estudiadas en esta investigacién (criterios 1 y 2) no impactan
dramaticamente en la determinacion de la distribucién e intensidad de las

articulaciones plasticas del marco de 17 niveles estudiado.
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" —— Criterio 1
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Figura 5.8.1. Comparacién de desplazamientos de piso.
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Figura 5.8.2. Comparacion de distorsiones de entrepiso.

73



Capitulo 8

Nivel

—_ i eh b ek ad

—t
OOAMUA(DO)\I@(OO

|
—e—Criterio 2 - A+
—&— Paso R

.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50
Desplazamientos {m}
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Figura 5.8.4. Comparacion de distorsiones de entrepiso.
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Figura 5.8.5. Comparacion de desplazamientos de piso.
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Figura 5.8.6. Comparacion de las distorsiones de entrepiso.
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Figura 5.8.7. Comparacién de desplazamientos de piso.
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Figura 5.8.8. Comparacion de las distorsiones de entrepiso.
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CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

En este trabajo se estudi® un método simplificado para determinar el
comportamiento sismico no lineal de marcos de concreto reforzado. El método se
aplico a un edificio de 17 niveles considerando modos superiores y degradacién
en la rigidez de la estructura. Con fines comparativos, el método simplificado se
aplicd también considerando solo la contribucidon del modo fundamental de
vibracion y sin degradacidon de la rigidez para estimar si estos dos parametros
influyen significativamente en los resultados obtenidos al aplicar el método
simplificado de evaluacion. Los resultados obtenidos de utilizar el método
propuesto en esta investigacion se comparan con los obtenidos de realizar un
analisis dindmico no lineal paso a paso.

De los resultados obtenidos al aplicar el método simplificado de evailuacion al

marco de 17 niveles se puede concluir lo siguiente:

1. La variacidn en la rigidez del marco, al ocurrir efectos inelasticos, influye
significativamente en el modo fundamental de vibracion. Esta influencia es

menor para los modos superiores.

2. La distribucion de las cargas laterales considerando el cambio en la rigidez de
la estructura, varia a medida que se forman las articulaciones plasticas en el

marco de 17 niveles estudiado en esta investigacion.

3. Cuando el marco analizado permanece en el rango de comportamiento
elastico, las distribuciones de los desplazamientos de piso son iguales cuando
son determinadas utilizando los criterios 1 y 2 de cargas laterales en el analisis
del empujon. Se concluye que, cuando en el marco de 17 niveles no existe

dafio éste se deforma fundamentaimente en su primer modo de vibrar.
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El efecto de los modos superiores es importante cuando el marco tiene un
comportamiento inelastico. Cuando en el marco estudiado aparecen
articulaciones plasticas en los elementos estructurales, éste se deforma con un
modo en que contribuyen los modos superiores.

Los resultados obtenidos de aplicar el método propuesto en este trabajo,
considerando el criterio 1 de evaluacion, sobrestiman los resultados obtenidos
al realizar un andlisis dinamico no lineal paso a paso. Esto se debe
basicamente a que no se considera la degradacion de la rigidez de la
estructura a causa de los efectos inelasticos. Esto se refleja en los
desplazamientos de piso, asi como en la distribucion de las distorsiones de

entrepiso.

Los resultados obtenidos de aplicar el método propuesto, considerando los
criterios 2 - A y 2 — B de evaluacidén, se asemejan bastante bien a los
obtenidos correspondientes del analisis dinamico no lineal paso a paso. Porlo
que se concluye que para determinar el comportamiento sismico del marco
analizado, es importante considerar el estado de deformacién del marco, asi
como la contribucion y evolucion de los modos superiores.

La distribucion e intensidad de las articulaciones plasticas determinadas
utilizando el método simplificado propuesto en este trabajo, con los criterios de
evaluacion 1, 2 — Ay 2 - B, resultaron ser relativamente semejantes a la
distribucion e intensidad de las articulaciones plasticas obtenida del andlisis

dinamico no lineal paso a paso.

Las distribuciones de cargas laterales determinadas con las formulaciones de
Freeman y Reinhorn son iguales cuando se usa un espectro plano para
determinar el cortante basal, si usa un espectro diferente las distribuciones no

son iguales.
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9. La formulacién del criterio 2 - A, basada en la formulacién propuesta por
Freeman, al ser mas consistente con los conceptos de la dindmica estructural,
conduce a mejores resultados.

Para finalizar este trabajo se recomienda lo siguiente:

1. Ya que una de las aproximaciones fue el considerar la curva de capacidad
como bilineal, se recomienda que ésta se idealice como una curva multilineat o
bien, se desarrolle y valide un procedimiento de aproximacion de la curva de
Capacidad continua con una bilineal. Es importante mencionar que los
resultados son sensibles a esta aproximacion y que si la aproximacién bilineal
es incorrecta los resultados obtenidos con el método simplificado propuesto en
esta investigacion seran incorrectos.

2. Se recomienda estudiar modelos de marcos planos que sean irregulares con
la altura, para investigar la influencia que pudiese tener la degradacion de la
rigidez de la estructura y los modos superiores en los resultados obtenidos de
aplicar método simplificado de evaluacion propuesto en esta investigacion.

3. Incluir en el método propuesto la degradacion en resistencia de los elementos
estructurales, asi como el dafio que pueden experimentar las estructuras ante

sismos intensos.

et
U ‘{‘S\s\“%\mt\‘»‘
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