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RESUMEN

Se presenta un estudio donde se evalian las disposiciones del Reglamento de
construcciones para el Distrito Federal (RCDF-93) para marcos ductiles ante solicitaciones
dindmicas, disefiando los elementos de concreto conforme a lo establecido en las normas
técnicas complementarias para disefio y construccion de estructuras de concreto (NTCC-
96). Se disefiaron estructuras regulares de quince niveles con marcos de concreto reforzado,
para la zona III de las normas técnicas complementarias para disefio por sismo (NTCS-95)
y para factores de comportamiento sismico Q=2, Q=3 y Q=4. Se realizaron analisis
dindmicos no lineales considerando los acelerogramas de SCT-EW y TBOM-NS del sismo
de Michoacan de 1985, dado que estén contenidos implicitamente en el espectro de disefio
propuesto en el RCDF-93. Los aspectos fundamentales que se evaluaron fueron:

a) Si disefiar estructuras regulares con marcos dtctiles con factores de comportamiento
sismico de Q=4 y Q=3 es razonablemente seguro.

b) Si el limite superior A=0.012 de RCDF-93 en cuanto a distorsiones de entrepiso de
disefio es adecuado.

¢) Si las dos opciones de disefio a flexion, flexocompresién y cortante permitidas en las
NTCC-96 para marcos ductiles brindan un margen satisfactorio de seguridad.

d) Si disefiar estructuras con marcos de concreto utilizando un Q=2 es razonablemente
seguro.

e) Si los requisitos de confinamiento y detallado establecidos por las NTCC-96 brindan un
margen razonable de seguridad cuando se consideran las sobrerresistencias asociadas a
estos requisitos.

Se concluye que las demandas de entrepiso maximas asociadas a los disefios para marcos
ductiles superan los factores de comportamiento sismico; cuando se disefia con valores de
distorsién cercanos a A=0.012 se presentan grandes distorsiones de entrepiso, demandas de
ductilidad y rigideces efectivas pico a pico bajas; el método alterno de disefio es mas
susceptible de presentar fluencias en las columnas de los niveles intermedios y superiores;
las demandas de ductilidad de entrepiso méaximas asociadas a los disefios para marcos no
ductiles superan el factor de comportamiento sismico, situacion critica ya que los elementos
diseflados para Q=2 no son capaces, en teoria, de desarrollar en conjunto ductilidades altas.
En general las sobrerresistencias tienden a mejorar las respuestas de las estructuras.
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ABSTRACT

A study where the recommendations of Mexico’s Federal District Code (RCDF-93) for
special moment and ordinary moment resisting reinforced concrete (RC) frames are
evaluated using nonlinear dynamic analyses. Fifteen-story RC regular buildings were
selected and designed for soil profile type IIl to comply with the seismic and reinforced
concrete norms of RCDF-93 code. Seismic response modification factors Q=2 (ordinary
frames), Q=3 and Q=4 (moment resisting frames) were used for the designs. The SCT-EW
and TBOM-NS accelerograms recorded in the lakebed region of Mexico City during the
1985 Michoacan earthquake were used for the nonlinear dynamic analyses because they are
implicitly considered in design spectra of RCDF-93. The following issues were evaluated:

a) If using seismic response modification factors Q=4 and Q=3 is safe enough for the
design of regular buildings with special moment resisting RC frames.

b) If the upper drift angle limit A=0.012 of RCDF-93 code is appropriate for this type of
structures.

c) If the two methods allowed by the concrete norms (NTCC-96) of RCDF-93 for the
design of special moment resisting frames offer a similar and satisfactory range of
safety.

d) If using the seismic response modification factor Q=2 is safe enough for the design of
regular buildings with ordinary moment resisting RC frames.

e) If the requirements for concrete confinement and detailing established by NTCC-96
offer a reasonable margin of safety when overstrength associated with these
requirements is considered.

It is concluded that the peak displacement ductility demands associated with the designs for
special moment resisting frames surpass seismic response modification factors when
designed with story drift angles close to the RCDF-93"s upper limit A=0.012. High story
drift angles, displacement ductility demands, and low “peak to peak” effective story
stiffnesses are associated with designs targeted with A=0.012. The alternate method for the
design of special moment resisting RC frames is more susceptible to present yielding of
columns of intermediate and upper levels. In some cases, peak displacement ductility
demands associated with the designs for ordinary moment resisting RC frames surpass the
seismic response modification factors (Q=2), critical situation since the elements designed
for Q=2 are not able, in theory, to develop such ductility demands when overstrength is
neglected. An improved seismic behavior is observed in ordinary moment resisting RC
frames when some overstrength sources are considered in the analyses, particularly those
frames that carry higher gravity loads. In general, the considered overstrength sources tend
to improve the behavior of the structures when subjected to dynamic loading, in contrast
with some results presented before in the literature using “pushover” analyses.
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Introduccion

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCS-95, 1995) del Reglamento
de Construcciones para el Distrito Federal definen, en su apartado 5, los valores para el factor de
comportamiento sismico "Q" que podran aceptarse para el disefio de estructuras. Para el caso de
estructuras con marcos de concreto reforzado, el valor de Q varia entre Q=2 y Q=4, dependiendo
de si se cumplen los requisitos que fijan las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto (NTCC-96, 1996) para marcos ductiles (Q=3 y Q=4) o
no ductiles (Q=2).

Los requisitos para marcos ductiles de concreto reforzado se indican en el apartado 5 de las
NTCC-96. Los requisitos para miembros de marcos ductiles a flexidn (vigas) se especifican en la
seccion 5.2 de las normas de referencia. Entre las diferencias mas importantes contempladas en las
NTCC-96, comparando los requisitos para marcos ductiles y los no ductiles, desde el punto de
vista de disefio en vigas, se encuentran:

[1] Requisitos de tipo geométrico (seccion 5.2.1),
[2] Especificar que debe existir refuerzo longitudinal tantq en el lecho inferior como en el
superior, y que el area minima de refuerzo no debe ser menor a dos varillas del #4 ni:

0.7 bd
smn T f-y

A

[3] El momento resistente positivo en la unidon con un nudo no sera menor a la mitad del
momento resistente negativo que se suministre en esa seccion. ,

[4] Se limitan los paquetes de varillas a dos barras por paquete como maximo (en lugar de tres).

[5] Se especifican refuerzos transversales minimos por confinamiento (seccion 5.2.3).



Introduccidn

[6] Los requisitos para fuerza cortante (seccién 5.2.4) son mas severos, con la finalidad de evitar
las posibles fallas por corte.

Los requisitos para miembros de marcos ductiles a flexocompresion {columnas) se especifican en
la seccion 5.3 de las NTCC-96. Entre las diferencias mas importantes contempladas en las NTCC-
96, comparando los requisitos para marcos ductiles y los no ductiles, desde et punto de vista de
disefio en columnas, se encuentran:

[1] Requisitos geométricos (seccidén 5.3.1).

[2] Especificar una resistencia minima a flexion, en la cual la suma de los momentos resistentes de
disefio de las columnas que llegan a un nudo debe ser mayor o igual a la suma de los
momentos resistentes de disefio de las vigas que llegan al nudo, tomando en cuenta el nivel de
carga axial de disefio de las columnas, considerando para ello condiciones criticas de ésta.

(3] Limites de la cuantia de refuerzo transversal mas rigurosos para marcos ductiles.

[4] Estrictos requerimientos para el refuerzo transversal por confinamiento (seccion 5.3.4)

[5] Requisitos para garantizar que no se presente la falla de corte (seccion 5.3.5), consistentes con
los requisitos para la resistencia minima a flexidn (seccion 5.3.2).

Existen, ademas, requisitos para el disefio de uniones viga-columna (seccion 5.4). La mayoria de
los requisitos de disefio para marcos ductiles se basan esencialmente en el apéndice A del
reglamento del ACI de 1983 y en criterios de disefio neozelandeses de mediados de los aiios
ochenta ("Comentarios”, 1991). Por lo tanto, se presenta una comparacion entre los reglamentos
internacionales para disefio de estructuras de concreto mas actualizados, mostrandose las
diferencias en el rubro de disefio de marcos de concreto reforzado. Los cddigos contemplados
son:

- Building Code Requirements for Structural Concrete (ACI 318-95) and Commentary (ACI
318R-95), del Instituto Americano del Concreto (ACI-95, 1997).

- 1997 Uniform Building Code (UBC-97, 1997).

- New Zealand Standard: Code of Practice for the Design of Concrete Structures NZS
3101:1982 (NZS-82, 1982), complementado con Park (1995 y 1997).

- Architectural Institute of Japan: Standard for Structural Calculation of Reinforced Concrete
Structures y Design Guidelines for Earthquake Resistant Reinforced Concrete Buildings
Based on Ultimate Strength Concept (A1J-90, 1994).

- Canadian Standards CAN-A23.3-M84, la revision de este reglamento se hizo basado en
Habibullah (1992).

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto
(NTCC-96, 1996) del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF-93,
1993).

Dicha comparacion se enfoca en las disposiciones para marcos dictiles y marcos no ductiles,
atendiendo las diferencias desde el punto de vista conceptual, numérico e intuitivo en el caso en
que los requisitos no estén soportados en estudios o investigaciones.




Introduccion

Ademas, se presenta un estudio de los avances que en materia del comportamiento de marcos
ductiles de concreto reforzado sujetos a cargas sismicas ofrecen investigaciones recientes,
enfocandose principalmente en la sobrerresistencia, la cual es uno de los factores importantes en
la determinacion de la ductilidad local en los elementos, y global en la estructura, y ha sido tratada
con frecuencia en estudios recientes. Por otro lado, se presenta una recopilaciéon de diversos
modelos esfuerzo-deformacion para el concreto (confinado y no confinado) y para el acero de
refuerzo.

Aunque la mayoria de los requisitos contenidos actualmente en las NTCC-96 estan orientados y
parecerian garantizar el que se forme el mecanismo de falla de viga débil-columna fuerte, estudios
recientes (Luaces, 1995) utilizando analisis estaticos no lineales ante carga creciente monotonica
sugieren que el mecanismo de falla de edificios regulares con marcos dictiles de concreto
reforzado disefiados conforme a las NTCC-96 pudiera no ser de naturaleza ductil si se consideran
los efectos de las sobrerresistencias. En el estudio de referencia se realizaron analisis no lineales
estaticos y se disefiaron los elementos de concreto utilizando el modelo de Scott, Park y Priestley
(1982) para el concreto no confinado y el modelo de acero de refuerzo propuesto por Rodriguez
y Botero (1994). Posteriormente se evaluaron los efectos de sobrerresistencias, dentro de los que

se encuentran:

f1] Confinamiento del niclee de la seccion de concreto.

[2} Comportamiento “real” del acero de refuerzo.

{3] Contribucion del refuerzo y del patin de compresién de las losas.
(4] Influencia de la velocidad de carga.

Por tanto, se expone un estudio mas ambicioso donde se evaltan las disposiciones de! Reglamento
para marcos ductiles ante solicitaciones dinamicas, disefiando los elementos de concreto conforme
a lo establecido en las NTCC-96, es decir, calculando las resistencias de disefio de vigas a flexion
y columnas a flexocompresion y flexotension utilizando:

[1] La distribucidn real del refuerzo, incluyendo la aportacion del refuerzo de compresion en
vigas.

[2] El bloque equivalente de esfuerzos del concreto estipulado en las NTCC-96.

[31 Suponiendo un comportamiento elastoplastico del acero de refuerzo, como lo especifican las

NTCC-96.

Con ello se obtuvieron disefios mas representativos conforme al Reglamento. Este fue el enfoque
del presente estudio, donde se disefiaron estructuras regulares con base en marcos de concreto
reforzado de quince niveles, para la zona 111 de las NTCS-95 y para factores de comportamiento
sismico Q=2, Q=3 y Q=4. En el disefio de los edificios con marcos ductiles se evalian las dos
opciones de disefio a flexion, flexocompresion y cortante que permiten los requisitos de las
NTCC-96. El estudio de Luaces (1995) sugiere que el procedimiento "optativo" para el disefio de
marcos ductiles (aquel que permite la utilizacion de los elementos mecénicos provenientes del
analisis estructural incorporando factores de resistencia reducidos) puede producir mecanismos de
falla de naturaleza fragil. Ademas, se presenta una revision de los criterios del procedimiento de
disefio alterno a flexién y flexocompresion, asi como los requisitos de confinamiento en columnas.




Introduccién

El presente estudio pretende, ademas, revisar la confiabilidad de disefiar estructuras de concreto
con base en marcos no ductiles para la zona I1I de las NTCS-95, dado que muchos ingenieros
estructurales estan optando por disefiar estructuras basadas en marcos con un factor de
comportamiento sismico Q=2 (Riobod, 1995), debido al trabajo adicional y complicaciones
practicas existentes para diseflar marcos ductiles, especialmente cuando los requisitos de
confinamiento de columnas los llevan a disefios de dificil construccion y que son ademas
antieconomicos, por lo que muchos clientes no se los aceptan. Sin embargo, pudiera ser que estos
disefios con Q=2 no tengan el nivel de confiabilidad que se supone actualmente. Por tanto, se
presenta una evaluacién del comportamiento de edificios disefiados con Q=2 y se comparan con
los disefios con Q=3 y Q=4 desde el punto de vista de su comportamiento dinamico no lineal.

Los aspectos fundamentales que se pretenden evaluar en el presente estudio son:

[1] Si disefiar estructuras regulares con marcos ductiles con un factor de comportamiento sismico
Q=4 y Q=3 es razonablemente seguro.

(2] Si el limite superior A=0.012 de RCDF-93 en cuanto a distorsiones de entrepiso de disefio es
adecuado.

[3] Si las dos opciones de disefio permitidas en las NTCC-96 para marcos dictiles brindan un
margen satisfactorio de seguridad.

[4] Si disefiar estructuras con marcos de concreto utilizando un Q=2 es razonablemente seguro.

[5] Si los requisitos de confinamiento y detallado establecidos por las NTCC-96 brindan un
margen razonable de seguridad cuando se consideran las sobrerresistencias asociadas a estos
requisitos.

Para lograr esto, se presentan analisis no lineales utilizando acelerogramas representativos cuyas
caracteristicas estan relacionadas con el sismo maximo contemplado por el presente reglamento
(RCDF-93) y que a su vez, provocan la mayor exigencia a los modelos analizados.

Para los analisis no lineales se calcularon resistencias nominales de vigas a flexién y columnas a
flexocompresion y flexotension utilizando:

[1] La distribucion real del refuerzo, incluyendo la aportacion del refuerzo de compresion en
vigas.

[2] El blogue equivalente de esfuerzos del concreto estipulado en las NTCC-96 del RCDF-93.

[3] Suponiendo un comportamiento elastoplastico del acero de refuerzo, como lo especifican tas
NTCC-96.

Este criterio corresponde a las sobrerresistencias minimas inherentes al reglamento de disefio.
También, se realizaron analisis no lineales en los modelos considerando las sobrerresistencias
debidas a:

[1] Confinamiento del nicleo del concreto utilizando el modelo de Kent-Park modificado.
[2] Comportamiento no lineal "real" del acefo de réfuérzo utilizando el'modelo de"Rodriguez y
Botero (1994).




Introduccién

Este criterio corresponde a una sobrerresistencia racional asociada a los requisitos de detallado y
confinamiento estiputados por las NTCC-96. Se consideraron efectos P-A en los analisis no
lineales y no se incluy¢ la interaccion suelo-estructura.

El presente trabajo estd organizado en nueve capitulos. En el capitulo uno se presenta una
comparacion entre los reglamentos internacionales para disefio de estructuras de concreto. En el
capitulo dos se presenta un estudio de los avances que en materia del comportamiento de marcos
ductiles de concreto reforzado sujetos a cargas sismicas ofrecen investigaciones recientes,
enfocandose principalmente en la sobrerresistencia. El capitulo tres expone una recopilacion de
diversos modelos esfuerzo-deformacién para el concreto (confinado y no confinado) y para el
acero de refuerzo. El capitulo cuatro presenta las caracteristicas generales del edificio en estudio y
la metodologia de evaluacién. Los capitulos cinco al siete presentan respectivamente los disefios
finales para Q=4 (métodos riguroso y optativo), Q=3 (métodos riguroso y optativo) y Q=2
(marco no ductil). En el capitulo ocho se discuten los resuitados de los analisis no lineales
considerando resistencias nominales y sobrerresistencias. El capitulo nueve presenta las
conclusiones del presente estudio.




Capitulo 1

Criterios de Diseiio de Estructuras con Marcos de
Concreto

Los reglamentos internacionales para disefio de estructuras de concreto presentan algunas
diferencias en el rubro de disefio de marcos de concreto reforzado. A continuacion se
presenta una comparacion entre los siguientes cddigos:

- Building Code Requirements for Structural Concrete (ACI 318-95) and Commentary
{ACI 318R-95), del Instituto Americano del Concreto (ACI-95, 1997).

- 1997 Uniform Building Code (UBC-97, 1997).

- New Zealand Standard: Code of Practice for the Design of Concrete Structures NZS
3101:1982 (NZS-82, 1982), complementado con Park (1995 y 1997).

- Architectural Institute of Japan: Standard for Structural Calculation of Reinforced
Concrete Structures y Design Guidelines for Earthquake Resistant Reinforced Concrete
Buildings Based on Ultimate Strength Concept (AIJ-90, 1994).

- Canadian Standards CAN-A23.3-M84, la revision de este reglamento se hizo basado en
Habibullah (1992).

- Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de
Concreto (NTCC-96, 1996) del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
(RCDF-93, 1993).

A lo largo de este estudio los reglamentos tratados se identificaran como: ACI (ACI-95,
1997), UBC (UBC-97, 1997), NZS (NZS-82, 1982), AlJ (AlJ-90, 1994), CAN (Habibullah,
1992) y NTCC (NTCC-96, 1996), respectivamente, Dicha comparacion se enfocara en las
disposiciones para marcos ductiles y marcos no ductiles, contemplando las diferencias
desde el punto de vista conceptual, numérico e intuitivo en el caso en que los requisitos no
estén soportados en estudios o investigaciones.

Se tomara como base el reglamento del ACI, ya que la mayoria de los cédigos presentados
en este trabajo se apoyan en sus especificaciones y se analizaran los reglamentos resaltando
las diferencias existentes con el codigo base.




Capitulo t Criterios de disefio de estructuras con marcos de concreto

1.1 Consideraciones generales.

1.1.1 _Suposiciones de disefio.

Los requisitos generales y suposiciones de disefio coinciden en la mayoria de los
reglamentos estudiados, salvo algunas especificaciones que se extienden a considerar casos
mas puntuales. A continuacion se presenta un resumen de dichos requisitos:

- Las deformaciones en el acero de refuerzo y en el concreto se deben suponer
directamente proporcionales a la distancia desde el eje neutro (fig 1.1). Para este punto
el ACIL, UBC, CAN y el NZS establecen que se debera considerar una distribucion no
lineal de la deformacion para elementos de gran peralte sujetos a flexién, es decir, no se
asumira en este caso la distribucion mostrada en la fig 1.1.

- La maxima deformacién utilizable en la fibra extrema a compresion (e.) del concreto
se supone igual a 0.003 (fig 1.1).

- El esfuerzo en el acero de refuerzo inferior a la resistencia especificada a la fluencia f,,
para el grado de acero usado, debe tomarse como E; veces la deformacion del acero,
donde E; es el modulo de elasticidad del acero de refuerzo. Para deformaciones
mayores que las correspondientes a fy, el esfuerzo en el refuerzo se considerara
independiente de la deformacion, e igual a fy,. Esto implica que se considera un
comportamiento elastoplastico perfecto del acero de refuerzo como se observa en la fig
1.2,

- La resistencia a la tension del concreto no se debera considerar en los calculos de
concreto reforzado sujeto a flexion y a carga axial.

- La relacion entre la distribuciéon del refuerzo por compresién en el concreto y su
deformacion se puede suponer que es rectangular (fig 1.1), trapezoidal, parabdlica o de
cualquier otra forma que resulte de la prediccion de la resistencia y que coincida
sustancialmente con los resultados de pruebas a la compresion (ACI =95, 1997).

Las NTCC no plantean esta ultima alternativa, Unicamente dan la opcidén de utilizar el
bloque de esfuerzos rectangular equivalente. Por otro lado, el AlJ establece un
planteamiento diferente, involucrando caracteristicas fisicas y mecanicas del concreto y del
acero y caracteristicas geométricas de la seccion en las condiciones de equilibrio de la
misma (fig 1.3). Las suposiciones de disefio a flexién de este reglamento son:

(1) La resistencia a tension del concreto se considera nula.

(2) Las secciones planas permanecen planas después de deformarse, y los esfuerzos en la
zona de compresion se distribuyen linealmente a partir del eje neutro de la seccion (fig

1.3).

(3) La relaciéon modular entre el acero de refuerzo y el concreto, », es igual a 15 para todos
los tipos y grados de concreto, y para cargas de corta y larga duracion.
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La fig 1.3 muestra las suposiciones geométricas involucradas en el planteamiento del AlJ.

Enlatabla 1.1 se establece la comparacion de las especificaciones de cada reglamento para
el bloque de esfuerzos rectangular equivalente (fig 1.1), siendo éste el que coincide en la
mayoria de los codigos estudiados, ademas de ser el mas cominmente utilizado en el
disefio estructural.

A diferencia de los demas reglamentos, en las NTCC se hace disminuir e! esfuerzo medio
de compresion del bloque de esfuerzos como funcién de f'. en lugar de su profundidad, lo
que implica que el brazo de palanca es constante. Desde el Reglamento (RCDF) de 1966 se
adoptd este criterio, porque permite construir juegos de curvas de interaccidon que no
dependen de f '; para dimensionamiento de columnas, y conduce a resultados muy
semejantes a los obtenidos con el del ACI (“Comentarios”, 1991). Si se pretende que los
valores sean semejantes a los del ACI, se puede comprobar que esto ocurre Unicamente
para el caso en que se estd analizando flexién y no en flexocompresiéon. Analizando una
columna tipica de 70x70 cm con porcentajes de refuerzo minimo y méaximo (figs 1.4 y 1.5),
se puede observar que al comparar los diagramas de interaccion realizados con los
respectivos bloques de esfuerzos equivalentes del ACI y las NTCC, la zona de
flexocompresion es distinta, debido a que el bloque propuesto por las NTCC da origen a
fuerzas de compresion y momentos flexionantes menores que la del blogue del ACI, y
esto necesariamente redunda en una carga axial menor cuando se busca el equilibrio de
fuerzas en la construccion de un diagrama de interaccién, Por otro lado, se puede observar
también que los valores calculados para flexion pura y para flexotension son sensiblemente
iguales.

En la fig 1.6 se comparan los parametros k) y k3 que definen las propiedades del bloque
rectangular equivalente para cada reglamento, y donde se puede observar lo siguiente:

a) Para el parametro k3 todos los reglamentos coinciden al proponer un valor constante,
excepto las NTCC que, como se menciond anteriormente, varian el esfuerzo medio del
bloque en lugar de su profundidad.

b) Para el parametro k) el ACI y UBC son sensiblemente iguales al NZS y CAN,
existiendo una leve diferencia debida al manejo de unidades. En este caso las NTCC
establecen un valor constante de k; (brazo de palanca constante).

¢} Observando ambas graficas, se pueden intuir valores mas conservadores en las NTCC
para el calculo de fuerzas a compresién y momentos flexionantes, lo que se comprueba
cabalmente en las figs. 1.4y 1.5.

El ACI establece un limite para el valor de . En el suplemento al ACI 318-71 publicado
en 1976, se adoptd un limite inferior de P;.igual a 0.65 para resistencias de concreto
mayores de 560 kg/cm® (fig 1.6). Los datos obtenidos en pruebas de concreto de alta
resistencia respaldaron el.bloque de esfuerzos rectangular equivalente, para resistencias de
concreto que excedan los 560 kg/em?, con un B, igual a 0.65. El uso de la distribucion
rectangular equivalente especificada en el ACI 318-71 sin limite inferior en B, tuvoe como
resultado disefios incongruentes para concreto de alta resistencia para elementos sujetos a
cargas axiales y de flexidn combinadas (ACI-95, 1997). Las NTCC no establecen ningin
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limite en el valor de k3, que es el valor que varia respecto al incremento en la resistencia a
compresioén (fig 1.6).

Para observar el efecto que tiene el incremento de la resistencia a compresmn del concreto
en el bloque de esfuerzos, se hizo variar el valor de f ‘. de 250 kg/cm® a 400 kg/cm®
construyendo diagramas de interaccion normalizados respecto a la carga axial y momento
méximos del ACI (figs 1.4 y 1.5). En dichos diagramas se observa que, conforme aumenta
el valor de f ', la diferencia entre el ACI y las NTCC en la zona de flexocompresion
aumenta hasta en més de 20%, y que esta diferencia es mayor en los casos en que se utilizé
el porcentaje- minimo de acero de refuerzo, debido a que la contribucion del acero de
refuerzo es menor. La variacion de la proporcion del momento maximo de las NTCC
respecto al del ACI con el incremento de f'; no es significativa.

Otra diferencia de las NTCC s utilizar f ' en lugar del f'; justificindose de la siguiente
manera: “El valor nominal, f *, representa una resistencia tal que la probabilidad de que la
resistencia del concreto en la estructura sea menor que f ¢ es aproximadamente de dos por
ciento. El percentil dos corresponde al planteamiento general de los niveles de seguridad
adoptados en el Reglamento del D.F. Por otra parte, en f  estd incluida la tendencia
observada en el sentido de que la resistencia del concreto en la estructura es menor que la
obtenida en los cilindros de control. Esta disminucion es un efecto normal de las
operaciones de colocacion (transporte, hasta los moldes, compactacion, etc.), asi como de la
menor eficacia que normalmente tiene el curado del concreto en la estructura con relacion
al curado de los cilindros”(“Comentarios”, 1991).

1.1.2 Férmulas para calcular resistencias.

Las condiciones de equilibrio mostradas en la fig 1.1 y las suposiciones de disefio conducen
a las expresiones para resistencias nominales a flexion mostradas en la tabla 1.1. En el

calculo de los momentos resistentes se utilizaron los valores k3=0.85 y k;=p,=0.85 para el
AClL, y k3=0.68 y k;=f3,=0.8 para las NTCC.

El momento permisible propuesto por el AlJ incorpora un coeficiente C que estd
relacionado con caracteristicas geométricas de la seccidon (fig 1.3), asi como también con

caracteristicas fisicas y mecanicas del concreto y del acero. El coeficiente C debe ser el
menor de los valores C; y C, determinados de la siguiente manera:

=“p‘ {(1 X, )3 - X0} [ ](3%&—::",} (1

d

e ! CXS

La relacion entre el gje neutro y la distancia al acero en tension:

X "%*npl{\[(lﬂ)’+%(1+7%‘)-(1+7)} (1.3)
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La cuantia del refuerzo en la condicion balanceada:

1

1
T2 1+ L |1 1+ E—‘—]—n l—d—°—
o, JJr, U7 e )T T
donde:

n: Relacion entre los modulos de elasticidad del acero de refuerzo y del concreto.
pr. Cuantia del acero a tension (=a/bd).

f.: Esfuerzo permisible a compresion del concreto.

fi: Esfuerzo permisible a tension del acero de refuerzo.

v: Peso del concreto por unidad de volumen.

(1.4)

1.2 Marcos no dictiles.
1.2.1 Miembros a flexidn.
- Factor de reduccion de resistencia.

Los valores de los factores de reduccion de resistencia para el caso de flexién se presentan
en la tabla 1.2 y se observa que todos los reglamentos consideran el mismo valor de 0.9. El
reglamento canadiense incorpora factores de reduccion de resistencia que dependen del
material y no de las acciones a las que estén sometidos los elementos, tales factores se
definen de la siguiente forma:

" .~0.60 para concreto.
*  :=0.85 para acero.

El AlJ define esfuerzos permisibles para el concreto y el acero, y los incorpora en sus
formulaciones.

- Refuerzo minimo.

La disposicion de una minima cantidad de refuerzo se aplica a elementos a flexiéon que por
razones arquitectonicas u otras razones, son de seccion transversal mayor a la requerida por
las consideraciones de resistencia. Con una cantidad muy pequefia de refuerzo en tension el
momento resistente calculado como una seccion de concreto reforzado usando un anélisis
de seccion agrietada, resulta menor que el correspondiente al de una seccién de concreto
simple, calculada a partir de su médulo de ruptura (ACI-95, 1997), es decir, si la resistencia
a flexion de la seccidn agrietada es menor que la resistencia de la seccion no agrietada, el
mothento flexionante que agriete el miembro lo hara fallar (“Comentarios”,"1991). Ea falla
en este caso puede ser subita. Esto se requiere tanto en regiones de momento positivo como
de momento negativo.

10
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En la tabla 1.2 se muestran las areas de acero minimas propuestas por cada reglamento y se
observa que las expresiones son muy similares, en todos los reglamentos se establece que
no es necesario aplicar la formula de 4rea minima de acero si el area de refuerzo a tension
proporcionada es por lo menos un tercio mayor que la requerida por el analisis. Cabe hacer
notar que las expresiones de la tabla 1.2 referentes a refuerzo minimo en tensidn se
uniformizaron respecto a las unidades y a la definicién de area de acero minimo, ya que,
por ejemplo, en el NZS se propone la expresidon pmi=1.4/f;, donde f; esta en MPa y
Pmin=Asmin/bd es el porcentaje de acero de refuerzo minimo a tension.

- Refuerzo maximo.

La maxima cantidad de refuerzo en tensioén de elementos sujetos a flexion esta limitada con
el fin de asegurar un nivel de comportamiento ductil.

La resistencia ultima a la flexién de un elemento se alcanza cuando la deformacion en la
fibra extrema sujeta a compresion alcanza la uitima deformacion (aplastamiento) del
concreto. En la deformacion ultima del concreto, la deformacién del refuerzo en tensidn
podria:

a) Alcanzar justo la deformacién a la primera fluencia.
b} Ser menor que la deformacioén por fluencia (elastica).
¢) Exceder la deformacion por fluencia (inelastica).

La condicién de deformacion del acero que exista bajo la deformacién ultima del concreto
depende de la proporcion relativa del acero a las resistencias del concreto y del acero f'c y
fy. Si la relacion p(f/f ‘o) es suficientemente baja, la deformacion en el acero en tensién
excedera en gran medida la deformacion por la fluencia cuando el concreto alcance su
deformacion Gltima, con una gran deflexiéon y muchas advertencias de falla inminente
(condiciones de falla ductil). Con una relacidn p(f,/f ') mayor, la deformacion del acero en
tensiéon puede no alcanzar la deformacion por fluencia cuando el concreto alcance su
deformacion Gltima, con la consiguiente pequefia deflexion y pocas advertencias de falla
inminente (condiciones de falla fragil). En el disefio, se considera mas conservador
restringir la condicion de resistencia Ultima de manera que se puede esperar una forma de
falla ductil (ACI-95, 1997).

En la tabla 1.2 se presentan las consideraciones de los reglamentos estudiados para limitar
el porcentaje de refuerzo maximo en elementos a flexion las cuales coinciden en todos

ellos.

El ACI establece que la limitacion del 0.75p, proporcionara el comportamiento ductil
necesario para la mayoria de los disefios, a menos que se requieran cantidades no usuales de
ductilidad. De la misma forma, comenta que para el comportamiento de las vigas con
refuerzo de compresion, Gnicamente deberd limitarse aquella porcion de la totalidad del
acero en tension balanceada por la compresion en el concreto; la otra porcion de la totalidad
del acero en tension en la cual la fuerza esta balanceada por el refuerzo en compresién no
necesita estar limitada por el factor de 0.75 (ACI-95, 1997).

11
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Las NTCC sugieren que ¢l area maxima de acero de tension en secciones de concreto
reforzado que no deban resistir fuerzas sismicas serd la que corresponde a la falla
balanceada de la seccidn considerada y en elementos a flexion que formen parte de sistemas
que deban resistir fuerzas sismicas, el 4rea maxima de acero de tension serd 75 por ciento
de la correspondiente a la falla balanceada.

- Requisitos para refuerzo transversal.

El ACI establece que el refuerzo de compresion en vigas debe estar confinado para evitar el
pandeo, utilizando estribos que satisfagan las limitaciones de tamafio y espaciamiento
propuestos para el caso de columnas, en la seccidén 1.2.2 se estudian dichas limitaciones; el
UBC, CAN y el NZS proponen los mismos valores, las NTCC no proponen ninguna
limitacidn para esta condicién,

1.2.2  Miembros a flexocompresion.

- Factor de reduccion de resistencia.

Los valores de los factores de reduccién de resistencia para el caso de flexocompresidn se
presentan en la tabla 1.2. St los elementos sometidos a flexion y carga axial cumplen con
los requerimientos de refuerzo transversal mas estrictos, los reglamentos asignan un valor
mayor para el factor de reduccion de resistencia, de lo contrario se asigna el valor minimo.

El ACIL, UBC y NZS§ contemplan el caso en que el elemento esté sujeto a cargas axiales
pequeitas y varian linealmente el factor de reduccion de resistencia respecto a dicha carga
axial, entre mas pequeiia es la carga axial, mayor es el factor de reduccion de resistencia:

a) Tension axial y tension axial con flexion ............. 0.90

b) Compresion axial y flexocompresion axial:
Elementos con refuerzo en espiral ................. 0.75
Otros elementos reforzados ..o 0.70

Excepto que para valores bajos de compresion axial, ¢ se puede incrementar de acuerdo con
lo siguiente:

Para elementos en los cuales f, no exceda de 4200 kg/cm’, con acero de refuerzo simétrico,
¢ se puede aumentar linealmente hasta 0.90, en tanto que ¢P, disminuye de 0.10f '.A;, a
cero. Para otros elementos con acero de refuerzo, ¢ se puede incrementar linealmente hasta
0.90 en tanto ¢P, disminuye de 0.10f ‘A Py, segiin el que sea menor, a cero (ACI-95,
1997).

Por otro lado, las NTCC establecen que, en flexocompresiéon Fr se tomara igual a 0.8
~cuando el-nicleo esté- confinado con -un zuncho o con estribos, y.también cuando_el
elemento falle en tension. Si el nicleo no esta confinado y la falla es en compresion, Fr se
supondra igual a 0.7. Para aplastamiento Fg valdra 0.7 (NTCC-96, 1996).

12
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- Geometria.

Las NTCC estipulan que la relacién entre la dimension transversal mayor de una columna y
la menor no excedera de cuatro, y que la dimension transversal menor sera por lo menos
igual a 20 cm (NTCC-96, 1996). Los demas codigos no presentan una restriccion explicita
en este sentido.

- Refuerzo minimo.

Puesto que los métodos de disefio para columnas contienen términos separados para las
cargas resistidas por el concreto y por el refuerzo, es necesario especificar una cantidad
minima de refuerzo para asegurar que inicamente las columnas de concreto reforzado se
disefien con estos procedimientos. El refuerzo es necesario para proporcionar resistencia a
la flexion, que puede existir independientemente de que los calculos muestren que existe 0
no flexion, y para reducir los efectos de fluencia y contraccion del concreto bajo esfuerzos
de compresion sostenidos (ACI-95, 1997). Las pruebas han demostrado que la fluencia y la
contraccién tienden a transmitir la carga del concreto al refuerzo, con el aumento
consecuente del esfuerzo en el refuerzo, y que este aumento es mayor a medida que
disminuye la cantidad de refuerzo. A menos que se imponga un limite menor en esta
relacion, el esfuerzo en el refuerzo puede aumentarse hasta el nive! de fluencia bajo cargas
de servicio sostenidas. En el informe del ACI-105, se hizo hincapié en este fenomeno y se
recomendaron porcentajes minimos de refuerzo de 0.01 y 0.005 para columnas zunchadas
con refuerzo en espiral y con anillos, respectivamente. Sin embargo, en todas las ediciones
del reglamento desde 1936, la relacién minima ha sido 0.01 para ambos tipos de refuerzo
en las columnas (ACI-95, 1997).

En la tabla 1.2 se muestra la relacion minima entre el area de acero de refuerzo y el area
total de la seccion planteada por cada reglamento. Las NTCC sugieren la relacion menor de
todos los reglamentos ya que si se sustituye el valor de f,=4200kg/cm® en la expresion la
relacion resulta ser 0.005, pero resulta interesante que se haga variar respecto al esfuerzo de
fluencia del acero y no que se establezca un valor fijo como en los otros reglamentos.

En todos los reglamentos se sugiere que el namero minimo de varillas sea seis en columnas
circulares y cuatro en rectangulares. El ACI establece que para otras formas, debe
proporcionarse una varilla en cada vértice o esquina y aplicarse refuerzo lateral apropiado.

- Refuerzo maximo.

Si el uso de altos porcentajes de refuerzo implica algin tipo de dificultad en la colocacion
del concreto, debe considerarse un porcentaje mas bajo de éste y, por lo tanto, una columna
mas grande, o concreto o refuerzo de mayor resistencia. Usualmente, el porcentaje de
refuerzo para las columnas no debe exceder del 4% si las varillas de éstas van a estar

trastapadas (ACI-95, 1997).

Las extensas pruebas para la investigacion de columnas del ACI incluyeron porcentajes de
refuerzo no mayores de 6%. Aunque otras pruebas, con un 17% de refuerzo en forma de
varillas produjeron resultados semejantes a los obtenidos previamente, es necesario
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observar que las cargas en estas pruebas se aplicaron a través de placas de apoyo en los
extremos de las columnas, minimizando ¢ evitando el problema de transmitir una cantidad
proporcional de la carga a las varillas. El comité ACI-105 recomendd relaciones méaximas
de 0.08 y 0.03 para columnas zunchadas y con anillos, respectivamente. En el reglamento
de 1936, el limite para columnas zunchadas y con anillos sujetos a flexién se establecié en
0.08 y 0.04 respectivamente. En el reglamento de 1956, el limite para columnas con anillos
a flexion se incrementd a 0.08. Desde el reglamento de 1963 se requiere que la flexion se
tome en cuenta en el disefio de todas las columnas, y la relacion maxima de 0.08 se ha
aplicado a ambos tipos de columnas. Este limite puede considerarse como un maximo
practico para el refuerzo en términos de economia y de requisitos de colocacion (ACI-95,
1997).

En la tabla 1.2 se muestra la relacion méxima entre el area de acero de refuerzo y el area
total de la seccion planteada por cada reglamento. Las NTCC sugieren la relacion menor de
las maximas de todos los reglamentos 0.06, en los otros ¢odigos el valor de 0.08 coincide.

- Requisitos para refuerzo fransversal.

Todas las columnas deben cumplir con los requisitos minimos siguientes planteados por los
reglamentos, pero ademas el refuerzo transversal no serd menor que el necesario por
resistencia a fuerza cortante y torsién. La separacion maxima de estribos de refuerzo para
elementos sujetos a compresion se compara en la tabla 1.2, la intencién de reducir la
separacion de estribos es de proveer de cierta ductilidad a las columnas. Como se observa,
el reglamento neozelandés es el que propone los valores mas severos.

En el NZS se establecen diferentes factores de reduccion de resistencia (¢) para miembros
que soportan carga axial con o sin flexion, si dichos miembros cumplen con los
requerimientos de refuerzo transversal mas estrictos se especifica un valor de $=0.9, de no
ser asi, se establece $=0.7, permitiendo requerimientos de refuerzo transversal menos
rigurosos. Se propone el valor del area de estribos, el cual no debe ser menor de

A ]
A, =0.3shh"(A—'—l]-—{-°—- para $=0.9; en el caso de ¢=0.7 el valor de A,y puede ser menor al
h

presentado en la ecuacidn anterior.

c

Las columnas con una gran cantidad de refuerzo transversal confinante muestran una
ductilidad significativa ante grandes deformaciones axiales, después de la carga ultima,
cuando se ha perdido el recubrimiento. Esta ductilidad esta asociada al incremento de
esfuerzo y de ductilidad en el niicleo de concreto, y a la restriccién en contra del pandeo del
refuerzo longitudinal, provisto por el refuerzo transversal confinante (NZS-82, 1982).

El ACI, UBC, NZS y CAN establecen que todas las varillas deben estar confinadas por
medio de estribos laterales del #3, por-lo menos, para varillas longitudinales del #10 o
menores; del #4, como minimo, para varillas longitudinales del #11, 14 y 18 y paquetes
longitudinales de varillas.

14
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En todos los reglamentos se estipula que los estribos se deben disponer, de tal forma, que
cada varilla de esquina y varilla alternada longitudinal tenga apoyo lateral proporcionado
por el doblez de un estribo con un dngulo no mayor a 135°, y ninguna varilla debe estar
separada mas de 15 cm libres en cada lado a lo largo del estribo, desde la varilla
lateralmente soportada (fig 1.7, ACI-95, 1997).

De la misma forma, se define que en la parte de la columna situada por encima del nivel
superior de las losas de entrepiso o zapatas, los estribos se deben disponer verticalmente a
no mas de la mitad del espaciamiento entre estribos en el resto de la columna; y en la parte
inferior de la columna situada por debajo del refuerzo horizontal mas bajo de ia losa o
abaco que soporta, se deben espaciar los estribos a no mas de la mitad del espaciamiento
entre estribos (ACI-95, 1997). La intencion de reducir la separacion de los estribos cerca de
los nudos es aumentar la ductilidad de !a columna en esas zonas, que son criticas bajo
cargas sismicas.

El AlJ establece que, para estribos del #3, la separacion en la zona cercana a nudos no debe
exceder de 10 cm y que el espaciamiento puede aumentarse a 15 c¢m en el resto de la
columna. Si se utiliza un didmetro mayor de estribos se puede a aumentar apropiadamente
la separacton a 20 cm.

Las NTCC limitan la distancia en la que se disminuir a la mitad la separacion de estribos y
se indica que dicha longitud no sea menor que la dimension transversdl maxima de la
columna, un sexto de su altura libre, ni que 60 cm, arriba y debajo de cada unién de
columna con trabes o losas, medida a partir del respectivo plano de interseccién (NTCC-96,
1996).

1.2.3  Fuerza Cortante.

La mayoria de los reglamentos proponen que la resistencia nominal al cortante, V, se

calcule mediante la expresién:
Vo=V +V, (1.5)

donde V., es la resistencia nominal al cortante proporcionada por el concreto y V; es la
resistencia nominal al cortante proporcionada por el acero de refuerzo para cortante. A
continuacion se presenta una comparacion entre las expresiones propuestas por cada
reglamento para tales resistencias.

- Factor de reduccion de resistencia.

Los valores de los factores de reduccion de resistencia para cortante coinciden para el ACI,
UBC y NZS con un valor de 0.85, las NTCC consideran un valor de 0.8.

- Resistencia al cortante proporcionada por el concreto.

El ACI propone dos opciones para evaluar la fuerza cortante que toma el concreto. Las
ecuaciones (2) y (b) de la tabla 1.3, para vigas y columnas respectivamente, corresponden al
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método mas sencillo; para elementos sujetos a tension axial significativa, el refuerzo por
cortante se debe disefiar para que resista el cortante total, a menos que se haga un analisis
mads detallado utilizando la ecuacion (f).

La ecuacion (c) es la expresion basica para la resistencia al cortante de elementos sin
refuerzo por cortante. Se debe tener en cuenta que las tres variables de la ecuacion (c), /T,

(como medida de la resistencia a tensidn del concreto), pw, ¥ Vud/M, afectan la resistencia
al cortante, aunque algunos datos de mvestigacion indican que la ecuacion {c¢) sobrestima la
influencia de f';. y subestima la influencia de py y V,d/M, (ACI-95, 1997). La informacion
adictonal indica que la resistencia al cortante disminuye a medida que aumenta el peraite
total del elemento. E! valor minimo de M, igual a V.d en la ecuacién (c) sirve para limitar
V. cerca de los puntos de inflexion. Para la mayoria de los disefios es conveniente suponer
que el segundo término de la ecuacion (¢) es igual a 0.03f, y utilizar v, =053,/ b,d

conforme a la ecuacién (a) (ACI-95, 1997).

Las ecuaciones (d) y (e) para elementos sujetos a compresion axial, ademas de cortante y
flexion, se han derivado del informe del Comité ACI-ASCE 326. A medida que N,
aumenta, el valor de V; calculado por medio de las ecuaciones (c) y (d) excedera el limite
superior obtenido por la ecuacion (e) antes de que llegue a ser negativo el valor de M, dado
por la ecuacion (d). El valor de V. obtenido con la ecuacién (c) no tiene ninguna
interpretacién fisica si se sustituye un valor negativo de My, Para esta condicién deben
utilizarse las ecuactones (e) o (b) para calcular V.. Debido a la complejidad en la utilizacion
de las ecuaciones (c) y (d), se permite una disposicion alternativa de disefio, la ecuacion (b)
(ACI-95, 1997).

La ecuacion (f) puede utilizarse para calcular V. en elementos sujetos a tension axial
significativa. El refuerzo por cortante puede entonces disefiarse para V,-V.. Los bajos
niveles de tension axial ocurren a menudo debido a cambios de volumen, pero no son
importantes en estructuras con adecuadas juntas de expansion y con refuerzo minimo.
Puede ser deseable disefiar el refuerzo por cortante para resistir el cortante total, si hay
incertidumbre acerca de la magnitud de la tension axial (ACI-95, 1997).

Algunas diferencias se observan en el reglamento canadiense respecto al ACI en el calculo

de la fuerza cortante en columnas, utilizando expresiones muy parecidas a las del
reglamento neozelandés (Habibullah, 1992). Para compresion axial:

3P

_ 1 u
V. =064g, ' | 1+— - b, d (1.6)
— g -
para tenston axial P, es negativa y:
3P
V, =064, f' | 1+——2— b d (1L.7)

1.92¢, ' A w
(‘Pc [ g
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de concrelo

Las expresiones que se presentan en la tabla 1.3 correspondientes a las NTCC son
aplicables cuando la dimension transversal, h, del elemento, paralela a la fuerza cortante, no

es mayor que 70 cm y, ademds, la relaciéon h/b no excede de seis (%56). Por cada una de

las dos condiciones anteriores que no se cumpla, se reducirdi V.x dado por dichas
expresiones en 30 por ciento (NTCC-96, 1996). Las reducciones en V. tienen como
antecedentes los ensayes sobre el efecto del tamafio de la seccidén. Los resultados de dichos
ensayes indican que V. disminuye al aumentar el tamafio y la relacion peralte-ancho
(*Comentarios”, 1991),

En vigas con relacién claro a peralte total, L/h, no menor que cinco % <5), la fuerza

cortante que toma el concreto, Ve, se calculara con las ecuaciones (g) y (h). Si L/h es
menor que cuatro (%-:4) y las cargas y reacciones comprimen directamente las caras

superior € inferior de la viga, Vcr se obtendra mediante la ecuacion (i). Si las cargas y
reacciones no comprimen las caras superior e inferior de la viga, se aplicara la ecuacién (h).
Para relaciones L/h comprendidas entre cuatro y cinco, Vg se hara variar linealmente hasta
los valores dados por (g} y (h) (NTCC-96, 1996).

Se ha demostrado en diversos estudios la necesidad de hacer depender la fuerza cortante
que toma el concreto de la cuantia de acero longitudinal de tensién en forma mas directa,
este criterio ha sido adoptado también por reglamentos europeos. Lo que en una viga con
refuerzo transversal se llama “contribucion del concreto”, V.g, consta en realidad del
componente vertical de la fuerza que actua en el concreto arriba de la grieta, de la friccion
que se genera en ésta entre las superficies de concreto en contacto, y de la fuerza cortante
que toma_el propio refuerzo longitudinal, Si disminuye la cuantia de refuerzo longitudinal,
disminuye la fuerza cortante que toma dicho refuerzo y, por otra parte, la grieta diagonal se
hace mas larga y ancha, con lo que se reduce la capacidad de la zona de compresién y
disminuye la friccion a lo largo de la grieta. El factor (3.5-2.5M/Vd) toma en cuenta que las
condiciones de equilibrio de una viga después del agrietamiento diagonal mejoran
conforme disminuye la relacidn claro de cortante a peralte (“Comentarios”, 1991}.

Las expresiones de las NTCC correspondientes a miembros sujetos a flexion y carga axial
se muestran en la tabla 1.3. De acuerdo con los comentarios de las NTCC (“Comentarios”,
1991) dichas expresiones estan basadas en el Reglamento ACI 318-83 y sus comentarios
ACI 318R-83, y toman en cuenta que la resistencia a tension diagonal aumenta o disminuye
segun si el miembro esta sujeto a compresiones o tensiones axiales.

A pesar de que los Comentarios de las NTCC mencionan que sus formulaciones
correspondientes a miembros sujetos a cortante, flexiéon y carga axial estan basadas en el
Reglamento ACI 318-83 y sus comentarios ACI 318R-83, resulta evidente después de
observar las expresiones de los reglamentos, reproducidas en la tabla 1.3, que las
formulaciones de las NTCC referentes a cortante provienen mas bien de las propuestas por
el reglamento neozelandés (NZS), no solamente las que corresponden a flexién y
compresion axial, sino aquellas relacionadas con flexion y flexotension.
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de concreto

En la tabla 1.3 se presentan las expresiones propuestas por el NZS para cortante, se
establece la expresion basica de esfuerzo cortante que toma el concreto (ecuacion n) y con
ella se forman diferentes ecuaciones dependiendo de las condiciones de carga del elemento.
En la ecuaciéon (n) primero se determina el refuerzo longitudinal de flexion vy
posteriormente se verifica la capacidad a cortante tomando en cuenta los cortes que se
hacen en el refuerzo a flexion. Solo se deben tomar en cuenta las barras que tienen una
longitud de desarrollo completa en el cdlculo de pw. Por facilidad, v, se hizo independiente
del valor M/Vd que se utiliza en el ACI. El valor del esfuerzo cortante v, se incrementa
cuando existe compresion axial, de la misma forma disminuye en la presencia de tension
axial, por eso el segundo término de la ecuacion (q) siempre es negativo (NZS-82, 1982).

., , ., vV
En la figura 1.8 se hace una comparacion gréafica de la variacién de —— respecto a

Jf'.b.d

V,d : N . .
—= contemplando ademas otros términos involucrados en las formulaciones de cortante

u
para vigas mostradas en la tabla 1.3.
El cortante que toma el concreto es afectado primordialmente por el esfuerzo en el concreto

representado en las expresiones como .ff', , por la relacion de acero longitudinal pw; y para
claros de cortante (L/h) cortos por la relacion de claro de cortante contra peralte \% (NZS-

82, 1982).

En la grafica de la fig 1.8 correspondientc a los reglamentos ACI, UBC y CAN se observa

que la variacion de % respecto a —— M depende en la ecuacion (c) det ACL, de f', y

Pw, ¥ que como se menciond anteriormente, se permite un valor maximo de uno para la

.. V.d . . C
relacidn ML a fin de limitar V. cerca de los puntos de inflexion (en estos puntos M, es

u

. o . . k
igual a cero o es muy pequefio); los valores propuestos de f'; en dicha grafica de 200 g} y
cm

350 kgz corresponden a lo que se utiliza cominmente en la practica. En la grafica
cm

relactonada con el NZS y las NTCC, la variacion de e respecto a Yol 1o depende

Ji.b,d M,

de f'.. Sin embargo, la ecuacidon (c) del ACI no limita la relacién %‘1 por el claro de

n
cortante (L/h) como lo hacen las NTCC, que utilizan esta relacién Unicamente en claros
. pequefios, ya que no solo_es poco significativa para vigas con claros largos, sino que,
ademas, una vez que se desarrolla el agrietamiento inclinado, se presenta cierta accion de
arco en la viga y, como consecuencia de esta accion, la distribucion de esfuerzos de flexion
no corresponde ya al diagrama de momentos flexionantes, por lo que el significado del

término :4 pierde sentido (MacGregor y Gergely, 1977).

u
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Capitulo 1 Criterios de disefto de estructuras con marcos de concreto

En las relaciones de las NTCC se toman en cuenta todas las relaciones y términos que
afectan al cortante que toma el concreto. Como se observa en la gréfica, a diferencia del

A
ACI, la relacion .R/IB“ debe ser mayor que uno, el factor (3.5-2_5%) toma en cuenta que

u

las condiciones de equilibrio de una viga después del agrietamiento diagonal mejoran
conforme disminuye la relacion claro de cortante a peralte (“Comentarios™, 1991).

En el caso del NZS, se menciona que, por simplicidad, el esfuerzo cortante se hizo

independiente del parametro % que se usa en el ACl y las NTCC, por lo que en la fig 1.8

se observan constantes las curvas relacionadas con el NZS.

La fig 1.9 es resultado de las graficas mostradas en la fig 1.8, igualmente se hace una

y S, V V.d . .
comparacion de la variacion de —=— respecto a ---, pero manteniendo fijos los

Jeb,d M,
k . .
valores de f' = 200—g2 ¥ p, =0.01, e involucrando a todos los reglamentos en una misma
cm

grafica, a fin de evidenciar més sus diferencias y similitudes. En esta figura se hace atn

mas evidente que las expresiones de las NTCC para %> 5 estan mas relacionadas con el

cddigo neozelandés que con las del ACL.

La grafica presentada en la fig 1.10 para el ACI y UBC muestra los limites aproximados de
los valores de V. para secciones sujetas a compresion axial, obtenidos a partir de las
ecuaciones {c) y (d). Los valores corresponden a una viga de 15 x 30 cm con un peralte
efectivo de 27.4 cm. También se indican las curvas correspondientes a las expresiones
alternas para V. dadas por las ecuaciones (b) y (e), asi como las correspondientes a la
ecuacion (f) para miembros sometidos a tension axial (Ghosh ef al, 1996).

De la misma manera, la grafica para las NTCC, NZS§ y CAN mostrada en la fig 1.10
presenta los limites de los valores de V. obtenidos a partir de las ecuaciones (q) y (p) para
los codigos canadiense y neozelandés, y los limites obtenidos para las NTCC mediante las
ecuaciones (m) y (k), para porcentajes de acero de refuerzo mayores o iguales a uno por
ciento (p=0.01), asi como los limites calculados con las ecuaciones (1) y (j) para porcentajes

de acero de refuerzo menores.

Se observa en estas dos grificas que, en ¢l caso de flexotension, el ACI presenta valores
superiores a los de los codigos que toman en cuenta la variacion respecto al porcentaje de
acero de refuerzo, y dichos valores resultan ser poco conservadores respecto a los otros
codigos para porcentajes de acero de refuerzo menores al 1.5%.

En el caso de flexocompresion, los limites establecidos por el ACI resultan ser también
mayores, aun y cuando las formulaciones para esta condicion de carga si toman en cuenta el
porcentaje de acero de refuerzo. El hecho de considerar la relacion claro de cortante contra
peralte incrementa los valores calculados, aunque como se ha venido mencionando, dicha
relacion es poco significativa en claros largos.
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Capitulo | Criterios de disefio de estructuras con marcos de concreto

C N . .
En la fig 1.11 se muestra la variacién de V. con S0 f . para secciones sujetas a
3

compresion axial, de acuerdo con las ecuaciones (b) del ACI, (k) de las NTCC y (p) del

L, V,
NZS, mostradas en la tabla 1.3. La variacion de - ‘d respecto a 1:% es muy pequefia para
w 2

el caso del ACI, ya que la pendiente definida en sus graficas es muy grande, casi vertical,

: . \2
teniendo asi practicamente un valor constante para ot

Las pendientes de las graficas de las NTCC y el NZS son menores, existiendo variacién en
vﬂ

. En el NZS aparece un cruzamiento entre sus propias graficas debido a que sus

w

expresiones incluyen una division entre f'. y a medida que esta aumenta la pendiente de las
lineas aumenta.

- Resistencia al cortante proporcionada por el acero de refuerzo.

Las especificaciones y las expresiones correspondientes al acero de refuerzo por cortante
son basicamente las mismas en todos los reglamentos, difiriendo entre ellos los factores de
reduccion por resistencia y, en el caso de las NTCC, la utilizacién de f ‘.. A continuacién se
describe lo que estipula el reglamento del ACIL.

El acero de refuerzo puede consistir en:

a) Estribos perpendiculares al eje del elemento.

b) Malla electrosoldada con alambres localizados perpendicularmente al eje del elemento.

¢) Estribos que formen un angulo de 45° 0 mas con el acero de refuerzo longitudinal por
tension.

d) Acero de refuerzo longitudinal con una parte doblada que forme un angulo de 30° o
mas con el acero de refuerzo longitudinal por tensidn.

e) Combinaciones de estribos y acero de refuerzo longitudinal doblado.

f) Espirales.

La resistencia a la fluencia de disefio del refuerzo por cortante no debe exceder de 4200
kg/em’.

Limite de espaciamiento para el refuerzo por cortante.

a) El espaciamiento del acero de refuerzo por cortante colocado perpendicularmente al gje
del elemento no debera exceder de d/2, ni de 60 cm.

b) Los estribos inclinados y el acero de refuerzo longitudinal doblado, deben estar
espaciados de manera tal que cada linea a 45°, que se extienda hacia la reaccion desde
la mitad dei peralte del elemento d/2 hasta el acero de refuerzo longitudinal de tension,
debe estar cruzada, por lo menos, por una linea de acero de refuerzo por cortante.

c) Cuando V, sobrepasa a 1.1,/f',b,d, las separaciones descritas anteriormente se deben

reducir a la mitad.

20



Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de concreto

Refuerzo minimo por cortante.

Se debe proporcionar un area de acero minima de refuerzo peor cortante en todo elemento de
concreto reforzado sujeto a flexion donde la fuerza de cortante factorizada V, exceda 1/2V.,
y se debe calcular con la expresion siguiente:

A, =3508 (1.8)

donde by (ancho del alma de la viga) y s (espaciamiento del acero de refuerzo por cortante)
estan en cm. El refuerzo por cortante restringe el crecimiento del agrietamiento inclinado vy,
por consiguiente, aumenta la ductilidad y advierte el peligro de falla. De lo contrario, en un
alma sin refuerzo, la subita formacién de agrietamiento inclinado podria conducir
directamente a una falla sin advertencia. Este refuerzo resulta de gran valor si un elemento
es sometido a una fuerza de tensién imprevista, o a una sobrecarga (ACI-95, 1997). Por lo
tanto, se requiere un area minima de refuerzo por cortante no menor que la especificada en
la expresion anterior.

Disefio del acero de refuerzo por cortante.

Cuando V, exceda la resistencia al cortante V., el refuerzo por cortante se debera
proporcionar de acuerdo con las siguientes expresiones.

Cuando se utiliza acero de refuerzo por cortante perpendicular al eje del elemento:

A f.d
v, =2 (19)
s
donde A, es el drea de acero de refuerzo por cortante dentro de una distancia s.
Cuando se utilicen estribos inclinados como refuerzo por cortante:
A f, (sena+cosa

s

donde o es el angulo comprendido entre los estribos inclinados y el eje longitudinal del
elemento.

Cuando el refuerzo por cortante consista en una varilla individual 6 en un solo grupo de
varillas paralelas, todas dobladas hacia arriba a la misma distancia del apoyo:

V,=A,f, seno (1.1D)

pero no mayor que 0.8./f'.b.d.
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de concreto

Cuando el refuerzo por cortante consista en una serie de varillas paralelas dobladas hacia
arriba 0 grupos de varillas paralelas dobladas hacia arriba a diferentes distancias del apoyo,
la resistencia al cortante V; se debe calcular con:

A f (sena+cosa
v« A fena el .

Solamente las % partes centrales de la porcion inclinada de cualquier varilla longitudinal
que esté doblada se consideraran efectivas para el refuerzo por cortante, Cuando se emplee
mas de un tipo de refuerzo por cortante para reforzar la misma porcion de un elemento, la
resistencia al cortante Vs se debe calcular como la suma de los valores V, calculados para
los diversos tipos (ACI-95, 1997).

La resistencia al cortante V, no debe considerarse en ningiin caso mayor que 2.1./f".b,d. El

disefio del refuerzo por cortante estd basado en una forma modificada de la analogia de la
armadura. Esta analogia supone que todo el cortante lo resiste el refuerzo por cortante
(ACI-95, 1997).

- Especificaciones del AlJ para cortante.

El All no considera independientes las componentes de fuerza cortante que toma el
concreto y la que toma el acero, sino que las agrupa y propone expresiones que incluyen
ambas contribuciones. A continuacién se presentan las formulas propuestas por este
reglamento.

Vigas.

La fuerza cortante permisible en vigas se calcula como sigue:

Q, =bjfaf, +0.5, 1, (p, -0.002)} (1.13)
donde,
o= 4 y lsa<g2 (1.14)
M
—+1
Qd

b: ancho de la viga. o o

j: distancia entre las resultantes de compresion y tension, se puede asumir como (7/8)d.
d: profundidad efectiva de la viga.

pw: relacion del refuerzo de estribos: = aw/ bx

aw: area transversal de estribos.

x: espaciamiento de estribos.

f.: esfuerzo permisible del concreto a cortante.
«ft. esfuerzo permisible de los estribos a cortante.
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Capitulo 1 Criterios de disefio de estructuras con marcos de concrelo

o coeficiente en funcion de la relacidn claro cortante M/Qd.
M. momento flexionante maximo de disefio en la viga.
Q: fuerza cortante maxima de disefio en la viga.

Si pw>1.2%, la fuerza cortante admisible debe calcularse con pw=1.2%.
Si se utilizan barras dobladas con estribos se sustituye el valor de p. por pwe.

asenf I,
= - 1.15
o5 L P (1.15)

we

donde,

a: area transversal de las barras dobladas.

8: angulo de la barra doblada con respecto al eje del elemento.
fi: esfuerzo cortante permisible para una barra doblada.

Columnas.

La fuerza cortante permisible en columnas para cargas permanentes Qaj, y para cargas
subitas Qas se calcula como sigue:

QAL =bja'fs (]16)
Q. = biff, +0.5.1,(p,, -0.002)} (1.17)
donde,
o= M4 y 1gas2 (1.18)
—+1
Qd

b: ancho de la columna.
j: distancia entre las resultantes de compresion y tension, se puede asumir como (7/8)d.

d: profundidad efectiva de la viga.

pw: relacion del refuerzo de estribos: = au/ bx

a,: area transversal de estribos.

x: espaciamiento de estribos.

f;: esfuerzo permisible del concreto a cortante.

wfi; esfuerzo permisible de los estribos a cortante.

a; coeficiente en funcion de la relacidn claro cortante M/Qd.
M: momento flexionante maximo de disefio en la columna.
Q: fuerza cortante maxima de dtseiio en la columna.

Si pw>1.2%, la fuerza cortante admisible debe calcularse con pu=1.2%.

Las consideraciones de refuerzo minimo y espaciamiento son muy similares a las que
estipula el ACI.
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1.3 Marcos dactiles.

El procedimiento de disefio en marcos resistentes a sismos consiste en detallar las vigas y
las bases de las columnas, de tal manera, que durante un sismo severo pueda desarrollarse
un mecanismo ductil disipador de energia en esos puntos, mediante la formacién de
articulaciones plasticas, mientras se proporciona una reserva de resistencia suficiente, vy
mientras sea pequefia la probabilidad de que fluyan las columnas u ocurra una falla de
cortante o adherencia (Park y Paulay, 1992).

La fig 1.12 muestra un marco bajo carga sismica (del tipo de los de reglamento) y posibles
mecanismos basicos que podrian formarse debido a la fluencia por flexién. Si la fluencia
tiene lugar en las columnas antes que en las vigas, se puede formar un mecanismo de
desplazamiento lateral de columnas y, en el peor de los casos, se formaran las
articulaciones plasticas sélo en las columnas de un entrepiso, puesto que las columnas de
los otros pueden ser mas resistentes (fig 1.12b). Dicho mecanismo, conocido como
“columna débil-viga fuerte”, tendrd demandas de ductilidad de curvatura muy grandes en
las articulaciones plasticas del entrepiso critico, y en edificios altos no es probable que haya
suficiente ductilidad de curvatura disponible para que este mecanismo sobreviva un temblor
severo. Por otra parte, si la fluencia empieza primero en las trabes, puede desarrollarse un
mecanismo de desplazamiento lateral de vigas, que impondra demandas mucho mas
moderadas de ductilidad de curvatura en las articulaciones plasticas de las vigas y en las
bases de las columnas (fig 1.12c); este mecanismo es conocido como “columna fuerte-viga
débil”. Los mecanismos de la fig 1.12 son en cierta forma idealizados; sin embargo, indican
lo deseable de un enfoque de columna fuerte-viga débil, en el disefio sismico (Park y
Paulay, 1992).

Las razones por las que se planea obtener articulaciones plasticas en los extremos de las
vigas son las siguientes (AIJ-90, 1994):

a) La ductilidad de curvatura puede proporcionarse con mayor facilidad en las vigas dado
que no soportan cargas axiales.

b) Los ciclos de histéresis en una viga que fluye son estables y pueden disipar una
cantidad importante de energia.

c) El dafio en el extremo de una viga que ha fluido se puede reparar con cierta facilidad
recuperando su resistencia.

d) El nimero total de extremos de vigas en una estructura es grande, y se puede planear
que se desarrollen simultaneamente las articulaciones plasticas en ellos para formar un
mecanismo de fluencia total que provoque una deflexién moderada en la estructura,
disipando una gran cantidad de energia en los ciclos histeréticos de las articulaciones
plasticas esparcidas a lo largo de-toda la estructura.

e) Dado que las columnas normalmente estan sujetas a cargas axiales considerables, es
Jdificil que logren desarrollar una ductilidad de curvatura importante.

f) Las columnas sostienen el peso de la estructura, un dafio significativo en el]as
produciria el colapso de la estructura. Ademas, la fluencia en los extremos de las
columnas puede producir un mecanismo parcial como el descrito anteriormente en la fig
1.12b.
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Los reglamentos de disefio no son especificos respecto al nivel del factor de ductilidad de
curvatura que debe disponerse en las secciones criticas, pero recomiendan los
procedimientos de detallado que tienden a lograr una ductilidad adecuada. La ductilidad
disponible de las secciones de concreto reforzado depende primordialmente del contenido
de acero longitudinal de tensién y compresion, del contenido de acero transversal para el
confinamiento del concreto y la restriccion contra el pandeo de las varillas, de las
resistencias del concreto y del acero, y de la magnitud de la carga axial (Park y Paulay,
1992),

1.3.1 Requisitos generales.

- Propiedades de los materiales.

En los reglamentos estudiados se especifica una resistencia del concreto minima a la
compresion (f's) de 200 kg/cm?, excepto el AlJ que establece como minimo 210 kg/cm®. El
.ACI, CAN y UBC especifican un limite maximo de 280 kg/cm? para f ' inicamente para
concreto de agregado ligero. El reglamento NZS propone un valor maximo de 560 kg/em® y
el AlJ de 360 kg/cm®. Las NTCC no establecen un valor méaximo de f ..

Se pide un valor minimo en la resistencia especificada, f ';, debido al efecto desfavorable
que sobre la curvatura en la falla tiene el disminuir f'.. En una seccion rectangular que tiene

un cierto refuerzo, la profundidad del eje neutro en la falla es c= 5 Sbf'y ; al disminuir f';

aumenta c y la curvatura disminuye (“Comentarios”, 1991).

Se establece en los reglamentos que las barras longitudinales de vigas y columnas deberin
tener fluencia definida, bajo un esfuerzo que no exceda el esfuerzo de fluencia en mas de
1300 kg/cm?, y su resistencia real debe ser por lo menos igual a 1.25 veces su esfuerzo real
de fluencia. El NZS estipula que el esfuerzo especificado de fluencia del acero de refuerzo
utilizado en zonas donde potencialmente se presentara una articulacion plastica, no debera

exceder los 4200 kg/cm?.

E! empleo de refuerzo longitudinal con resistencia mas elevada que la supuesta en el disefio
conducira a esfuerzos mayores de cortante y adherencia, en el punto de desarrollo de
momentos de fluencia. Estas condiciones pueden originar fallas fragiles por cortante o
adherencia y deben evitarse ain cuando dichas fallas puedan ocurrir a cargas mas elevadas
que las previstas en el disefio. Por lo tanto, se impone un limite superior sobre la resistencia
real a la fluencia del acero (ACI-95, 1997).

El requisito para una resistencia real mayor que la resistencia a la fluencia del refuerzo se
basa en la suposicion de que la capacidad de un elemento estructural para desarrollar la
capacidad de rotacién inelastica, es una funcién de la longitud de la region de fluencia a lo
largo del eje del elemento. Al interpretar los resultados experimentales, la longitud de la
region de fluencia se ha relacionado con las magnitudes relativas de momentos finales y de
fluencia (ACI-95, 1997). Segun esa interpretacion, mientras mayor sea la relacion del
momento ultimo al de fluencia mayor serd la region de fluencia. Se especifica que la
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relacion entre la resistencia real a la tension y 1a resistencia real a la fluencia no sera menor
de 1.25, los elementos con refuerzo que no satisfagan dicha condicion también pueden
desarrollar rotacion inelastica, pero su comportamiento es lo bastante diferente como para
excluirlos de la consideracion directa, con base en las reglas derivadas de la experiencia
con elementos reforzados con acero endurecido por deformacion (ACI-95, 1997).

- Factores de reduccion de resistencia.

Se mantienen basicamente los mismos valores que se plantearon en la seccién de marcos no
ductiles, salvo algunos casos en los que dicho factor se modifica y que se explicaran mas
adelante en sus secciones especificas.

1.3.2 Miembros a flexidn.

Se considera un elemento trabajando a flexion aquel que soporta cargas axiales menores de

L

Af . . -
;0 =, se incluyen trabes y aquellas columnas con cargas axiales pequeias.

- Requisilos geométricos.

En la tabla 1.4 se muestran los requisitos geométricos de cada reglamento para elementos
sujetos a flexion,

El ACI establece ademas que el ancho no debe ser mayor que el ancho del elemento de
apoyo {medido en un plano perpendicular al eje longitudinal del elemento en flexion), mas
las distancias a cada lado del elemento de apoyo (ACI-95, 1997).

Evidencias experimentales indican que, bajo inversiones de los desplazamientos dentro del
intervalo no lineal, el comportamiento de los elementos continuos con relaciones longitud-
peralte de menos de cuatro, es significativamente diferente del comportamiento de
elementos relativamente esbeltos. Las reglas de disefio derivadas de la experiencia con
miembros relativamente esbeltos no son directamente aplicables a elementos con relaciones
longitud-peralte menores de cuatro, especialmente con respecto a la resistencia al cortante
(ACI-95, 1997). Las demas restricciones geométricas de! ACl, CAN y UBC se derivaron de
la practica con marcos de concreto reforzado resistiendo fuerzas inducidas por sismo (ACI-
95, 1997).

Las NTCC estipulan que el ancho de la viga no exceder el ancho de las columnas a las que
llega y que el eje de la viga no debera separarse horizontalmente al eje de la columna mas
de un décimo de la dimension transversal de la columna normal a la viga. Ademas,
establece_que en sistemas.de viga y losa monolitica, la relacion entre la_separacidén de
apoyos que eviten el pandeo lateral y el ancho de la viga no debe exceder de treinta
(NTCC-96, 1996).

Los requisitos que limitan las relaciones del ancho de una viga con la longitud no soportada
lateralmente y con su peralte tienen la intencion de evitar el pandeo lateral. Los extremos de
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las vigas normalmente estin bajo flexion negativa y la zona comprimida es rectangular;
bajo acciones repetidas es probable que se desprenda el recubrimiento y sélo se cuente con
el concreto contenido dentro de los estribos, por esta razon se requiere un ancho minimo de
25 cm (“Comentarios”, 1991). Se pide que el ancho de la viga no sea mayor que el de la
columna, para hacer lo mas eficiente posible la transmisién de momento entre viga y
columna. El proposito del requisito referente a la separacion del eje de la viga es evitar
momentos adicionales importantes por torsién local en las columnas, causados por
excentricidad de la carga vertical y que normalmente no se toman en cuenta en el analisis
(“Comentarios”, 1991).

El criterio que relaciona el claro, el peralte y el ancho de elementos rectangulares sujetos a
flexion en el codigo neozelandés (NZS), proviene de las limitaciones geométricas
establecidas en el codigo britanico (British Code of Practice CP 110). Dichas limitaciones
estan relacionadas con la degradacion de rigidez que ocurre en un elemento a flexion
durante ciclos reversibles de carga en el intervalo de fluencia y con la consideracion que
establece que una viga continua sujeta a momentos en sus extremos originados por carga
lateral es equivalente a tener una viga en cantiliver con un largo igual a dos tercios del largo
de la viga continua y teniendo un factor de largo efectivo de 0.75 (NZS-82, 1982).

Los requisitos estipulados en el AIJ no son necesariamente basados en pruebas
experimentales o desarrollos matematicos, sino que algunos de ellos provienen de la
experiencia practica en ingenieria y de requisitos propuestos en codigos internacionates,
considerando salvaguardar la ductilidad en las estructuras y la facilidad de construccion de
las mismas. Se propone un ancho minimo en las trabes de 25 cm, con el objeto de prevenir
el pandeo en el refuerzo a compresion y la falla por adherencia en el refuerzo a tension,
ademas de considerar también la facilidad en el colado (AIJ-90, 1994).

Algunos codigos internacionales proponen un ancho maximo en las vigas para asegurar que
el anclaje del refuerzo a flexion de la viga se localice dentro de la columna. Sin embargo, el
ancho de la columna es usualmente mas grande que el de la trabe en la practica japonesa y
el refuerzo longitudinal de la viga se ubica dentro de la esquina del refuerzo longitudinal de
la columna en la conexion trabe-columna, de ahi que no sea necesario proponer un limite
superior en el ancho de las trabes (AIJ-90, 1994).

La limitacion que relaciona el ancho y el peralte de la viga (b> %J tiene que ver con la

ductilidad. Una relacion peralte-ancho muy grande implicaria problemas como pandeo del
miembro. La deformacién por cortante afecta el principio que establece que las secciones
permanecen planas antes y después de la deformacion cuando el claro de la trabe es corto
en relacidn a su peralte. La relacién del claro de cortante se toma en cuenta en los requisitos
de cortante, por lo que no hay ningun limite relacionado con el claro de cortante en las
especificaciones de flexidén (AIJ-90, 1994),
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- Refuerzo longitudinal.

En la tabla 1.4 se comparan los limites maximo y minimo de acero longitudinal que se
establecen en los diferentes reglamentos.

En la tabla 1.2, que compara las especificaciones para marcos no ductiles, se observa que el
porcentaje de refuerzo de tension en un elemento sometido a flexion se limita a una
fraccion de la cantidad que produciria condiciones “balanceadas”. En secciones sometidas
solo a flexion y cargadas monétonamente hasta la fluencia, este enfoque es factible porque
la probabilidad de falla a la compresion puede estimarse confiablemente con el modelo de
comportamiento adoptado para determinar el porcentaje de refuerzo correspondiente a una
falla balanceada. El mismo modelo de comportamiento (debido a suposiciones incorrectas
tales como la distribucion lineal de deformaciones, el punto de fluencia bien definido para
el acero, la deformacion limitante de compresion en el concreto de 0.003, asi como los
esfuerzos de compresion en el concreto del recubrimiento) no puede describir las
condiciones de un elemento en flexién sometido a inversiones de los desplazamientos muy
dentro del intervalo inelastico. Por lo tanto, existen pocos razonamientos para continuar
refiriéndose a “condiciones balanceadas” (como lo hacen las NTCC) en el disefio de
estructuras de concreto reforzado resistentes a sismos (ACI-95, 1997).

El recomendar limitar el porcentaje de acero a 2.5% (tabla 1.4) se basa principalmente en
condiciones de congestidn de acero e, indirectamente en esfuerzos limitantes de cortante en
las trabes de proporciones comunes (ACI-95, 1997). Para prevenir el desprendimiento del
recubrimiento del concreto o que el acero de compresion fluya, el refuerzo a tensién en una
viga no debe ser mayor de 2.5% (AIJ-90, 1994).

Todos los codigos estudiados establecen que al menos dos varillas deben disponerse en
forma continua tanto arriba como abajo, sin embargo, el ACI no sugiere un didmetro
minimo explicito en esta seccion, las NTCC sugieren que sean del #4, el NZS del #5 y el
AlJ del #6. Ademas, el AlJ sugiere que en el refuerzo a tension no se utilicen més de dos
lechos.

El ACI y las NTCC establecen que la resistencia a momento positivo en la cara de la junta
no debe ser menor de la mitad a momento negativo proporcionada por esa cara de la junta

[Mm{ M;E

juntas, sino a lo largo de toda la viga.

]. EI NZS y el AlJ sugieren que no Gnicamente ocurra esto en las caras de las

Todos los reglamentos, excepto el AlJ, establecen que ni la resistencia a momento negativo
ni a momento positivo, en cualquier seccidn a lo largo de la longitud del elemento, debe ser
menor de un cuarto de la resistencia maxima a momento propormonada en la cara de

L My,
E

cua[quner junta [Mm J (ACI-95, 1997) En la tabla 1.4 se comﬁ;;t o establecido

por cada reglamento en este sentido.
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El ACI y las NTCC estipulan que s6lo se permiten traslapes de refuerzo de flexién cuando
se proporciona refuerzo transversal de confinamiento en la longitud de traslape. El
espaciamiento maximo de refuerzo transversal que envuelve a las varillas traslapadas, no
debe exceder de d/4 6 10 cm. No deben emplearse traslapes (ACI-95, 1997):

a) Dentro de las juntas.

b) Nien una distancia de dos veces el peralte del elemento desde la cara de la junta.

¢) Ni en las ubicaciones donde el analisis indique fluencia de flexion causada por
desplazamientos laterales ineldsticos del marco.

Los traslapes del refuerzo estan prohibidos en regiones en las que se espera fluencia por
flexién, porque dichos traslapes no se consideran confiables en condiciones de carga ciclica
dentro del intervalo inelastico. El refuerzo transversal para los traslapes en cualquier
ubicacién es obligatorio por la posibilidad de pérdida del concreto del recubrimiento (ACI-
95, 1997).

- Refuerzo transversal para confinamiento.

Los requisitos relacionados con el refuerzo transversal estan dirigidos principalmente a
confinar el concreto y mantener el apoyo lateral para las varillas de refuerzo en regiones en
las que se espera fluencia, otros objetivos son resistir fuerzas cortantes y prevenir fallas por
adherencia. Més adelante se trataran los requisitos relacionados con la fuerza cortante.

El ACI y las NTCC establecen que se deben disponer estribos en las siguientes zonas de los
elementos de marco, refiriéndose implicitamente a las regiones potenciales de ocurrencia de
articulacion plastica. El All y el NZS se refieren a éstas explicitamente (ACI-95, 1997).

a) En una longitud igual a dos veces el peralte del elemento, medida desde la cara del
elemento de apoyo hasta la mitad del claro, en ambos extremos del elemento en flexion.

b) En longitudes iguales a dos veces el peralte del elemento en ambos lados de una seccion
donde puede ocurrir fluencia por flexion en conexion con desplazamientos laterales
inelasticos del marco.

El inciso a) se refiere obviamente a una condicion de carga lateral y el caso b) se refiere a
elementos con resistencia variable a lo largo del claro, 0 a elementos para los que Ia carga
permanente representa una gran proporcién de la carga total de disefio, ya que pueden
ocurrir concentraciones de rotacion inelastica dentro del claro. Cuando se prevé una
condicion de este tipo, debe proveerse refuerzo transversal, también en regiones en las que
se espera fluencia (ACI-95, 1997).

El primer estribo debera colocarse a no mas de 5 cm de la cara del miembro de apoyo
(ACI-95, 1997). El espaciamiento maximo de los estribos no debe exceder los valores
mostrados en la tabla 1.4 para cada codigo. El reglamento neozelandés propone
separaciones diferentes dependiendo del caso a) o b) tratados anteriormente y ¢l reglamento
japonés plantea diferencias dependiendo si se trata o no de una articulacion plastica y si se
utilizan estribos del #3 o mayores. El didmetro minimo sugerido para los estribos es de 7.9
mm (#2.5) en las NTCC, 6.4 mm (#2) en el NZS y 6.4 mm (#2) en el All, el ACI no
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especifica un valor minimo en esta seccion, sin embargo en los requisitos generales el
diametro minimo es de 9.5 mm (#3).

- Requisitos para fuerza cortante.

Los elementos que trabajan principalmente a flexion se dimensionaran de manera que no se
presente falla por cortante antes que puedan formarse las articulaciones plasticas en sus
extremos (NTCC-96, 1996).

Fuerzas de disefio.

El ACI, las NTCC y el NZS proponen que la fuerza cortante de disefio se obtenga del
equilibrio del miembro entre caras de apoyos; se debera suponer que en los extremos actuan
momentos del mismo sentido valuados con las propiedades del elemento en esas secciones,
sin factores de reduccion, y con el esfuerzo en el acero de tension al menos igual a 1.25f,.
A lo largo del miembro actuardn {as cargas gravitacionales correspondientes multiplicadas
por el factor de carga (NTCC-96, 1996). El NZS establece que los momentos que actuan en
los extremos deberan calcularse considerando sobrerresistencia y no establece ningan
método especifico como lo hacen el ACI y las NTCC.

En la fig 1.13 se muestran las condiciones descritas en el parrafo anterior. Al determinar las
fuerzas laterales equivalentes que representan efectos de sismo para el tipo de marcos
considerados, se supone que los elementos del marco disiparan energia en el intervalo no
lineal de respuesta. A menos que un elemento de marco posea una resistencia que sea un
multiplo del orden de tres 6 cuatro de las fuerzas de disefio, debe suponerse que cedera en
el caso de un sismo mayor. La fuerza de cortante para disefio debe ser una buena
aproximacion al cortante maximo que se pueda desarrollar en un elemento. Por lo tanto, la
resistencia por cortante requerida para elementos de un marco estd relacionada con las
resistencias flexionantes del elemento de disefio, més que por fuerzas cortantes factorizadas
indicadas por un analisis de carga lateral (ACI-95, 1997).

Debido a que la resistencia real a la fluencia del refuerzo longitudinal puede exceder a la
resistencia especificada de fluencia, y debido a que puede acontecer una deformacién por
endurecimiento del refuerzo en una junta sujeta a grandes rotaciones, las resistencias de
cortante requeridas son determinadas utilizando un esfuerzo de por lo menos 1.25f, en el
refuerzo longitudinal (ACI-95, 1997).

Las NTCC proponen un método alternativo para dimensionar y consiste en utilizar la fuerza
cortante de disefio obtenida del anélisis empleando un factor de resistencia, Fr, de 0.6 en
lugar de 0.8 (NTCC-96, 1996}..

Con el procedimiento optativo se pretende obtener el mismo resultado que con el general,
es decir, evitar que la viga falle por fuerza cortante antes que se formen las articulaciones
inelasticas en los extremos. El procedimiento optativo es mas sencillo, aunque como suele
suceder en estos casos, puede conducir a un mayor consumo de acero en estribos
(“Comentarios”, 1991). El procedimiento optativo no sélo conduce a un mayor consumo de
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acero sino que también propicia, con la disminucidn del factor de resistencia Fr a 0.6, un
posible aumento de las secciones requeridas.

Refuerzo transversal.

El refuerzo transversal en las zonas potenciales de formacién de una articulacién plastica se
debera dimensionar para resistir la fuerza cortante calculada de acuerdo al punto anterior,
despreciando la contribucion del concreto en la resistencia a fuerza cortante (V.=0) cuando
ocurran las siguientes condiciones de acuerdo a cada reglamento:

a} En cualquier combinacién de carga en las que intervengan las fuerzas sismicas (NZS).

b) SiPu<0.10f'A; (CAN).

c) La fuerza cortante inducida por sismo representa la mitad o mas de la resistencia al
cortante maxima requerida dentro de esas zonas (ACl y NTCC).

V,

TotaL = Yeorav, + Veismo

(1.19)
v¢=0 si v:i:mn>vC<0RAV-

d) La fuerza a la compresion axial factorizada incluyendo los efectos de sismo es menor
que Agf /20 (ACI).

Se ha demostrado en estudios experimentales de elementos de concreto reforzado sujetos a
carga ciclica que se requiere mas refuerzo por cortante para garantizar una falla por flexién
si el elemento es sujeto a desplazamientos alternantes no lineales, que si el elemento es
cargado solamente en una direccion. El incremento necesario de refuerzo por cortante es
mayor en el caso de carga no axial. Esta observacion se refleja en las especificaciones al
eliminar el término que representa la contribucion del concreto a la resistencia por cortante
(ACI-95, 1997).

Se asume que la contribucion del concreto al esfuerzo cortante es imperceptible en zonas de
articulaciones plasticas de vigas, de ahi que el refuerzo transversal sea requerido para tomar
toda la demanda de cortante, Las regiones diferentes a las articulaciones plasticas deberan
ser disefladas normalmente con las contribuciones del concreto y del acero. Si la
contribucién del concreto se va a considerar nula debido a una combinacion en la que
intervienen fuerzas sismicas, debera permanecer nula para cualquier otro tipo de
combinacion (NZS-82, 1982).

Las especificaciones del AlJ para cortante en vigas se mostraran en la siguiente seccion
debido a que coinciden con las planteadas para columnas.

1.3.3 Miembros a flexocompresion.

Todos los reglamentos consideran un elemento trabajando a flexocompresion a aquel que

Sf.e

soporta cargas axiales mayores de
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- Requisitos geoméltricos.

En la tabla 1.5 se muestran los requisitos geométricos de cada reglamento para elementos
sujetos a flexocompresion. Basicamente las disposiciones son las mismas; sin embargo, las
NTCC incorporan un par de requisitos mas y el NZS mantiene su filosofia respecto al
dimensionamiento que muestra en trabes.

Las razones para pedir un minimo en la dimensidn transversal de una columna son las
siguientes (“Comentarios”, 1991).

a) Hacerlas menos vulnerables a errores constructivos, a impactos accidentales y a
excentricidades accidentales de otra indole.

b) Facilitar la colocacion det refuerzo y del concreto, asi como lograr cumplir con los
recubrimientos necesarios sin disminuir demasiado la relacion del area del nicleo al
area transversal total.

La intencidon de que el area de la seccion transversal sea al menos igual a bﬁ@fw es
]

garantizar una cierta capacidad de giro en zonas de la columna donde llegaran a formarse

articulactones plasticas, la capacidad de giro inelastico en una columna aumenta al

disminuir la relacion i (“Comentarios”, 1991),
el

Es conveniente hacer notar que esta disposicion deberia aparecer como una restriccion de la
carga axial de disefio mas que una limitacién de tipo geométrico, ya que en la practica es
comun la utilizaciéon de programas comerciales de analisis estructural como el ETABS, el
RC Buildings y el STAAD-III, que contienen programas de diseflo de estructuras de
concreto basados en el reglamento del ACI, y dado que esta es una diferencia importante en
el procedimiento de disefio respecto a las NTCC, esta disposicién geométrica pasa
practicamente inadvertida en la practica de disefio estructural en México. St se realizara la
modificacion que se propone, resultaria mas dificil que se pasara por alto una disposicion
que afecta directamente a un elemento mecanico, que la que afecta a una condicion
geométrica como se establece actualmente.

Se pide que la relacién entre la dimensién transversal mayor de la columna y la menor no
exceda de 2.5, para que el elemento siga siendo propiamente una columna y no pase a tener
caracteristicas de muro con el consiguiente problema del pandeo lateral, Para evitar que los
efectos de esbeltez lleguen a ser causa de una disminucion significativa de la ductilidad
general de la estructura, se adiciona el requisito de que la relacion entre la altura libre y la
menor dimension transversal no exceda de quince (“Comentarios”, 1991). :

Se establece un limite superior en la carga axial de columnas, porque secciones cargadas
fuertemente requieren una gran cantidad de fefuerzo de confinamiento para lograr una
ductilidad adecuada. Aun y cuando se provea una gran cantidad de refuerzo por
confinamiento en secciones cargadas fuertemente, se llega a un punto en que la ductilidad
de curvatura disponible es dudosa (NZS-82, 1982). El limite de 0.7¢f', A, es razonable para

miembros con relaciones de acero longitudinal moderadas. Para miembros con relaciones
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de acero longitudinal mas grandes, el limite menos conservador de 0.7¢P, puede ser usado.

Puede demostrarse que 0.7¢P, es mayor que 0.7¢f',A, cuando i“ excede f_O.IS__ (NZS-
8 f—.”—0.85

[

82, 1982).

Ademas, las NTCC sugieren que, al dimensionar por flexocompresidn, la fuerza axial
debida al sismo se tome igual a 1.7 veces la calculada, cuando esto conduzca a un momento
resistente menor (NTCC-96, 1996). Esta recomendacion no esta validada por estudios
especificos donde se valoren sus repercusiones, como se discutira mas adelante.

- Resistencia minima a flexion.

El AC], UBC, CAN y las NTCC establecen un valor minimo de la resistencia a flexion para
columnas, con el proposito de reducir la posibilidad de fluencia en éstas, dicha resistencia
debe satisfacer la ecuacion 1.20.

ZMc EU.ZMS (1.20)

ZM, =suma de los momentos, al centro de la junta, correspondiente a la resistencia de
disefio a la flexién de las columnas que forman el marco en dicha junta,

ZMK =suma de momentos al centro de la junta, correspondiente a las resistencias de

disefio a la flexion de las vigas que forman el marco en dicha junta,
o factor que amplifica la suma de momentos de las vigas.

En la tabla 1.5 se hace una comparacién reglamentaria respecto al valor de o y resulta
evidente que el valor que las NTCC estipulan es considerablemente mayor sin justificar
esta diferencia en investigaciones analiticas o experimentales.

Las resistencias a flexion deben sumarse de tal forma que los momentos de las columnas se
opongan a los momentos de la viga. La condicién debe cumplirse para los dos sentidos en
que puede actuar el sismo (ACI-95, 1997).

Consideraciones para la obtencion de la carga axial de disefio.

Las NTCC establecen que al calcular la carga axial de disefio para la cual se valie ef
momento resistente, M., de una columna, la fraccion de dicha carga debida al sismo se
tomara igual a 1.7 veces la calculada a partir del analisis cuando esto conduzca a un
momento resistente menor (NTCC-96, 1996).

Se pide incrementar setenta por ciento la carga axial debida al sismo para prever que la
fuerza sismica horizontal exceda de la obtenida dividiendo el coeficiente sismico entre el
factor de comportamiento sismico, Q=4. Una de las razones para dividir entre Q es el
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supuesto comportamiento elastoplastico de la estructura, pero éste se ve afectado por la
sobrerresistencia de las vigas, la presencia de muros y por la no-simultaneidad en la
formacion de las articulaciones plasticas, todo lo cual conduce a que la fuerza lateral que
toma el edificio sea creciente en la deformacion lateral, y por consiguiente, a que aumenten
los momentos de volteo y las cargas axiales en las columnas, incremento que no se toma en
cuenta en el analisis. El incremento es particularmente importante en las columnas de los
primeros entrepisos de edificios altos y esbeltos (“Comentarios”, 1991).

El estudio al que estd referido este comentario (Romero, 1991) fue motivado por las
consideraciones que se exponen en el mismo y evalia el comportamiento inelastico de
edificios esbeltos. El objetivo principal del trabajo es evaluar los momentos de volteo que
resultan de aplicar los criterios del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal
de 1987 y sus Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo, para este fin se
proponen tres edificios esbeltos de diecisiete niveles formados por marcos de concreto
reforzado con diferentes relaciones de esbeltez y periodos fundamentales cercanos a dos
segundos; se realizaron analisis inelasticos paso a paso unicamente de un marco por cada
edificio, utilizando el acelerograma registrado en la Secretaria de Comunicaciones y
Transportes en septiembre de 1985, los maximos momentos de volteo obtenidos de los
analisis inelasticos se comparan con los que resultaron de aplicar el Reglamento y sus
Normas. El resultado de dicha comparacién es la obtencion de cocientes para cada marco,
que relacionan el maximo momento de volteo correspondiente a la respuesta inelastica y el
que se obtiene a partir del Reglamento, posteriormente se obtuvo un promedio de los
cocientes de los tres marcos y el valor que resulté fue 1.72.

Resulta dificil de creer que un estudio interesante pero muy limitado llegue a impactar las
especificaciones de las Normas Técnicas Complementarias de Concreto, es poco
congruente generalizar la utilizacion de un requerimiento de un estudio tan especifico, para
todos los tipos de marcos y concretamente para todas las columnas de marcos ductiles, sin
haber experimentado con un mayor nimero de condiciones, acelerogramas y analisis
diferentes, ademas de que no se valoro el impacto de disefiar las columnas de estos modelos
con el factor 1.7 actualmente propuesto en las NTCC.

El propio estudio reconoce que los resultados a los que se llegan impactan al disefio de la
cimentacion y al de las columnas de los niveles inferiores de edificios esbeltos. En la fig
1.14 se presenta la planta de un edificio de quince niveles estudiado por Tena ef al (1997).
Se analizan un par de columnas del primer nivel de este edificio que estan en diferentes
condiciones, una de ellas es columna de esquina y la otra es interior. En la fig 1.15 se
muestran los diagramas de interaccion de ambas columnas y se grafican los puntos de
disefio y los puntos equivalentes a considerar el setenta por ciento de aumento en la carga
axial debida al sismo. Es- evidente que para la columna interior la aplicaciéon de tal
consideracion es imperceptible; sin embargo, la columna de esquina requeriria un
incremento en el refuerzo; e incluso-un posible. incremento en la seccion, para poder
satisfacer dicho lineamiento.

Seria conveniente considerar la posibilidad de limitar este requenmiento para que se
utilizara Gnicamente en columnas exteriores de los niveles inferiores de marcos esbeltos y
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tomar en cuenta que se deben realizar un mayor nimero de investigaciones para poder
generalizar y tener mayor certeza respecto al factor propuesto.

Las NTCC ademas proponen un procedimiento optativo en el que se establece que no sera
necesario revisar el cumplimiento de la condicion relativa a las resistencias a flexion en los
nudos, si las columnas se dimensionan por flexocompresion con un factor de resistencia de
0.6 (también en este caso la carga axial debida al sismo se modifica como se establece en la
parte final relativa a los requisitos geométricos, NTCC-96, 1996).

El ACI sugiere que la resistencia a la flexion de la columna se debe calcular para la fuerza
axial factorizada, congruente con la direccidon de las fuerzas laterales consideradas, la que
de como resultado la mas baja resistencia a la fiexién (ACI-95, 1997).

Considerando nuevamente la fig 1.15, los valores para disefio de acuerdo con el ACI
corresponden a los puntos de disefio en cada diagrama de interaccidon que tienen el valor
relacionado con el momento flexionante mas bajo.

El reglamento neozelandés propone reglas de disefio por capacidad para proteger las
columnas de marcos resistentes a sismos, asegurandose de que dentro de lo posible ocurra
un comportamiento columna fuerte-viga débil, dichas exigencias fueron introducidas
primeramente en NZS 3101:1982 (NZS-82, 1982) y han permanecido practicamente igual
en NZS 3101:1995. En general, estos lineamientos involucran factores que toman en cuenta
la sobrerresistencia a flexion en trabes, los efectos de modos de vibracion superiores y la
concurrencia de fuerzas sismicas. Estos factores multiplican los momentos flexionantes y
las fuerzas cortantes de las columnas, que se obtienen mediante un analisis elastico en el
que estdn involucradas las fuerzas sismicas de disefio. Los factores dependen de las
condiciones del marco y son al menos iguales a 1.63. Las cargas axiales de disefio en
columnas que se utilizan con los momentos flexionantes amplificados, para el disefio del
refuerzo longitudinal de la seccién a flexocompresion, deben resultar de las fuerzas
cortantes aplicadas en las caras de las columnas provenientes de las cargas gravitacionales
sobre las vigas y de las fuerzas cortantes ocasionadas por los momentos, que actlian en
ambas direcciones, en las articulaciones plasticas formadas. Se permite un ajuste en los
cortantes ocasionados por los momentos en las articulaciones plasticas, considerando la
probabilidad de que no todas las articulaciones plasticas alcanzan su sobrerresistencia a
flexiéon simultineamente a lo largo del marco. Se utiliza un factor de reducciéon de
resistencia $=1.0 para el disefio de columnas cuando se utilice este procedimiento (Park,

1997),
- Refuerzo longitudinal,

En la tabla 1.5 se comparan los limites minimo y maximo de acero longitudinal que se
establecen en los diferentes reglamentos.

E! limite inferior al porcentaje del refuerzo en elementos que soportan fuerzas axiales ast
como flexidn, se refiere a la preocupacion tradicional por los efectos de deformaciones del
concreto dependientes del tiempo y al deseo de tener una diferencia de tamafio adecuada
entre los momentos de agrietamiento y de fluencia. El limite superior refleja preocupacion
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por la congestion del acero, la transmision de la carga de los elementos de piso a las
columnas en construcciones de poca altura y por el desarrollo de grandes esfuerzos de
cortante (ACI-95, 1997).

El fimite inferior para la cuantia de refuerzo longitudinal tiene el proposito de evitar que
dicho refuerzo fluya en compresion a causa del flujo plastico del concreto. Al deformarse el
concreto con el tiempo, va transfiriendo su carga al acero de refuerzo el cual puede llegar a
fluir en compresion si su cuantia es muy pequefia; la columna se irfa acortando al paso del
tiempo y se crearian esfuerzos y deformaciones no previstas en las vigas y en otras
columnas. Otra razén para establecer una cuantia minima de refuerzo longitudinal es
suministrar una cierta resistencia minima a la flexion. El limite superior para la cuantia de
refuerzo longitudinal es, en esencia, para evitar que se congestione el refuerzo,
particularmente en las intersecciones con las vigas. Si el refuerzo es excesivo, se dificultan
su colocacion y el colado del concreto (“Comentarios”, 1991).

- Refuerzo transversal para confinamiento.

La razon de los requisitos de esta seccion tiene relacion con el confinamiento del concreto y
el suministro de apoyo lateral al refuerzo (ACI-95, 1997). El confinamiento lateral hace que
aumente considerablemente la capacidad del concreto para deformarse en la direccion
longitudinal sin fallar, con lo cual se evita el comportamiento fragil de la columna
(“Comentarios”, 1991).

En la tabla 1.5 se comparan las cuantias volumétricas minimas de refuerzo helicoidal o de
estribos circulares, psmin; 1as areas minimas de estribos rectangulares, Aqw, la longitud
especificada para la articulacion plastica probable, l,; y las separaciones maximas de
refuerzo transversal, s, para cada reglamento.

El refuerzo minimo que se especifica en esta seccion es el necesario para confinar el
concreto del nicleo y restringir lateralmente las barras longitudinales; este refuerzo sélo se
pide en las zonas donde es probable que ocurra comportamiento inelastico durante sismos
intensos. Los estribos que forman parte del refuerzo para confinamiento deben ser
rectangulares, con sus ramas paralelas a las caras de la columna. En toda seccion de una
columna, el refuerzo transversal debe satisfacer el requisito que sea mas estricto entre el
necesario para confinamiento y el necesario para fuerza cortante, teniendo en cuenta que el
primero uUnicamente es necesario en las zonas indicadas. Las zonas en que cabe esperar
comportamiento inelastico durante sismos extraordinarios son las proximas a las
intersecciones con las vigas, por ser en ellas maximos los momentos causados por las
fuerzas laterales (“Comentarios”, 1991).

©

La expresion 0.45(—2_—“-1}? se obtiene de obligar que la resistencia a carga axial de la
¥

columna antes de perder el recubrimiento sea igual a la resistencia del nicleo confinado por

la hélice, la cual se alcanza bajo deformaciones grandes de compresion cuando ya se
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s <. - o . A

desprendio el recubrimiento. El limite 0.12-1;—2 rige en secciones grandes; en ellas _ATR tiende
¥ c

auno y la cuantia suministrada por la primera formula tiende a cero (“Comentarios”, 1991).

Se admite que el confinamiento suministrado por estribos cerrados rectangulares, segun se
establece en la tabla 1.5, es equivalente al que proporciona el zuncho en columnas
circulares. Se sabe, sin embargo, que en realidad el confinamiento que da el estribo
rectangular es menos eficiente debido a que la barra se flexiona y, por tanto, su accion
sobre el nucleo disminuye al alejarse de las esquinas del estribo. Este inconveniente se
pretende compensar usando mas refuerzo transversal, y también por medio del uso de
grapas intermedias, asi como limitando las dimensiones de los estribos. En efecto, la
cuantia volumétrica de refuerzo transversal de una columna cuadrada es aproximadamente
un tercio mayor que la obtenida con las férmulas para columnas con zuncho circular; por
otra parte, la mayor dimensién de un estribo rectangular no debe exceder de 45 cm
(“Comentarios”, 1991).

Ademds, los reglamentos establecen que la distancia centro a centro, transversal al eje del
elemento, entre ramas de estribos traslapados no serd mayor de 35 cm (ACI), 45 cm
(NTCC), 20 cm (NZS) y entre grapas y ramas de estribos sobrepuestos no sera mayor de 25
cm (NTCC). Si el refuerzo consta de estribos sencillos, la mayor dimensién de éstos no
excedera de 45 cm (NTCC).

Los requisitos de separacién maxima del refuerzo transversal y los relativos a la distancia
entre ramas de estribos, entre éstas y grapas, y los de maxima dimensidn de estribos
sencillos, se refieren solo al refuerzo para confinamiento (“Comentarios”, 1991).

La cuantia de acero transversal de columnas en zonas potenciales de aparicion de
articulacion plastica especificada en el reglamento neozelandés (NZS-82, 1982) esta
basada, al igual que los reglamentos del ACI, UBC, CAN y NTCC, en los requisitos del
c6digo de la Structural Engineers Association of California (SEAOC) de 1973, pero el
NZS-82 modifica dicha cuantia para tomar en cuenta el nivel de carga axial (NZS-82,

1982).

La cuantia de acero en espiral especificado en el codigo de la SEAOC esta basado en la
preservacion de la resistencia a carga axial de la seccidn después de que el recubrimiento se
ha perdido, més que en tratar de alcanzar un factor de ductilidad de curvatura en particular
para la seccion. La cuantia de estribos rectangulares especificada esta también basada en el
mismo criterio y asume que dichos estribos, por su forma, son menos eficientes que el
refuerzo en espiral para confinar el concreto. Cabe hacer notar que la filosofia de preservar
la resistencia a carga axial de las secciones después de que se ha perdido el recubrimiento
no esta relacionada apropiadamente con los requisitos de detallado que requeriria una
adecuada capacidad de rotacion plastica en elementos cargados excéntricamente. Una
aproximacion mas légica para determinar la cantidad requerida de acero transversal deberia
estar basada en asegurar una relacion momento-curvatura satisfactoria y deberia incluir
como variables el nivel de carga axial en la seccion, la cuantia de acero longitudinal, la
proporcién entre la seccion total y la confinada, las caracteristicas esfuerzo-deformacion del
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acero longitudinal, y la curva esfuerzo-deformacion del concreto confinado como funcion
de la cuantia de acero confinante (NZS-82, 1982).

Los analisis de las curvas momento-curvatura de columnas muestran un descenso en la
capacidad a momento cuando se pierde el recubrimiento, pero proporcionando una cantidad
adecuada de acero confinante la seccién puede mantener sustancialmente su capacidad
incluyendo una rotacion plastica adicional. Debe hacerse notar que este tipo de anélisis de
las curvas momento-curvatura utiliza la curva completa esfuerzo-deformacion para
concreto confinado, es decir, el analisis no asume que la curvatura ultima se alcanza cuando
una deformacion en particular del concreto se logra, sino se asume que la curvatura uitima
se alcanzé cuando la capacidad a momento decrece a 80% , por ejemplo, del nivel maximo
de la capacidad a momento (NZS-82, 1982). Una dificultad con el analisis detallado de
curvas momento-curvatura es que se dispone de una cantidad limitada de datos
experimentales para establecer la curva completa esfuerzo-deformaciéon para concreto
confinado incluyendo el efecto de estribos traslapados y estribos con ganchos
suplementarios. En el aiio de 1982 solamente se disponia de un nimero limitado de pruebas
de analisis de curvas momento-curvatura basados en curvas esfuerzo-deformacion para
concreto confinado; de cualquier forma, se demostrd en dichos analisis que las expresiones
presentadas en el codigo de la SEAOC para acero transversal son generalmente
conservadoras para niveles de carga axial moderados pero no lo son en niveles altos de
carga axial. Como resultado de estos analisis las ecuaciones de la SEAOC han sido
modificadas para tomar en cuenta el nivel de carga axial (NZS8-82, 1982). En la siguiente
tabla se muestran las cuantias de acero transversal propuestas por el reglamento NZS-82
como un porcentaje de las cuantias calculadas con las expresiones de la SEAOC, tomando
en cuenta el nivel de carga axial (NZS-82, 1982).

f'.A 0 0.1 0.2 03 0.4 0.5 0.6 0.7

% de

“se | 50 63 75 88 100 13 125 138

respecto a la
SEAQC

Los analists de las curvas momento-curvatura indican que utilizando las ecuaciones
propuestas por el NZS-82 se obtienen curvaturas ultimas significativas, las cuales
generalmente son mas grandes que cinco veces la curvatura de fluencia (delimitada cuando
las barras extremas a tension comienzan a fluir), acompafiadas por una capacidad a
momento, la cual es generalmente no menor que el 80% de la capacidad a momento
calculada con una deformacion en la fibra extrema de concreto de 0.003, para columnas con
una cuantia de acero longitudinal igual a 0.02 o mayor, y proponiendo un limite superior
del orden de 0.6f ':A; y 0.7f ':A,. Se debe hacer notar que en ningun caso los analisis de las
curvas momento-curvatura indicaron una reduccion repentina de la capacidad a momento.”
Se ha demostrado en pruebas de laboratorio mas recientes, con columnas en escala real,
que las curvas esfuerzo-deformacion para concreto confinado utilizadas para el anélisis de
las curvas momento-curvatura son conservadoras, y que el detallado que provoca la
utilizaciéon de las ecuaciones propuestas por el NZS-82 lleva a obtener factores de
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ductilidad de curvatura superiores a 18 en el caso de las columnas ensayadas. De aqui que
se confirma que las expresiones guian a factores de ductilidad de curvatura razonables
(NZS-82, 1982).

Las regiones potenciales de aparicién de articulaciones plasticas en columnas son
generalmente menores que para las trabes. Esto se debe a que los diagramas de momento
flexionante para columnas tienen una variacidén cercana a la lineal a o largo de la columna
y los momentos maximos ocurren en los extremos de la misma. En una trabe, debido a la
presencia de carga gravitacional, el diagrama de momentos flexionantes usualmente
muestra una variacidn parabélica entre los momentos de los extremos y, por lo tanto, puede
llegar a presentarse un momento maximo en una distancia considerable del miembro,
también la region de maximo momento puede estar lejos de los extremos (NZS-82, 1982).

Cuando la carga axial en la columna es grande, el contenido de acero confinante serd
también grande y esto provocard un incremento en la resistencia del concreto confinado.
Asi, la resistencia a flexion de secciones de concreto muy confinadas en las regiones
potenciales de aparicion de articulaciones plasticas, en los extremos del miembro, pueden
ser significativamente mayores que la resistencia a flexion en zonas lejanas a éstas. Por esta
razdn, la region potencial de aparicion de articulacion plastica a confinar es mayor cuando
la carga axial es grande. El valor de 0.3¢f ':A, para el nivel de carga axial, en el cual se
determina la longitud de la regién confinada, se obtuvo mediante la medicion en pruebas de
laboratorio. La longitud confinada de las zonas potenciales de aparicion de articulacion
plastica para niveles de carga axial menores de 0.3¢f ':A, se debe tomar como la mayor
entre:

a) La mayor dimension de la seccion transversal, o en el caso de columnas circulares, el

diametro.
b) Donde el momento excede el 80% del momento maximo.

Para columnas con mayor carga, la region potencial de aparicién de articulacion plastica es
50% mayor (NZS-82, 1982).

En investigaciones realizadas por Watson ef a/ en 1994, en la Universidad de Canterbury,
se han depurado las ecuaciones de disefio relacionadas con las cantidades de refuerzo
transversal requerido en columnas de concreto reforzado para alcanzar niveles especificos
del factor de ductilidad de curvatura (Park, 1995). Esta depuracion en las ecuaciones
representa una mejora a las expresiones propuestas en el reglamento neozelandés NZS
3101:1982 (Park, 1995) de tal forma que se incluyen en el reglamento mas reciente:
Standards New Zealand, Design of concrete structures, NZS 3101:1995,

Las nuevas ecuaciones de disefio se derivaron de valores tipicos de carga axial, resistencia
del concreto a compresion, relacion de refuerzo mecanico, relacion entre el espesor del
recubrimiento del concreto y la dimension mas grande de la seccion de la columna, y del

factor de ductilidad de curvatura requerido i—“ (Park, 1995).
¥
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Las ecuaciones propuestas son (Park, 1995):

Para columnas con estribos rectangulares.

[i)i -33p,m+22 (s, h"
% Af. N

A, = = ———0.006s, h"
s 111 A, f, of A h (1.21)
Para columnas con estribos circulares.
{%1— 3pm+ 22] A,
¥ f' N
= ———— - 0,008 1.22
P 79 AT, oA (1.22)

donde: As, area de estribos; sp, distancia entre estribos; h", dimension transversal del
nucleo confinado; A,, area bruta de la seccidn transversal, A., area de concreto confinado;

ﬁ, factor de ductilidad de curvatura; p, = i‘“ . Aq, area total del refuerzo longitudinal;
Y e

-—--—0 s ; fy, esfuerzo de fluencia del refuerzo longitudinal; f,, esfuerzo de fluencia del

refuerzo lateral; f ', resistencia especificada del concreto a compresion; N, carga axial a
compresién en la columna; ¢, factor de reduccién de resistencia; ps, cuantia de acero
transversal.

Las cantidades de refuerzo transversal recomendadas en NZS 3101:1995 para el
confinamiento del concreto en las regiones potenciales de aparicion de articulaciones
plasticas de columnas que forman parte de marcos ductiles se han hecho ain mas
dependientes del nivel de carga axial, provocando que las columnas con cargas axiales
ligeras tengan una menor cantidad de refuerzo por confinamiento y las columnas con una
carga axial grande tengan un mayor refuerzo de confinamiento que lo recomendado en NZS
3101:1982 (Park, 1997).

En columnas cargadas ligeramente, el requisito de refuerzo transversal para prevenir el
pandeo de las barras longitudinales es mas critico que el de confinamiento del concreto
(Park, 1997). La carga axial a compresion de disefio en columnas no se permite que exceda
el valor de 0.7N,, donde N, es la resistencia a carga concéntrica de la columna (Park,
1997).

La longitud confinada adyacente a la seccion de méaximo momento flexionante de la
columna necesita ser suficientemente larga, de tal forma que se_ e_:xtlenda mas alla de la
region con mayor curvatura plastica para asegurar que la maxima resistencia a flexién de la”
columna en la region confinada no provoque una falla a flexién de la columna en la zona
adyacente menos confinada (Park, 1995).
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Un andlisis de los resultados provenientes de pruebas con columnas sujetas a carga sismica
simulada, hecho por Watson y Park en 1994, derivo en la siguiente ecuacion (Park, 1995):

Lo ipy28 N (1.23)
h o' A,

donde: L., longitud confinada; h, mayor dimension de la columna; N, carga axial a
compresion en la columna; ¢, factor de reduccién de resistencia; f ', resistencia
especificada del concreto a compresion; Ag, drea bruta de la seccidn transversal

Es evidente que la longitud por confinar L se incrementa con el nivel de carga axial. Los
siguientes requisitos del NZS 3101:1995 estan basados en la ecuacion 1.23: la longitud
confinada L. para niveles pequefios de carga axial (N<0.25¢f ';A,) se debe tomar como la
mayor entre h 6 donde el momento excede 0.8Mny4, en el extremo de la columna y L. para
niveles altos de carga axial (N>0.5¢f 'cAp) se debe tomar como la mayor entre 3h 6 donde el
momento excede 0.6Mnix en el extremo de la columna. Se toman valores intermedios de L.
para niveles de carga axial comprendidos entre los limites propuestos (Park, 1995).

- Requisitos para fuerza cortante.

Los elementos a compresién se dimensionaran de manera que no fallen por fuerza cortante
antes que se formen articulaciones plasticas en sus extremos (NTCC-96, 1996). Para esto,
el ACI, CAN, UBC y las NTCC proponen que la fuerza cortante de disefio se calcule del
equilibrio del elemento en su altura libre (fig. 1.13), suponiendo que en sus extremos actuan
momentos del mismo sentido, numéricamente iguales a los momentos resistentes de esas
secciones, sin factor de resistencia y suponiendo una resistencia a la tension de las varillas
iongitudinales de al menos 1.25f, y obtenidos con la carga axial de disefio que conduzca al
mayor momento resistente (NTCC-96, 1996).

Ademas, las NTCC consideran valuar la carga axial de disefio, la fraccion de ella causada
por el sismo se incrementara 70%, cuando esto de lugar a un momento resistente mayor.
Los comentarios respecto a este incremento estan relacionados con lo tratado en secciones
anteriores. Las NTCC establecen, sin embargo, que no serd necesario- que el
dimensionamiento por fuerza cortante sea mas conservador que el obtenido con la fuerza
cortante de disefio proveniente del analisis y un factor de resistencia igual a 0.5 (NTCC-96,
1996). El ACI establece que en ningln caso la fuerza cortante de disefio serd menor que el
cortante factorizado determinado por el analisis de la estructura (ACI-95, 1997).

Las NTCC sugieren en su procedimiento optativo que el dimensionamiento por fuerza
cortante se realizara a partir de la fuerza de disefio obtenida del analisis, usando un factor
de resistencia igual a 0.5 (NTCC-96, 1996). Como se comentd previamente este
procedimiento no solamente puede conducir a un mayor consumo de acero sino que
también puede propiciar un aumento de las secciones requeridas.

El refuerzo transversal se debera dimensionar para resistir el cortante despreciando la
contribucidn del concreto cuando ocurran las siguientes condiciones:
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a) La fuerza cortante inducida por sismo representa la mitad o mas de la resistencia
maxima al cortante requerida,
b) La fuerza axial factorizada a compresidn, incluyendo los efectos por sismo, es menor
AL

ue £ =
g 20

El ACI limita estas consideraciones a las longitudes de probable aparicidon de articulacion
plastica.

Es conveniente aclarar que dentro de las especificaciones relacionadas con marcos dictiles
existen ademas requisitos importantes vinculados con la revision por cortante y adherencia
de uniones viga-columna; sin embargo, el estudio de estos requerimientos rebasa el
proposito fundamental de este trabajo.
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Tabla 1.1 Comparacion de las especificaciones para el bloque de esfuerzos.

ACI UBC CAN NZS NTCC All
kl Bl B! Bl Bl ﬁl
k3 0.85 0.85 0.85 0.85 0.68

51 0.8 £, $ 250 kg/cm® -
0.8f"
1.05~- £30.8
( 1250 0
si 0.8 ', > 250kg/em’
B‘ 0.85 0.85 0.85 0.85 0.8 -
si ' £ 280kg/em’ sif'. £ 280kg/em’ si £ < 305kg/em® si ' £ 305kg/em’
0.85- 20 ~280) 2065 | 085- E’% 2065 | 0BS5S~ —OLM(E—':‘OS) >065 | 0.85- E’i(f;;_—”s) 2 0.65
si ['. > 280 kgfem?® si £ > 280 kg/em® si ' > 305 kg/em? si £'c > 305 kgfem®

Mg bd’f w(1-0.59w) bd*f " w{1-0.59w) bd’f ', w(1-0.59w bd’f? ? g *

w(1-0. w(1-0. . .59w) w(1-0.59w) bd*(0.68f ' )q(1-0.5q) Chd

- pefy w e pify - Py - oy q= pfy
£, f, . ', 0.68f",
As As As As As
Pt b P PN ) P
Si se utiliza ", y w resulta:
bd’f ' w(1-0.74w)
Notas:

En las NTCC £, = k', y f"= kf ",
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Tabla 1.2 Comparacion de las especificaciones para marcos no ductiles.
FLEXION
ACI UBC CAN NZS NTCC AlJ
$ o Fr 0.90 0.90 - 0.90 0.90 -
Asmin | 1 08f', 0.8.ff', 0.8,
——b.d ——b.d —=b.d
y y ' y 14.28b_d 0.7.JF',
‘ - 0.004bd
b.d b.d b.d & f
A, > 145222 A, i > 14.5 = A, > 14522
fY Y ¥
Prmax £0.75p, <0.75p, £0.75p, <0.75p, < p, No sismico. -
' <0.75p, Sismico.
FLEXOCOMPRESION Y FLEXOTENSION
ACI UBC CAN NZS NTCC All
boFg [ . 0702090 0.70 2 0.90 . 0.70 2 0.90 0.70 y 0.80 -
164, 16¢, 164, $=0.9 $=0.7 850 ,
el 4
i Vty
.. 16¢,
489, 43¢, 484, 3 -
< ¢ ¢ ¢ 484,
: 164, 484,
b b b 1
20cm b 9 b
Prmin 0.01 0.01 0.01 0.008 20 0.008
1 fY
Drmix ' 0.08 0.08 0.08 0.08 0.06 i '
Notas: En la seccidn de separacion de refuerzo transversal, b representa la menor dimensidn de la columna, ¢; el didgmetro de la barra longitudinal mas
delgada y ¢. el didmetro del estnbo. Unidades de esfuerzo en_kg/cmz, de area en cm’ y, dimensiones y diametros en cm.
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Tabla 1.3 Comparacidn de las especificaciones para la resistencia al cortante proporcionada por el concreto.

Vigas ] Columnas
ACI UBC CAN
V, =0.55./f" b, d (a) N
¢ e V, =0.55 ® _ 41lf'.b,d b
¢ {20001\5 } 2w (®)
v.d v.d
Vv, =[0.50,If'c +175p, M b d<0.93./f" b_d (©) v, =[o.50,lr'c +175p,, M :|b,,d
M, =M, -, 81=9) (d)
v.d
Vib 1.0 =
° V. <093 Jf'.b,d t+—" (e)
35A,
V. =0.55 N, +1|Jf' b d (f)
e~ " 3I5A eVw
V20, Ny es ncgativa a la tension,
NTCC
Lh>s P, <0.7f A, +2000A,
p <001 Vg = bd(0.2 +30p WF . (g) p<0.0l Vg =bd{0.2+30p N } 1+o.007[ z" H 0]
p=0.01 Vg =0.5bd+/f e () ¢
p20.01 Vg =0.5bdf 1+0.007[AP“ ﬂ (k)
L/h<4 ] E
P, >0.7f cA_ +2000A,
, ) . . sz = = "c+ .
V., =0.5bd (’—‘f 13s5-25 \%] () Variar linealmente Vg en funcién de P, hasta V=0 para P.=Af " +A.f,
M Flexotension
[3.5—2.sh]>1.0 Ve <L.5bd+E e . P
vd p <0.01 Ve =bd(0.2+30pWE ™| 1-0.03 A" 10
g
- P
p200i Ve, = 0.50d4f [ho_o{ A" H (m)
g




Tabla 1.3 (continuacién).

NZS

v, = {0.07+10p, B.19,F. ()
0.26.ff', <v, <0.64Jf",

Cortante y Flexién
v, =v, (0)

Cortante, Flexion y Compresién axial
Wy, S€ sustituye por

ip
(l-l- AE;'g va {p)

Cortante, Flexién y Tensidn axial
v}, S sustituye por

Af

g ¢t

12P, . -
I+ - (v, {q@); Py €s negativo.

Notas: b=b,,. Unidades de esfuerzo en kglcmz, de drea en cm’, de fuerza en kg, de momento en kg-cm y dimenstones en cm.
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Tabla 1.4 Comparacion de las especificaciones de flexion para marcos dictiles.

ACI UBC CAN NZS NTCC All
L>4h L>4h L>4h I <25 1>4dh b>25cm
Requisitos %503 Y03 %03 w
Geométricos d d d LI 0.3 b>d
b>25cm b>25cm b>25cm Lh d
3 3 3 "1 <100 en art, plastica.
bs—d bs=d b<—d by b>25¢m
4 a 4
0.8,JF", 0.8, 0.8,
~——byd b, S byd
Y v ¥ 14.28bd 0.7,/
A i f ———hd -
smin Y fy
A,min>142w—d Asﬂﬁn>l4M Asmm >l4b-—w-‘1
ry ry rY
1+o.1‘{7r°35-3) .
—{' 1+ E—]
Pt mi £0.025 <£0.025 £0.025 160 P <0759, £0.025
max 71.36
r!’
Mge’ Mpg” M M Mpg~ Mg Mg~
RE 2 ;E 4 ;‘E z ';E z—RE entodala viga. 2 ;E 2 —BE_ entoda la viga,
B
MgcL > Mze 5 Mg > Mge* > Mpge?* 5 Mag? i
4 4 4 4 4
d d d a) b) d AP No
4 3 4 4 AP
d d ®#3) | 15cm | 20am
g 4 3 3
< b 8 B \ 20cm | 30cm
244, 244, 244, 6y 124 244, +H#3) 8:1 1 2¢|
30em 30cm 30cm 15cm 20cm 30em 3 2

Notas: L y |, representan el claro libre, b y b, el ancho del elemento, h el peralte total y d el peralte efectivo. p representa el porcentaje de refuerzo a tension
y p' el porcentaje de refuerzo a compresion. Mg, es el momento resistente positivo en el extremo de la viga, Mgz, es el momento resistente negativo en el
extremo de Ia viga, M ¢, es el momento resistente positive o negativo en el centro del claro. En la seccion de separacion de refuerzo transversal, ¢, es el
didmetro de la barra longitudinal mas delgada. ¢, i didmetro de las barras longitudinales a compresion v $, el didmetro del estribo. Unidades de esfuerzo en
kg/cmz, de area en cm® y, dimensiones y didmetros en cm.

Y3




Tabla 1.5 Comparacién de las especificaciones de flexocompresion para marcos ductiles.

ACI UBC CAN NZS NTCC AlJ
1
3 5% b2 30 cm
Requisitos b2 30 cm b2 30 em b2z 30ecm Lh b 504 b2 40 cm
Geométricos b b b b2 <100 h
—204 204 2504 P,
h h h A > i— Ag > 0.5f* -Il >3.0
570714 e b
a menos que P,<0.7¢P, L <15 en art. plistica.
Po=0.85f " Ay- Aa)H, Ay b
x 12 1.2 11 . 1.5 .
Pmin 0.01 0.01 0.0t 0.008 0.01
Pmix 0.06 0.06 0.06 0.06 0.04 -
Ps min =~ o12fe 0.125e 0.2 e o1z Fed 054125 Fe 0.2
fyn Fyn fyn £y A, fm
Refuerzo A A + A . A ] -
circular 0.45[——"--— 1] e 0.45[—‘— l] Ce 0.45(-—‘— 1]&- oad 22 1) Fefo 54125 T 0.45[—‘- 1]f—°
Ae )i Ae Jhn AT Ea POy [ i TV e fe Jlw
0.0, L 0.09h, L= 0.09%h, 1= o12s,h"re {05 w125 —F 0.2k, £5
At min > fyn fyn fyn fyn " Ag fyn
‘ A A A - A - -
0.3511:[—5-1 Ly 0.3shc[-—s-—l]f‘ 0.35hc(—g--l e ool As £, P, 0.3sh | B 1 e
Refuerzo Ag fyh A rm A, ryh 0.3sy, r-— 1 f— 0.541.25 AT A A, fyh
rectangular ¢ vh <R
d d d Pe<0.36 WA, P>033f A, b
L > 1 1 1 1
) s- st ria hoD 1.5h4 1.SD i 1.5h
45 45 45 60
o e em En 0.8Mos En 0,7Moas o
p 1 AP No
i ! —b A.P
. L L e 5 LAY .
4. 4 4 4 (#3) i0cm 15cm
§< 6
10em t0cm LOcm 10em +#3) | tsem | 20cm
20cm 64 Eh

Notas: b y h, menor ¥ mayor dimension de fa columna; L v b, clara libre: Ag, drea bruta de la seccion transversal; Ay, drea total del retuerzo longitudinal; ¢, factor de reduccion de resistencia;
fy, csfucrzo de fluencia del refuerzo lateral; A, drea de concreto confinado: s v sy, distancia entre estribos; he y h”, dimensidn transversal del nicleo confinade; L., longitud confinada;,
D, didmetro de la columna, &, diametro de la bamra Iongitudinal. Unidades de esfuerzo en kg"um:, de area en em’, de fierza en kide momento en kg-cm y, dimensiones y didmetros ¢n cm.
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Figura 1.1 Hipétesis sobre la distribucion de deformaciones y esfuerzos.
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Figura 1.2 Curva elastopléstica esfuerzo-deformacién del acero de refuerzo.
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Figura 1.3 Hipdtesis sobre la distribucion de deformaciones y esfuerzos (A1J-90, 1994).
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Figura 1.4 Comparacién de los diagramas de interaccién obtenidos con los bloques de esfuerzos del ACly las NTCC
para resistencias del concreto de ;=250 kg/em® y f.=300kg/cn?’.
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Figura 1.6 Comparacién de los parametros k, y k; que definen las propiedades
+  del bloque rectangular equivalente de esfuerzos a compresion.

$3



Igual o mencrde 15 cm

v

Igual o menor de 15 cm

F Y

» f@ P

~\

\
S Y

135° max.

-
.
7

Puede ser mayor de 15 cm
No se requieren anillos intermedios

Figura 1.7 Croquis para aclarar las distancias entre varillas de columnas

apoyadas lateralmente (ACI-95, 1997).
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(a) Marco (b) Mecanismo de (c) Mecanismo de
desplazamiento desplazamiento
lateral de las columnas lateral en las vigas

-.‘. l"
articulacion
pléstica

+¢1l

Figura 1,12 Marco y mecanismos de desplazamiento lateral (Park y Paulay, 1992).

TRABES COLUMNAS
P
Carga de gravedad de disefio w M., ‘,i-\
-~ P
7 —_— V,
A ¥ R —,
V = MM:I\_ABP,
: Yvyy L 2 ¢ H
l |
O —— ).
i ]
I L H
b 4 =R .
V =Mpr1+Mpr2+“‘£ V —

’ L 2 . ; M,
Notas: P

1. Ladireccién de la fuerza cortante V, depende de las magniludes relativas de cargas de gravedad y cortante generados
por los momentos de extremo.

2. Los momentos de extremo M,, estin basados en el esfuerzo del acero en tensién =1.25f, donde [, cs la resistencia
especificada a la fluencia. (Ambos momentos de extremo deberan considerarse en ambas direcciones).

3. Los momentos de extremo M, para columnas no necesilan ser mayores que los momentos generados por los
momentos M, de las vigas que se enmarcan en las juntas viga-columna. V, no debe ser nunca menor que la requerida

por ¢l andlisis de la estructura.

Figura 1.13 Cortantes de disefio para columnas y trabes (ACI-95, 1997). g
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Figura 1.14 Planta tipo del edificio de 15 niveles E15Q3MI, acotaciones en m (Tena et af, 1997).
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Capitulo 2

Investigaciones recientes

Las investigaciones recientes relacionadas con el comportamiento de marcos ductiles de
concreto reforzado sujetos a cargas sismicas estan orientadas basicamente a determinar la
ductilidad local y global en la estructura, con el objeto de incorporarlas explicitamente en
los reglamentos para disefio sismico de estructuras de concreto reforzado, dado que la
filosofia actual de disefio sismorresistente recae en la disipacion de la energia mediante
deformaciones inelasticas en caso de un sismo severo, y asi asegurar la formacion del
mecanismo ductil planeado.

Diversos analisis dinimicos no lineales de estructuras disefiadas con las cargas estaticas
prescritas por los reglamentos y sometidas a sismos severos, han proporcionado indices del
orden de las deformaciones inelasticas y ductilidades requeridas. Sin embargo, es dificil
llegar a conclusiones generales debido a numerosas variables e incertidumbres involucradas
(Park y Paulay, 1992).

Uno de los factores importantes en la determinacion de la ductilidad local en los elementos,
y global en la estructura, es la sobrerresistencia, la cual ha sido tratada con frecuencia en
estudios recientes y es estudiada como tema fundamental en este capitulo.

Las fuentes de sobrerresistencia mas comunes son; resistencias en el acero y en el concreto
mayores de las especificadas, mayor tamafio de los elementos, cuantias de acero de
refuerzo mayores a las requendas, la uttlizacién de factores de reduccion de resistencia o
factores reductivos relacionados con los materiales, otras combinaciones de carga, cargas
gravitacionales de disefio excesivas y la participacion de elementos no estructurales.

La inclusion de los efectos de sobrerresistencia es un punto esencial en el disefio por
capacidad utilizado inicialmente en Nueva Zelanda para asegurar que ocurra la
deformacidn post-elastica preseleccionada durante un sismo severo y que el nivel de cargas
sismicas de disefio utilizadas sea el apropiado (Park, 1996). c2




Capitulo 2 Investigaciones recientcs

2.1 Fuentes de sobrerresistencia en la estructura.

Se puede asegurar que cualquier estructura disefiada con los reglamentos actuales de disefio
sismico de concreto reforzado presentara sobrerresistencia, es decir, la resistencia lateral de
la estructura resultard mayor que las fuerzas sismicas utilizadas en el disefio. Se han
reconocido diferentes factores que provocan sobrerresistencia en la estructura (Park, 1996):

* Resistencias de los materiales mayores que l!as nominales y, en general, las
caracteristicas esfuerzo-deformacion del acero y del concreto. ‘

¢ Utilizacion de factores de reduccién de resistencia o factores reductivos relacionados
con los materiales.

e Secciones de los elementos mayores que las supuestas, por ejemplo, la contribucion de
la losa y su refuerzo en el comportamiento a flexion de las vigas.

e Efectos debidos a la deformacion de los miembros ante la ocurrencia de grandes
desplazamientos, por ejemplo, compresion axial en vigas debida a la restriccion lateral
y el efecto sobre los elementos estructurales adyacentes a muros estructurales debido a
su alargamiento provocado por las rotaciones en las articulaciones plasticas.

» Ubicacion de refuerzo adicional que no se toma en cuenta en los calculos de disefio
debido a: propositos constructivos, la satisfaccion de requisitos minimos de refuerzo o
la ubicacion por disponibilidad de barras de cierto diametro.

» Condiciones de carga mas criticas por gravedad o viento para el diseiio de algunas
secciones.

» Redistribucion de los momentos después de la fluencia mayor que la considerada en el
disefio.

e Participacion de elementos no estructurales.

Sobrestimacion de la rigidez en estructuras desplantadas sobre roca o suelo firme,
provocando la utilizacion de fuerzas sismicas de disefio mayores.

Otros factores que pudieran contribuir a la sobrerresistencia son (Luaces, 1995):

e Requisitos de capacidades resistentes minimas, por ejemplo, el armado a flexion
positiva que debe colocarse en las vigas en el disefio de marcos ductiles para garantizar
que la resistencia a momento positivo sea al menos la mitad de la resistencia
proporcionada a momento negativo (seccion 1.3.2). '

¢ Contribucidon del refuerzo en compresion. Se suele despreciar, en la practica, la
participacion del refuerzo en compresion, lo que provoca utilizar mayor cantidad de
refuerzo en tension.

¢ Incremento de las resistencias de los materiales ante cargas rapidas. La mayoria de los
ensayes de elementos de concreto reforzado se han hecho bajo cargas casi estaticas,
teniéndose poca informacién respecto al efecto de velocidades de carga mayores
equivalentes a las cargas sismicas, donde dicho efecto tiende a incrementar ia
resistencia de los materiales.

e Utilizacidn de factores de carga.

Cargas vivas normativas mayores que las reales.

o Efectos tridimensionales; los analisis planos de uso comuin en la practica no consideran

el comportamiento tridimensional real de la estructura.
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Todas estas fuentes de sobrerresistencia han sido reconocidas y bien identificadas; sin
embargo, no todas se pueden estimar con precision, ni todas influyen de la misma forma en
los elementos o en la estructura en general. En un estudio experimental realizado por
Shahrooz y Moehle (1990), se sometidé un modelo con marcos ductiles hecho en escala a
diferentes solicitaciones sismicas. Los resultados indican que la resistencia de la estructura
fue varias veces superior a las fuerzas de disefio establecidas en el UBC, y que dentro de las
fuentes de sobrerresistencia mas significativas estuvieron:

» El requisito que contempla que el armado que se debe colocar a flexion positiva en las
vigas para garantizar que la resistencia a momento positivo sea al menos la mitad de la
resistencia proporcionada a momento negativo,

* Las resistencias reales de los materiales que exceden las resistencias nominales de
diseiio.

¢ La contribucion de la losa y su refuerzo a la resistencia a momento negativo.

El efecto de la losa duplicd la resistencia a momento negativo en las vigas, la fuerza
cortante actuante sobre las vigas fue consecuentemente incrementada hasta un 50% sobre la
fuerza cortante de disefio calculada de acuerdo a los codigos; ademads, las relaciones entre
las resistencias de columna a viga disminuyeron un 75% respecto a las relaciones de
disefio.

Por otro lado, Luaces (1995), en su estudio analitico, destaca el efecto de la participacion de
las losas en la capacidad resistente de trabes, en las secciones de borde a flexion negativa se
alcanzan incrementos del 50% y en secciones centrales del orden del 70%.

La participacién del refuerzo de la losa en el desarrollo de la resistencia a flexion de la viga
ha sido consistentemente observada en estudios experimentales; sin embargo, es dificil
estimar con propésitos de disefio la cuantia efectiva de refuerzo de la losa que pudiera
participar en la resistencia a momento de una viga. El grado de participacion de las barras
de la losa depende de la magnitud de las deformaciones inelasticas que el sismo imponga,
entre mas grandes sean las rotaciones en las articulaciones plasticas adyacentes a las caras
de las columnas, mas barras de la losa alejadas de la columna contribuyen en la resistencta
a momento. Por otro lado, las fuerzas de tension en las barras de la losa, debidas a la
funcion de patin que pudiera tener ésta, necesitan transmitirse por medio de la viga a la
junta viga-columna, es decir, la contribucion de cualquier barra dependera de su anclaje en
el interior de la losa que actta como patin y la efectividad de las barras cortas ubicadas en
el extremo superior de la losa para resistir momentos negativos originados por condiciones
de gravedad sobre una viga transversal, descendera rapidamente con su distancia a la junta.
Finalmente, la efectividad de las barras de la losa también serd afectada por la presencia o
ausencia de vigas transversales, este caso es -de particular importancia en losas monoliticas
con vigas de borde (Paulay y Priestiey, 1992).

En algunas pruebas ekpeﬁfnedtéies la parii;itpacién de la losa 'depende mucho del
dispositivo de prueba, puede ocurrir que dicho dispositivo ayude o fomente dicha
participacion (Tena, 1998).
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Como resultado de pruebas experimentales realizadas por Cheung y sus colaboradores en
1991, el cédigo neozelandés (Standards New Zealand, 1995) recomienda un ancho efectivo
para considerar la contribucidon del refuerzo longitudinal de la losa en la resistencia a
momento negativo de la viga, ademas de aquellas barras ubicadas dentro del ancho de!
alma de la viga. Para vigas interiores, se define como un cuarto del claro de la viga
extendido desde el centro de la seccion a cada lado de la misma (Park, 1996).

Asi, resulta deseable considerar, en los reglamentos de concreto reforzado que no lo hayan
hecho, el efecto de sobrerresistencia debido a la participacién de ta losa en la resistencia de!
momento negativo, con la intencién de hacer explicito el procedimiento de disefio y
aproximarse mas al comportamiento real de las vigas a flexién y, consecuentemente, de las
estructuras.

Algunas de las contribuciones a la sobrerresistencia en la estructura mencionadas
antertormente pueden ser razonablemente estimadas con precision, como la magnitud de la
sobrerresistencia en el acero y el concreto, el efecto de los factores de reduccion y los
factores reductivos en los materiales; sin embargo, las demas contribuciones son mas
dificiles de cuantificar. De cualquier forma, aparentemente la resistencia ante carga lateral
real de estructuras de concreto reforzado puede ser facilmente entre 50% y 100% mayor
que la resistencia ante carga sismica lateral utilizada en el disefio (Park, 1996).

2.2 Sobrerresistencia implicita en la determinacién de las fuerzas sismicas de diseiio.

Las fuerzas estaticas equivalentes de disefio sismico generalmente se obtienen reduciendo
las aceleraciones provenientes de un espectro de respuesta elastico. Esta reduccion en las
fuerzas elasticas de inercia se justifica por la ductilidad de la estructura y, en algunos casos,
también por la sobrerresistencia en la misma (Park, 1996).

Algunos ejemplos son: el Uniform Building Code (UBC-94, 1994) obtenia la aceleracion
sismica de disefio dividiendo la aceleracion elastica de respuesta por un factor R. que
tomaba en cuenta ambos conceptos: la ductilidad y la sobrerresistencia; actualmente el
reglamento del UBC (UBC-97, 1997) incorpora un factor de amplificacion de la fuerza
sismica (£),) para tomar en cuenta la sobrerresistencia estructural. El codigo de cargas
neozelandés determina la aceleracion sismica de disefio a partir de un espectro de
aceleraciones elastico uniforme que toma en cuenta el riesgo sismico, utilizando un factor
de ductilidad de desplazamiento de la estructura (i) y un factor de funcionamiento
estructural S;, que es una estimacion de la habilidad de la estructura para soportar
desplazamientos ciclicos e incluye el efecto de la sobrerresistencia de la estructura (Park,

1996).

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCS-95, 1995)
establecen: “Con fines de disefio, las fuerzas sismicas para analisis estatico y las obtenidas
del analisis dinamico modal se podran reducir dividiéndolas entre el factor reductivo Q* .
El factor Q (o en forma mas general Q’) también considera los efectos de la ductilidad y de

la sobrerresistencia: “Siempre que no ocurra una falla de tipo fragil, la mayoria de las
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estructuras poseen reservas de capacidad ante carga lateral no consideradas en el disefio
convencional. Estas reservas son consecuencia de diversos hechos: el uso de factores
reductores de la resistencia que se utilizan en disefio; que las resistencias reales de los
materiales exceden en promedio a sus resistencias nominales; que las formulas que se
emplean para calcular la capacidad de una seccion de un miembro estructural ante diversos
tipos de solicitacion son conscientemente conservadoras y finalmente, que en el diseiio, al
redondear hacia nimeros enteros de elementos de tamafios comerciales, se yerra
sistematicamente del lado conservador. Asociar las reservas de resistencia a estos efectos es
congruente con el concepto de probabilidad de falla y lo que ello implica. Las reservas son
particularmente notorias ante perturbaciones de corta duracién. El resultado neto es que un
aparente grado uniforme de seguridad conduce a grados que en realidad son variables y
apreciablemente superiores, mismos que estan englobados en los factores Q como adicion a
los efectos de ductilidad” (“Comentarios™, 1991).

Es evidente que el efecto de la sobrerresistencia de [a estructura en la determinacidn de las
fuerzas sismicas de disefio se ha incluido de una manera subjetiva en los diferentes
reglamentos. El grado de precision utilizado para tomar ventaja de la probable
sobrerresistencia estructural y reducir las fuerzas sismicas no concuerda con los resultados
obtenidos de un calculo depurado de las resistencias de los miembros y las conexiones que
resisten dichas fuerzas. En la realidad, la sobrerresistencia varia de una estructura a otra,
aun considerandose estructuras con caracteristicas similares (Park, 1996).

2.3 Efectos adversos de la sobrerresistencia.

Los efectos de la sobrerresistencia no son siempre benéficos para el comportamiento de la
estructura. Por ejemplo, la sobrerresistencia a flexion de las vigas de un marco ductil puede
producir la formacién de un mecanismo de desplazamiento lateral en las columnas (falla de
piso suave). De la misma forma, la sobrerresistencia a flexién de los miembros provoca un
incremento en las fuerzas cortantes cuando se forman las articulaciones plasticas, lo que
puede resultar en una falla fragil por cortante. Los elementos no estructurales, por ejemplo
muros divisorios, pueden provocar falla por cortante debido a efectos de columna corta o
fallas de piso suave. La sobrerresistencia en el acero puede provocar deteroro por
adherencia. De aqui que los efectos de una posible sobrerresistencia necesiten ser
cuidadosamente considerados en el disefio, para asegurar que no ocurran mecanismos de
falla indeseables como resultado de un cambio en la jerarquia del modo de falla (Park,
1996).

En el estudio analitico de Luaces (1995), utilizando analisis estaticos no lineales ante carga
monotonica creciente, se destaca que como consecuencia de la sobrerresistencia a flexion,
la demanda de cortante en las-trabes alcanza valores de hasta 26% en los disefios realizados
con las NTCC, mientras que, utilizando el método alternativo propuesto en las NTCC, la
demanda. de cortante excede. al cortante de disefio_hasta en 78%, sugiriendo_que deben
estudiarse las posibles fuentes de sobrerresistencias asociadas a la capacidad a cortante, ya
que de no garantizarse niveles iguales o superiores a los valores anteriores, se modificara el
modo de falla de las estructuras, presentandose falias fragiles por cortante, asociadas a una
rapida degradacién de resistencia, antes de alcanzarse la falla ductil por flexién. Cabe
destacar que en el estudio analitico de Luaces se utilizd una estimacion de la rigidez lateral
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basandose en diagramas momento-curvatura y en momentos de inercia efectivos de las
secciones (Miranda, 1999), estos criterios son diferentes a los que comunmente se utilizan
en la practica interpretando el RCDF y sus NTCC, segin se muestra en una encuesta
aplicada a despachos de disefio estructural en un estudio realizado por Muria ef af (1997).
Por otra parte, los disefios no se hicieron rigurosamente conforme a las NTCC, ya que se
utilizé el modelo de Scott, Park y Priestley sin confinamiento y un comportamiento
elastoplastico del acero de refuerzo para el disefio de los refuerzos en las columnas, ademas
que no se aprecia que se hayan utilizado los factores de reduccidn correspondientes en el
método alterno que proponen las NTCC. La utilizacién de criterios de rigidez lateral
diferentes provoca que los disefios de Luaces luzcan conservadores respecto a los disefios
realizados siguiendo los criterios que normalmente se utilizan en la practica, segun se
muestra en Tena ef al (1997), para su edificio de doce niveles se establece que la distorsion
de entrepiso méaxima de disefio es A=0.0035, muy por debajo del limite inferior permitido
por el RCDF-93 (A=0.0060). Por otro lado, en Tena ef a/ (1997) se demuestra que
realizando analisis dindmicos no lineales ante acelerogramas del sismo del 19/09/85, los
mecanismos de falla no se alteran considerando sobrerresistencias, y que la respuesta es
mas favorable, practicamente elastica, determinando que el modelo de Luaces no es el mas
idoneo para concluir respecto a los efectos de sobrerresistencia en disefios basados en el
RCDF y sus NTCC.

2.4 Diseiio por capacidad.

En Nueva Zelanda se ha utilizado un procedimiento de disefio sismico desde los afios
setenta, conocido como disefio por capacidad, el cual asegura que se desarrolle el
mecanismo mas apropiado de deformacion post-elastica ante un evento sismico severo
(Park, 1996).

El disefic por capacidad, contemplado en el codigo neozelandés, es el primer procedimiento
de disefio que toma en cuenta explicitamente la sobrerresistencia.

En el disefio por capacidad de estructuras resistentes a sismos, diferentes elementos del
sistema primario de resistencia de fuerzas laterales son escogidos, apropiadamente
disefiados y detallados para disipar energia ante condiciones severas de deformacién. Las
regiones criticas de estos miembros, denominadas articulaciones plasticas, son detalladas
para desarrollar flexiones inelasticas, y la falla por cortante se controla mediante un
adecuado diferencial de resistencia. Todos los demas elementos estructurales son
protegidos en contra de las acciones que pudieran provocarles la falla, proveyéndolos de
resistencias superiores a la resistencia maxima factible que se desarrollaria en [as zonas
potenciales de aparicion de articulaciones plasticas (Paulay y Priestley, 1992).

Las siguientes caracteristicas distinguen el procedimiento de disefio (Paulay y Priestley,
1992);

a) Las zonas potenciales de aparicion de articulaciones plasticas se definen claramente y
se disefian para tener resistencias a flexion confiables. Subsecuentemente, estas
regiones son detalladas para asegurar que las demandas de ductilidad estimadas en estas
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zonas puedan ser sustentadas confiablemente. Esto se logra, a-priori, con un
espaciamiento reducido y un anclaje adecuado del refuerzo transversal,

b) Los modos indeseables de deformacion inelastica, como los originados por
inestabilidad, cortante o adherencia, dentro de los miembros que contienen
articulaciones plasticas, se inhiben asegurando que las resistencias de estos modos
exceden la capacidad de las articulaciones plasticas considerando que éstas desarrollan
sobrerresistencia.

c) Las zonas potenciaimente fragiles o aquellos elementos no disefiados para disipar
energia son protegidos asegurando que su resistencia excede las demandas originadas
por la sobrerresistencia presentada en las articulaciones plasticas. Asi, estas zonas son
disefiadas para permanecer elasticas independientemente de la intensidad del
movimiento del terreno o de la magnitud de las deformaciones inelasticas que pudieran
ocurTir.

Tomando como ejemplo los marcos dactiles en edificios, la ductilidad de la estructura se
logra mejor con la formacion de un mecanismo de desplazamiento lateral en las vigas (fig
1.12¢), ya que con un disefio apropiado de las articulaciones plasticas en las vigas y en la
base de las columnas puede tenerse una ductilidad adecuada. De esta forma se defiende el
enfoque de columna fuerte-viga débil. En el disefio de las articulaciones plasticas por
cortante y en el disefio de las demas regiones de la estructura por flexion y cortante, se
tomaran en cuenta las maximas acciones posibles que se impondran en dichas regiones, las
cuales deberan calcularse incluyendo los efectos de sobrerresistencia a flexion en las
articulaciones plasticas definidas. Asi, se puede evitar la formacién de mecanismos de
desplazamiento lateral en las columnas (piso suave, fig 1.12b) que involucran una demanda
excesiva de rotacion pléastica en las columnas de un solo nivel (Park, 1996).

Otros reglamentos como el ACI, UBC, CAN y las NTCC, intentan incorporar timidamente
algunos principios relactionados con la sobrerresistencia, que estan consolidados en el
procedimiento de disefio por capacidad. Por ejemplo, en las secciones correspondientes a
marcos resistentes a sismos (ductiles) se establece en estos reglamentos que la fuerza
cortante de diseiio debera determinarse a partir del equilibrio del miembro entre las caras de
los apoyos, suponiendo que en los extremos actian momentos del mismo sentido valuados
con las propiedades del elemento en esas secciones, sin factores de reducciéon y con el
esfuerzo en el acero de tension igual a 1.25f, y que a lo largo de! miembro actian las
cargas verticales multiplicadas por el factor de carga (fig 1.13). Es evidente que esta
disposicion pretende considerar algunos de los efectos de sobrerresistencia buscando
proteger la falla fragil por cortante en las vigas; sin embargo, es una disposicidn aislada
dentro de estos reglamentos y, en general, en ninguno de ellos se adopta estrictamente la
filosofia de disefio por capacidad. Cabe aclarar que en el UBC (UBC-97, 1997) ya se han
introducido otros conceptos en las distribuciones de fuerzas laterales por sismo (factores de
carga modificados por redundancia y confiabilidad), sin embargo, estos se han considerado
inicamente en el capitulo de disefio sismico y ninglin cambio se ha hecho con relacion a la
sobrerresistencia en el capitulo de concreto.
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2.5 Sobrerresistencia debida a las caracteristicas reales esfuerzo-deformacion en los
materiales,

2.5.1 Acero de refuerzo.

E! esfuerzo de fluencia real y las caracteristicas esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo
pueden tener un efecto significativo en el comportamiento post-elastico de estructuras de
concreto reforzado durante un evento sismico severo. En la practica el esfuerzo de fluencia
real del acero excedera normalmente al esfuerzo de fluencia f, utilizado en el disefio.
También, durante un sismo severo, en las regiones designadas para la aparicion de
articulaciones plasticas en estructuras ductiles de concreto reforzado, el acero de refuerzo
longitudinal puede alcanzar deformaciones del orden de veinte veces o mas la deformacion
correspondiente al esfuerzo de la primera fluencia y, consecuentemente, puede ocurrir un
incremento en el esfuerzo del acero debido al endurecimiento por deformaciéon. La
resistencia a flexion maxima probable en las articulaciones plasticas equivale a la
resistencia a flexion considerando sobrerresistencia. Es evidente que las propiedades del
acero de refuerzo utilizado en el disefio sismico deberian estar basadas en un analisis
estadistico de las propiedades esfuerzo-deformacién para determinar los limites de la
resistencia a flexion en elementos de concreto reforzado (Park, 1996).

En Nueva Zelanda se han dirigido diversos estudios estadisticos (Andriono y Park, 1986)
basados en una muestra de cinco afios de produccion de los grados de acero de refuerzo
manufacturados en dicho pais para establecer el valor del percentil 5 del esfuerzo de
fluencia, el valor del percentil 95 del esfuerzo de fluencta, el esfuerzo Ultimo, el moédulo de
elasticidad, el mddulo en el endurecimiento por deformacién, la deformacién al inicio del
endurecimiento por deformacién, y la deformacion ultima. Los resultados estadisticos de
las propiedades esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo determinados en dicho estudio
fueron utilizados en analisis momento-curvatura de secciones de vigas de concreto
reforzado; incorporando la técnica de simulacion de Monte Carlo se evaluaron los factores
de sobrerresistencia a flexion en vigas para utilizarlos en el disefio sismico tomando en
cuenta la variacién probable en las propiedades del acero y del concreto.

El valor del percentil 5 del esfuerzo de fluencia, conocido en Nueva Zelanda como el
menor valor caracteristico del esfuerzo de fluencia, es considerado como el apropiado para
determinar las dreas de refuerzo requeridas en el diseiio de los miembros por resistencia. El
codigo neozelandés del acero de refuerzo (Standards Association of New Zealand) también
requiere que el valor del percentil 95 del esfuerzo de fluencia, conocido como el valor
mayor caracteristico del esfuerzo de fluencia, no exceda un valor especifico para asegurar
que la sobrerresistencia del acero no sea muy grande. Ademas, se especifican valores
minimos y maximos del esfuerzo de fluencia, de tal forma que ningiin valor del esfuerzo de
fluencia debe caer fuera del intervalo de estos valores. Los valores especificados para el
esfuerzo de fluencia en los dos grados de acero de refuerzo manufacturados en Nueva

Zelanda son (Park, 1996):
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Menor valor Mayor valor
Esfuerzo de Minimo caracteristico caracteristico Miximo
Fluencia MPa MPa MPa MPa
Grado 300 275 300 355 380
Grado 430 410 430 500 520

Notas: | MPa=10.19kg/cm? La relacion entre los valores caracteristicos del esfuerzo de fluencia mayor y
menor, ¢s igual a 1.17 en promedio. El intervalo permitido para la relacién entre el esfuerzo ultimo v ¢l
esfuerzo de fluenciaesde 1.15a 1.4 0 1.5.

Es evidente que la deformacion en el acero correspondiente al esfuerzo Gltimo debe ser al
menos de 10%, para asegurar que aparezcan factores de ductilidad de curvatura altos en las
vigas (Park, 1996).

En el estudio realizado por Andriono y Park (1986) se establece que la sobrerresistencia a
flexion provocada por el acero de refuerzo neozelandés en las articulaciones plasticas de
vigas de concreto debe tomarse como 1.25M,, donde M, es la resistencta nominal a flexién
de la seccion calculada utilizando el menor valor caracteristico del esfuerzo de fluencia en
el acero. Este 25% de incremento en M, toma en cuenta la probabilidad de que el esfuerzo
de fluencia real del acero sea mayor que el menor valor caracteristico (aproximadamente un
17%, tomado de la relacion entre los valores caracteristicos del esfuerzo de fluencia mayor
y menor) y el incremento en el esfuerzo del acero sobre el esfuerzo de fluencia debido al
endurecimiento por deformacion en deformaciones grandes (aproximadamente un 8%,
Park, 1996).

Un estudio similar fue realizado en México por Rodriguez y Botero (1994) quienes después
de efectuar un estudio experimental con aceros de refuerzo producidos en nuestro pais
elaboraron un analisis estadistico de sus propiedades mecanicas y definieron las curvas
tipicas esfuerzo-deformaciéon. Los resultados estadisticos de las propiedades esfuerzo-
deformacion del acero de refuerzo fueron utilizados en analisis momento-curvatura de
secciones de elementos estructurales tipicos para evaluar sus capacidades de resistencia y
ductilidades de curvatura.

Los parametros basicos determinados para construir la curva esfuerzo-deformacion del
acero de refuerzo fueron: el esfuerzo de fluencia, el esfuerzo ultimo, el médulo de
elasticidad, el modulo en el endurecimiento por deformacidn, la deformacién al inicio del
endurecimiento por deformacion, la deformacién Gltima, y el valor de la potencia que
define la curva en la zona de endurecimiento por deformacion; con sus respectivos valores
estadisticos: media, desviacién estandar, coeficiente de variacion, percentil 5 y percentil 95.

Los resultados indican diferencias importantes entre las_estadisticas correspondientes a las
propiedades mecanicas de aceros de refuerzo de diametros grandes (5/8” o mayores) y las
correspondientes a diametros pequefios (1/2” o menores). Comparando la capacidad
maxima obtenida del analisis momento-curvatura y la obtenida de acuerdo a criterios de las
NTCC (M;), pero considerando el valor medido para el esfuerzo de fluencia, el valor
correspondiente al percentil 5 y el valor de f ' igual a f ', los resultados indican que las
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capacidades resistentes maximas evaluadas de los diagramas momento-curvatura oscilan
entre 1.16M; y 1.24M; para los percentiles 5 y 95, respectivamente. Otros andlisis en este
mismo estudio indican sobrerresistencias del orden de 1.7M; y 1.55M;.

Es evidente que es muy importante tener disponible informacién estadistica de las
propiedades esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo utilizado en regiones sismicas. Un
disefio por capacidad apropiado no puede comprometerse sin el conocimiento de las
variaciones probables de las propiedades del acero de refuerzo, utiles para obtener factores
de sobrerresistencia, ademas no se puede asegurar una adecuada ductilidad en las
articulaciones plasticas de los miembros si el comportamiento del acero es fragil (Park,
1996).

2.5.2 Concreto confinado,

El refuerzo transversal en columnas de concreto reforzado tiene tres funciones basicas:
confinar el concreto a compresion, prevenir el pandeo prematuro de las barras
longitudinales de refuerzo que actan a compresion y actuar como refuerzo para el cortante;
ademas, las cuantias de refuerzo transversal en columnas disefiadas para resistir fuerzas
sismicas deben asegurar su comportamiento ductil incrementando la deformacion uitima
del concreto a compresion, mediante arreglos apropiados del refuerzo longitudinal y
transversal. Una consecuencia del confinamiento es también un incremento en la resistencia
a compresion del concreto por encima del valor considerado para concreto no confinado,
teniendo como resultado un incremento en la resistencia a flexion de la columna,

Este incremento en la resistencia a flexion de columnas de concreto reforzado debido al
aumento en la resistencia a compresion del concreto como resultado del confinamiento
puede ser alto. La fig 2.1 muestra el incremento tedrico encontrado mediante un anélisis
ciclico momento-curvatura de una columna de concreto reforzado de seccién circular con
las siguientes caracteristicas: pim=0.1, f,=275 MPa, f '. valores comprendidos en el
intervalo de 20 a 40 MPa, y varias presiones de confinamiento (Watson e al, 1994), donde:
pt=As1/Ag.

Ag= érea total de refuerzo longitudinal,

A= area de la seccion de la columna,

m=£,/0.85f"..

f,= esfuerzo de fluencia del acero longitudinal.

f'~ resistencia especificada a la compresion del concreto (no confinado).

N'= carga axial de compresién en la columna.

f '= esfuerzo confinante lateral efectivo actuando en el nicleo de concreto debido al
refuerzo transversal.

f '.o= esfuerzo de compresidn maximo en la curva esfuerzo-deformacién del concreto no

confinado.

£ . . :
f—"— = es una medida de la magnitud del esfuerzo confinante lateral efectivo.

Mnmax= resistencia a flexidon méaxima calculada tomando en cuenta el incremento en la
resistencia del concreto y en la ductilidad debida al confinamiento, utilizando el modelo de

Mander et al (1988) pero ignorando el efecto de la sobrerresistencia en el acero.
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Moge= resistencia a flexion calculada utilizando el enfoque convencional de los
reglamentos de disefio de concreto reforzado asumiendo el bloque rectangular de esfuerzos
con un esfuerzo promedio de 0.85 f ', una deformacioén de 0.003 en la fibra extrema a
compresion del concreto, los valores nominales f'. y f,, y un factor de reduccién de
resistencia ¢=1.

Para el cilculo de la resistencia a flexion méaxima Mms, incluyendo el efecto de la
sobrerresistencia en el acero, se necesitaria utilizar un factor adicional en la fig 2.1; dicho
factor es mas o menos independiente de la relacion de la carga axial y puede ser tomado
aproximadamente como 1.25 (Park, 1996).

Los incrementos en la resistencia a flexion mostrados en la fig 2.1 dependen fuertemente de
la relacion de la carga axial. Esto se debe a que una carga a compresion alta implica una
profundidad del eje neutro grande, lo que significa que la resistencia a flexion de la
columna depende mas de la contribucidn de la distribucidn de esfuerzos a compresion del
concreto. De acuerdo con el codigo neozelandés para el disefio de concreto (Standards New
Zealand), la cantidad de refuerzo confinante requerido para alcanzar un factor de ductilidad
de curvatura especifico se incrementa con el nivel de carga axial. Asi, para una carga axial
alta, el efecto del incremento de la resistencia del concreto en la resistencia a flexion debido
al confinamiento es mayor (Park, 1996).

El incremento de la resistencia a flexion de columnas confinadas se ha demostrado también
experimentalmente. Se han observado incrementos mayores que los presentados en la fig
2.1 en pruebas de laboratorio, debidos al efecto confinante adicional de la viga o
cimentacion adyacentes a la seccion critica de la columna (Watson y Park, 1994).

El incremento en la resistencia a flexion debido al confinamiento del concreto y al
endurecimiento por deformacion en el acero es ignorado actualmente por la mayoria de los
reglamentos internacionales, pudiéndose tomar en cuenta en el disefio de secciones sujetas
a flexion y carga axial. El incremento debido al confinamiento del concreto podria
considerarse en el disefio del refuerzo longitudinal de las columnas, porque provocaria una
reduccion en el area de refuerzo longitudinal requerida si la carga axial de compresion es
considerable. El incremento deberia incluirse en el calculo de las fuerzas cortantes de
disefio correspondientes al desarrollo de articulaciones plasticas en columnas, de tal forma
que se utilizaria la mayor fuerza cortante probable (Watson ef a/, 1994).
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Figura 2.1 Incremento teérico en la resistencia a flexién de una columna circular de
concreto reforzado debido al confinamiento del concreto (Watson et al, 1994).
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Capitulo 3
Modelos constitutivos del concreto reforzado

Para estudiar el comportamiento sismico de elementos de concreto reforzado resulta
indispensable conocer las relaciones esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo y del
concreto. Se han dirigido numerosos experimentos con el objetivo de obtener dichas
relaciones, y los resultados son ajustados cominmente a modelos matematicos. Estos
modelos han sido utilizados en diferentes estudios analiticos para conocer el
comportamiento de vigas y columnas sujetas a desplazamientos que incursionan en el
intervalo ineldstico. A continuaciéon se presenta una recopilaciéon de diversos modelos
esfuerzo-deformacion para el concreto {confinado y no confinado) y para el acero de
refuerzo.

3.1 Concreto no confinado.

Las curvas tipicas esfuerzo-deformacion se obtienen de cilindros de concreto cargados en
compresion uniaxial en una prueba desarrollada durante varios minutos. Las curvas casi son
lineales hasta aproximadamente un medio de la resistencia a compresion. La deformacién
en el esfuerzo maximo es aproximadamente 0.002. A deformaciones mas elevadas, después
de alcanzarse el esfuerzo maximo, todavia pueden transmitirse esfuerzos aunque se hacen
visibles en el concreto grietas paralelas a la direccion de la carga. Diferentes pruebas han
indicado que el perfil de la curva esfuerzo-deformacion antes del esfuerzo maximo depende
de la resistencia del concreto. Sin embargo, una aproximacién muy utilizada para el perfil
de la curva esfuerzo-deformacion antes del esfuerzo maximo es una parabola de segundo
grado. Como ejemplo, en la fig 3.1 se muestra la curva esfuerzo-deformacion debida a
Hognestad, en que f "¢ es el esfuerzo maximo alcanzado en el concreto. El grado de
comportamiento de la rama descendente depende del limite de la deformacion util del
concreto supuesta. El esfuerzo maximo a compresion alcanzado en el concreto de un
miembro a flexion (f ";)puede diferir de la resistencia ' '; del cilindro debido a la diferencia
en el tamafio y forma del concreto comprimido (Park y Paulay, 1978).
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3.2 Concreto confinado.

En la practica, se confina el concreto mediante refuerzo transversal, cominmente en forma
de hélices o aros de acero espaciados a poca distancia. En este caso, a bajos niveles de
esfuerzo en el concreto, el refuerzo transversal apenas se esfuerza, en consecuencia el
concreto no estd confinado. El concreto queda confinado cuando a esfuerzos que se
aproximan a la resistencia uniaxial, las deformaciones transversales se hacen muy elevadas
debido al agrietamiento interno progresivo y el concreto se apoya contra el refuerzo
transversal, el que entonces aplica una reaccidon de confinamiento al concreto. En
consecuencia, el refuerzo transversal proporciona confinamiento pasivo. Se ha observado
en diferentes pruebas que el confinamiento por el refuerzo transversal mejora
considerablemente las caracteristicas esfuerzo-deformacion del concreto a deformaciones
elevadas (Park y Paulay, 1978).

Cuando las secciones de concreto reforzado se sujetan a deformaciones elevadas tipicas de
movimientos sismicos, la habilidad de soportar carga depende en primera instancia del
propio nucleo de concreto confinado. Se han realizado numerosos estudios respecto al
comportamiento del concreto confinado por estribos, reportando distintos modelos con
varios grados de elaboracién. Algunos modelos predicen inicamente la parte ascendente de
la curva esfuerzo-deformacion del concreto, mientras otros predicen la curva hasta un cierto
punto en la parte descendente de la misma. Se han considerado diversas variables en estos
modelos, tomando en cuenta principalmente la cuantia de refuerzo transversal; otras
variables involucradas son: la resistencia especificada a la compresién del concreto, el
esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo, la distribucion del acero longitudinal, la
configuracién del acero transversal, el espaciamiento del refuerzo transversal y las
dimensiones de la seccion. Casi todos los modelos analiticos del concreto confinado estan
basados en resultados experimentales, la mayoria de éstos se han obtenido de ensayes a
escala con configuraciones simples del acero transversal (Sheikh, 1982).

A continuacién se presentan los modelos propuestos por diferentes investigadores,
resaltando las variables involucradas en cada uno de ellos.

Chan (1955)

Las ecuaciones utilizadas por Chan para predecir el comportamiento del concreto confinado
y sus deformaciones correspondientes estan basadas en pruebas sobre especimenes de 152 x
152 x 292 mm y 152 x 92 x 1321 mm, aplicando la carga a compresién con una pequefia
excentricidad. Se sugieren dos ecuaciones en funcion de la relacién volumétrica entre el
refuerzo transversal y el nucleo de concreto, una para KJ/K,, relacion entre la resistencia
del concreto confinado y la resistencia del concreto no confinado (K,), y la otra para g, la
deformacidn Ultima en la columna cuando el concreto toma la carga maxima. Ninguna otra
variable se creyd que afectara la resistencia del concreto confinado y su correspondiente
deformacién. La curva trilineal propuesta para concreto confinado y no confinado se
muestra en la fig 3.2a, la unién de los puntos OAB aproximan la curva para concreto no
confinado, en concreto simple la pendiente BC es negativa, para concreto confinado, con un
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confinamiento lateral apropiado, A; puede ser positiva, con g, alcanzando valores mucho
mas grandes que para concreto no confinado (Sheikh, 1982).

Roy y Sozen (1964)

Ensayes sobre prismas de 127 x 127 x 635 mm llevaron a Roy y Sozen a concluir que el
confinamiento proporcionado por estribos no incrementa la resistencia del concreto
confinado, proponiendo la curva esfuerzo-deformacion mostrada en la fig 3.2b, en la cual
las coordenadas del punto maximo son f,, 0.002, donde f, es la resistencia del concreto en
un espécimen simple. Esto significa que K,=1.0. Se sugiere una ecuacion para el valor
correspondiente al cincuenta por ciento del esfuerzo maximo, para definir la parte
descendente de la curva bilineal. Las unicas variables consideradas que afectan la
ductilidad del concreto confinado son la relacién volumétrica entre el refuerzo transversal y
el nucleo de concreto, y la relacién entre la menor dimension lateral de la seccion a
compresion del concreto y el espaciamiento transversal (Sheikh, 1982),

Soliman y Yu (1967)

Se propuso una relacion esfuerzo-deformacidn para el concreto confinado, definiendo
cuatro puntos en la curva (fig 3.2c). Se desarrollaron cuatro ecuaciones empiricamente
utitizando los datos obtenidos de ensayes a compresion con excentricidad sobre
especimenes de 76 x 152 mm, 102 x 152 mm y 127 x 152 mm. La parte inicial de la
relacion propuesta consiste de una curva parabolica con un valor maximo en f., €q.. La
segunda parte de la relacion es una linea recta horizontal hasta el valor de deformacién de
€. La parte final es una linea recta con una pendiente negativa representando la rama
descendente, definida mediante un valor de deformacidn &.r correspondiente al ochenta por
ciento del esfuerzo maximo. Todos los especimenes de prueba utilizaron arreglos simples
del refuerzo transversal con s6lo un estribo en cada nivel. Las variables consideradas fueron
el area transversal del estribo, el espaciamiento de los estribos y la seccion geométrica
(Sheikh, 1982).

Sargin (1971)

Se propusieron tres ecuaciones para predecir la resistencia ultima del concreto confinado y
una para predecir los valores de deformacién correspondientes, €... Las ecuaciones
empiricas estan basadas en una regresion de los resultados en ensayes sobre especimenes de
127 x 127 x 635 mm bajo cargas de compresion concéntricas y excéntricas. Como lo habia
observado previamente Hognestad, Sargin tampoco encontré una diferencia significativa en
la resistencia entre los especimenes cargados concéntricamente y excéntricamente. Las
siguientes variables se reconocen en las ecuaciones de Sargin: la relacion volumétrica entre
el refuerzo transversal y el micleo de concreto, la relacion entre el espaciamiento del
refuerzo transversal 3 y el"ancho del micteo de-concreto, €l esfuerzo de fluencia del acero de
refuerzo, y la resistencia especificada a la compresién del concreto. El valor de la’
deformacion &, en el esfuerzo maximo se supone también que depende del gradiente de
deformacion en la seccién, ademas de las variables anteriormente descritas. Se propuso una

76



Capitulo 3 Modelos constitutivos del concreto reforzado

ecuacion general para definir una curva continua esfuerzo-deformacion del concreto
confinado mostrada en la fig 3.2d (Sheikh, 1982).

Kent y Park (1971)

Con base en la evidencia experimental existente, Kent y Park propusieron la curva
esfuerzo-deformacién (fig 3.3) para concreto confinado por estribos. La curva sugerida
combina muchas caracteristicas de los modelos propuestos anteriormente. La parte
ascendente de la curva propuesta no es afectada por el confinamiento. Los valores del
esfuerzo maximo y su correspondiente deformacién estan dados por f ', y £,=0.002. La
rama descendente de la curva se sugiere sea una linea recta cuya pendiente esta en funcion
de la resistencia especificada a la compresion del concreto, de la relacion entre el ancho del
concreto confinado y la separacidén del refuerzo transversal, y de la relacion volumétrica
entre el refuerzo transversal y el nicleo de concreto. La parte descendente de la curva se
extiende hasta 0.2 f',, mas alla la curva contintia en la forma de una linea recta horizontal
representando el comportamiento del concreto. Este modelo sugiere que el confinamiento
debido al refuerzo transversal no incrementa la resistencia del concreto, es decir K=1.0, se
reconoce el efecto del confinamiento sobre la ductilidad (Sheikh, 1982).

A continuacion se presentan las expresiones que definen el modelo esfuerzo-deformacion
para el concreto confinado (Kent y Park, 1971):

Para €,<0.002
2
f,;:f;[ 2¢, -[ e )J (3.1)
0.002 \0.002
Para £.>0.002
f, =f'[1- Z(e, -0.002)] (3.2)
pero no menor que 0.2f ', donde:
7= 0.5 (3.3)

340207, 3 W7
1456,-1000 475,
f'c esta en MPa.

h" es el ancho del nucleo de concreto confinado medido por la parte de afuera del estribo

ubicado en la periferia.
sy es el espaciamiento centro a centro de los estribos.

Vallenas, Bertero y Popov (1977)

La curva esfuerzo-deformacion propuesta por Vallenas, Bertero y Popov (fig 3.2e) es
similar en forma al modelo de Kent y Park (fig 3.3), la principal diferencia entre ellas es la
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inclusion del incremento de la resistencia debido al confinamiento en el modelo propuesto
por Vallenas, Bertero y Popov. La parte ascendente de la curva se representa por una
parabola de segundo grado, la rama descendente de la curva consiste de una linea recta con
una pendiente dada que se extiende hasta el treinta por ciento del esfuerzo maximo, mas
alla la curva continia en la forma de una linea recta horizontal. Las siguientes variables
estan incluidas en este modelo: la relacidn volumétrica entre el refuerzo transversal y el
nicleo de concreto, la relacion entre el area del acero longitudinal v el area de la seccion,
los tamafios de las barras longitudinales y transversales, la relacion entre el espaciamiento
de los estribos y la dimension del nicleo de concreto, la resistencia del concreto, y la
resistencia del acero transversal. Una diferencia importante entre este modelo y el
propuesto por Sheikh y Uzumeri es que en el modelo de Vallenas, Bertero y Popov, el
incremento de la resistencia del concreto confinado se considera proporcional a la relacidn
volumétrica entre el refuerzo longitudinal y el concreto, mientras que en el modelo de
Sheikh y Uzumeri el incremento de la resistencia depende de la distribucion del acero
longitudinai (Sheikh, 1982).

Sheikh y Uzumeri (1980)

En este modelo el incremento en la resistencia del concreto confinado se calcula con base
en el area efectiva confinada, que es menor al drea del nicleo de concreto perimetrada por
una linea que pasa por el centro del estribo. La relacion tedrico-empirica estd basada en los
resultados experimentales de columnas de concreto altamente reforzadas, de seccién
cuadrada con 305 mm por lado y 1960 mm de altura, ensayadas bajo cargas monotdnicas de
compresion axial. Se propuso una curva esfuerzo-deformaciéon como la mostrada en la fig
3.2f La primera parte de la curva, hasta la deformacion €;;, es una parabola de segundo
grado, entre €, y €y, la curva permanece como una linea recta horizontal. La parte
descendente de la curva es una linea recta, la cual se sugiere continiie descendiendo hasta el
treinta por ciento del esfuerzo maximo, posteriormente una linea horizontal representa el
comportamiento del concreto. Se dan cuatro ecuaciones para definir la curva
completamente, los valores utilizados para determinarla son K, relacton entre la resistencia
del concreto confinado y la resistencia del concreto no confinado, & y &sx, las
deformaciones minima y maxima correspondientes al esfuerzo méaximo en el concreto; y
esss, 1a deformacion correspondiente al ochenta y cinco por ciento del esfuerzo maximo en
la parte descendente de la curva. Se consideraron las siguientes variables en el desarrollo de
este modelo: la relacion volumétrica entre el refuerzo transversal y el nlicleo de concreto, la
distribucion del acero longitudinal alrededor del perimetro del nicleo, la configuracion del
acero transversal, el espaciamiento del refuerzo transversal, las caracteristicas del acero
transversal y la resistencia especificada a la compresion del concreto. La cuantia de acero
longitudinal no tiene ningln efecto significativo en el comportamiento del concreto
confinado, segun se establece en las caracteristicas de este modelo (Sheikh, 1982).

~ Las siguientes ecuaciones.se utilizan para describir la relacién esfuerzo-deformacion para
concreto confinado (fig 3.2f) para una columna cuadrada con tefuérzo longitudinal
distribuido uniformemente (Shetk y Uzumeri, 1982):

78




+ Capitulo 3 Modelos constitutivos del concreto reforzado

€ =105 _E [[1_;'50;, [-2) ]JPT G4

140P,

donde f'; esta en MPa y P, en kN,

£, = 80K, x10™ (3.5)

1
Ba g, 288 —50(1] Tp*f'* 3.6
~ + 5 1-5. 5 o (3.6)

donde C esta en mm y los esfuerzos en MPa. -

zZ- ___0_-_5.? G3.7)
0.75p‘\j:
s

Egs = 2—21—5 +€,, = O'ZZSP‘E +e,, (3.8)

En las ecuaciones 3.4 a 3.8, B es la distancia centro a centro de los estribos perimetrales
(para definir el nucleo de concreto), C es el espaciamiento centro a centro de las barras de
refuerzo longitudinal, n es el nimero de barras de refuerzo longitudinal (en la ecuacion 3.4,
la expresion nC? asume un espaciamiento idéntico del refuerzo longitudinal), Poc es
0.85fcAcore, 5 €5 €l espaciamiento de los estribos, p, es la relacion volumétrica entre el
refuerzo transversal y el nicleo de concreto, y f; es el esfuerzo de fluencia de los estribos.
Tipicamente se asume un valor de 0.002 para e, El esfuerzo minimo en deformaciones
altas puede tomarse como 0.3Kf .-

Kent y Park modificado(1982)

Este modelo es una mejora del modelo original propuesto por Kent y Park (1971), la
diferencia béasica con el modelo anterior es que en el nuevo se toma en cuenta el incremento
de la resistencia del concreto debida al confinamiento. La fig 3.3 muestra el modelo
esfuerzo-deformacién de Kent y Park modificado. Se supone que el esfuerzo méaximo se
alcanza (en el punto B) en Kf ‘. con una deformacion de €,=0.002K, donde (Park e/ a/,
1982):

K==1+E§ﬁ. (3.9)

€t

ps es la refacidon volumétrica entre los estribos rectangulares y el micleo de concreto medido
por la parte de afuera del estribo ubicado en ta periferia.

fyn es el esfuerzo de fluencia del acero transversal. - T -
f'. es la resistencia especificada del concreto a compresion. ESTAT @SEST NO SAL®
NE LA BIRLIOTECA
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La deformacion del concreto correspondiente al esfuerzo maximo del mismo se toma como
0.002K, donde 0.002 es el valor supuesto de la deformacion en el esfuerzo maximo del
concreto no confinado. Asi, el modelo de la curva esfuerzo-deformacién de Kent y Park
modificado se define con las siguientes expresiones, tomando como referencia la fig 3.3
(Park et al, 1982):

Region AB (g.<0.002K)

' 28(: - E, J
fo=KI c{o.oozx (0.002K} } (3.10)
Region BC (e:>0.002K)

f, =Kf' J1- 2, (e, -0.002K)] (3.11)

pero no menor que 0.2Kf"';, donde:

0.5
3+0.29f°, 3 /R
— 4+ p,
145{' 1000 4

(3.12)

m =

-0.002K

f', esta en MPa.

h" es el ancho del nucleo de concreto confinado medido por la parte de afuera del estribo
ubicado en la periferia.

sh €5 el espaciamiento centro a centro de los estribos.

Scott, Park y Priestley (1982)

Con base en el comportamiento esfuerzo-deformacion observado en pruebas realizadas por
Scott ef al (1982), el modelo esfuerzo-deformacion de Kent y Park modificado se adapto
para utilizarse en intervalos elevados de deformacién, multiplicando por el factor 1.25 el
esfuerzo maximo, la deformacién correspondiente al esfuerzo méaximo y la pendiente de la
rama descendente. Asi, para intervalos de deformacién elevados, la relacién esfuerzo-
deformacion esta dada por las ecuaciones 3.10 y 3.11, y los valores de K y Z, se alteran de
la siguiente manera (Scott ef al, 1982).

[
K-125[l+p;“‘] (3.13)
0.625 (3.14)

Z“‘= ' i
3+0291 +3p 3‘_-00021(
1451000 4"

f', esta en MPa.

h" es el ancho del nicleo de concreto confinado medido por la parte de afuera del estribo
ubicado en la periferia.

sy es el espaciamiento centro a centro de los estribos.
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Comparando los valores experimentales relacionados con intervalos de deformacion altos y
los resultados obtenidos utilizando las expresiones anteriores, la adaptacion luce razonable.
El modelo de Kent y Park modificado es adecuado para intervalos de deformacion bajos
(Scott et al, 1982).

3.3 Acero de refuerzo.

En el disefio de elementos de concreto reforzado se ha hecho necesario idealizar el perfil de
la curva esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo. Por lo general, la curva se simplifica
idealizdndola como dos lineas rectas, como en la fig 3.4a, ignorando la resistencia superior
de fluencia y el aumento en el esfuerzo debido al endurecimiento por deformacion. Esta es
la curva esfuerzo-deformacion que suponen la mayoria de los codigos actuales para el acero
de refuerzo. Si la deformacion plastica, que ocurre a un esfuerzo casi constante después de
la fluencia, es mucho mayor que la extension elastica maxima, esta curva da muy buena
exactitud. Esta simplificaciéon es especialmente exacta para el acero que tiene una baja
resistencia de fluencia. Si el acero se endurece por deformacién poco después del inicio de
la fluencia, la curva elastoplastica subestima el esfuerzo del acero a deformaciones
elevadas. En algunos casos puede ser necesario evaluar el esfuerzo del acero a
deformaciones mayores que la de fluencia, y asi poder calcular con mayor exactitud la
resistencia de los miembros bajo estas deformaciones. Esto es especialmente cierto en el
disefio sismico en que los requerimientos de ductilidad pueden implicar la posibilidad de
alcanzar deformaciones muchas veces mas grandes que la deformacién de fluencia. En las
figuras 3.4b y 3.5 se muestran idealizaciones més exactas utilizables para la curva esfuerzo-
deformacion. Para utilizar estas idealizaciones son necesarios los valores de los esfuerzos y
deformaciones al inicio de la fluencia, al del endurecimiento por deformacion y a la ruptura
(Park y Paulay, 1978).

Una curva tipica esfuerzo-deformacién del acero de refuerzo obtenida de pruebas bajo
cargas monoténicas en tension se muestra en la fig 3.5. La curva comprende tres zonas
principalmente, una zona inicial elastica lineal (A-B) hasta el punto de fluencia, la meseta
de fluencia (B-C) con un pequefio incremento en el esfuerzo o sin él, y el intervalo de
endurecimiento por deformacion (C-D), donde el esfuerzo nuevamente se incrementa con ta
deformacidn hasta que se alcanza el esfuerzo maximo. Mas alld del punto D la elongacion
restante tiene lugar esencialmente sobre una pequefia longitud de la barra, donde ocurre su
estrechamiento, y el esfuerzo cae hasta que la fractura ocurre en el punto E. El intervalo D-
E es menos importante que las primeras tres partes de la curva. La pendiente de la region
elastica lineal esta dada por el médulo de elasticidad del acero E;. Al esfuerzo en el punto
de fluencia se le denomina como resistencia a la fluencia f,, siendo éste un pardmetro
importante en el acero de refuerzo. La longitud de la meseta de fluencia es funcién
generalmente de la resistencia del acero, los aceros de alta resistencia con alto contenido de
carbon normalmente tienen una meseta de fluencia corta y también una elongacién corta
previa a la fractura, comparativamente con los aceros de baja resistencia y bajo contenido
de carbon (Andriono y Park, 1986).

Diferentes investigadores han propuesto idealizaciones de la relacion monotonica esfuerzo-
deformacion del acero de refuerzo incluyendo el intervalo de endurecimiento por
deformacion. Una idealizacion propuesta por Mander y sus colaboradores ha mostrado dar
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una excelente concordancia con un numero muy grande de curvas esfuerzo-deformacion en
tension y compresidn de acero de refuerzo manufacturado en Nueva Zelanda, El modelo se
muestra en la fig 3.6 y esta defimdo por seis parametros basicos: la resistencia de fluencia,
fy; la resistencia ultima, fy,; la deformacion en el comienzo del endurecimiento por
deformacidn, eg,; la deformacion ultima, eg,; el modulo de elasticidad, E, y el médulo en el
endurecimiento por deformacion, E,. A continuacion se definen las regiones de la curva
esfuerzo-deformacion propuesta por Mander y sus colaboradores (Andriono y Park, 1986):

a) Region elastica (0<¢, <¢,)

f, =Eg, (3.15)
donde el modulo tangente E=E; y la deformacion en la fluencia ¢, = ;—”
b) Meseta de fluencia (g, <, <¢,,)
f, =f, (3.16)

donde el médulo tangente en este caso E=0.

c) Region de endurecimiento por deformacion (g, <e, <e,,)

asu - Ssh

»
f,=f,+F, -f,"{ S 75 } (3.17)
donde p es la potencia de la curva definida en el endurecimiento por deformacion y se
define como:

=F [Zsu"Ba 7118
p Elh[f _fyjl ( )

su
Se han realizado diferentes estudios estadisticos para determinar los seis parametros basicos
(fy, fa, €, € Es y Esn) de la curva esfuerzo-deformaciéon incluidos en el modelo de
Mander. A continuacion se presentan los resultados de los estudios realizados por Andriono

y Park (1986) con aceros de refuerzo neozelandeses y los de Rodriguez y Botero (1994),
con aceros de refuerzo mexicanos.
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Datos estadisticos de los parametros basicos de Ia curva esfuerzo-deformacion

(Andriono y Park, 1986)

Parametro fy fsu Esh Eeu E; E.,
Grado 275 Percentil 5% | 295 MPa 414 MPa 0.014 0.202 199400 MPa | 28352 MPa
Grado 275 Percentil 95% ] 348 MPa 488 MPa 0.030 0.202 239700 MPa 7679 MPa
Grado 380 Percentil 5% | 410 MPa 620 MPa 0.004 0.153 199400 MPa 5369 MPa
Grado 380 Percentil 95% ] 516 MPa L 770 MPa 0.015 0.153 239700 MPa 12588 MPa

Datos estadisticos de los parametros basicos de la curva esfuerzo-deformacién para
barras de diametros grandes (Rodriguez y Botero, 1994)

Pardametro fy (kg/em?) Esh fou (kg/em®) Esu P
N 55 50 50 50 50
X 4577 0.0088 7491 0.117 3.474
§ 169 0.0022 199 0.0120 0.2646
\Y 0.0370 " 0.2490 0.0270 0.1020 0.0760
Percentil 5% 4254 0.0046 7109 0.0941 2.966
Percentil 95% 4900 0.0130 7873 0.1401 3.982

Datos estadisticos de los parametros basicos de 1a curva esfuerzo-deformacién para
barras de diametros pequeiios (Rodriguez y Botero, 1994)

Parametro fy (kg/em?) Esh fou (kg/em?) Esn P
N 45 45 45 45 45
X 4609 0.0060 7436 0.1420 3.362
S 376 0.0069 297 0.0252 0.4496
Vv 0.0820 1.1370 0.0400 0.1770 0.1340

Percentil 5% 3880 0.0000 6860 0.0931 2.491

Percentil 95% 5338 0.0193 8012 0.1909 4.233

En las tablas de Rodriguez y Botero (1994) N es el nimero de probetas, X es la media de la
muestra, S es la desviacion estandar y V es el coeficiente de variacion,
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Edificio en estudio y metodologia de evaluacion

El modelo en estudio es un edificio regular destinado para oficinas, cuya configuracion
geométrica en planta ha sido estudiada anteriormente por Luaces (1995), en un estudio donde se
abordd el efecto de diferentes fuentes de sobrerresistencia en el comportamiento de edificios
regulares con base en marcos de concreto reforzado, utilizando analisis estaticos no lineales; y por
Tena et al (1997), donde se realizd una evaluacion de las recomendaciones del Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal en el disefio por sismo de estructuras con marcos de
concreto reforzado. La planta tipo del edificio se muestra en la fig 4.1, donde se aprecia que es
rectangular, de 21 m de ancho (direccion y) por 32 m de largo (direccién x), totalmente simétrica
en la disposicion de elementos resistentes y que dispone de vigas secundarias orientadas en la
direccion larga (direccion x). El edificio consta de cuatro crujias en la direccion larga con claros
de 8.0 m por tres crujias en la direccién corta con un claro de 7.0 m. La estructura es regular en
elevacion. El edificio, de 15 mveles, tiene una aitura total de 51.0 m, con alturas tipicas de

entrepiso de 3.4 m.

4.1 Descripcion y metodologia general del disefio de marcos ductiles de acuerdo con las
NTCS-95 y NTCC-96.

Basados en la configuracion propuesta para el edificio en estudio (figs 4.1 y 4.2), se procedio a
disefiarlo aplicando los dos procedimientos de disefio estipulados en las NTCC-96 para marcos
ductiles, es decir, el método riguroso, donde en el disefio de vigas y columnas se verifica que la
capacidad a momento y cortante de las columnas sea mayor al de las vigas que llegan al nudo, y el
método simplificado, donde en el disefio se utilizan los elementos mecénicos del andlisis y se
utilizan factores de reduccién por resistencia mas severos a flexocompresion en columnas y a
cortante en vigas y en columnas. Los disefios se hicieron utilizando el método modal espectral con
ayuda del programa ETABS, considerando los efectos bidireccionales en el disefio y los factores
de comportamiento sismico Q=3 y Q=4, no se tomaron en cuenta efectos de torsion accidental.
Para tomar en cuenta el nimero de modos de vibracidn a considerar en el analisis se verifico qué
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modo de vibracion en translacion en cada direccion tenia periodos menores a 0.4 seg, en todos los
casos resulto que los periodos del tercer modo de vibracion estaban por debajo de este limite; sin
embargo, se utilizaron los tres primeros modos naturales de vibracion en translacion de acuerdo
con la seccion 9.1 de las NTCS-95. Se intentd, en lo posible, disefiar para las maximas
distorsiones permitidas por el RCDF-93, con la finalidad de evaluar un disefio critico de acuerdo
con el RCDF-93, sin embargo, en el caso del disefio con Q=3 los criterios de resistencia
controlaron el disefio. Se supuso que las propiedades indice de los materiales son las siguientes: la
resistencia nominal a la compresion del concreto es f'=250 kg/cm?, y el esfuerzo de fluencia del
acero de refuerzo es f,=4200 kg/cm’. Se considerd que el concreto es Tipo I, con E =14000./", ,

para calcular las inercias se tomaron en cuenta las secciones brutas. Inicialmente se propuso una
variacion de secciones de columnas cada cinco entrepisos y las vigas mantuvieron el peralte y
ancho en toda su elevacion, pero las secciones de las mismas varian en direccion x (larga) y y
(corta), lo cual se fue ajustando conforme lo sugeria el procedimiento de disefio. El disefio del
refuerzo de los distintos elementos estructurales se hizo conforme a todos los lineamientos para
marcos ductiles de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio de Estructuras de
Concreto (NTCC-96, 1996), incluyendo los criterios de confinamiento en columnas. Los disefios
finales arrojaron dos disefios diferentes en cuanto a distorsién de entrepiso, el primero, en el cual
se disefiaron las secciones para las maximas distorsiones de entrepiso que permite el método
riguroso (modelos E15Q4M1 y E15Q3M1) y el otro en el cual se disefiaron las secciones para las
maximas distorsiones permitidas por el método simplificade (modelos E15Q4M2 y E15Q3M2).

Las distorsiones de entrepiso de cada uno de estos disefios se presentan en la fig 4.6, donde se
observa que existen mayores distorsiones en la direccion y con el método riguroso de disefio de
marcos ductiles de concreto (modelos E15Q4M1 y E15Q3M1) que con el método simplificado
(modelos E15Q4M2 y E15Q3M2), y en la direccion x la diferencia de las distorsiones entre uno y
otro método es practicamente imperceptible. La distorsion maxima de entrepiso de disefio
utilizando el método riguroso es en la direccién x y es cercana a 0.0108, proxima al limite maximo
estipulado por el RCDF-93 (A=0.012, "RDF-b", fig 4.6). De la misma forma, utilizando el método
simplificado, {a distorsion maxima de entrepiso es cercana a 0.0107, para la direccion x (fig. 4.6).

Los pesos y masas dindmicas calculadas para estos modelos y utilizadas en los andlisis
tridimensionales con el ETABS se presentan en las tablas 4.1 y 4.2. Los primeros tres modos de
vibracion se ilustran en las figs 4.3 a 4.5 y se resumen en las tablas 4.3 a 4.6, para los diferentes
modelos, donde la direccion corta (y) es nombrada N-S y fa direccion larga (x) es E-W,

Se comprueba con las tablas 4.1 a 4.6 y la fig 4.6 que el disefio de los modelos E15Q4MI,
E15Q4M2, E15Q3M1 y E15Q3M2 resulta en estructuras relativamente flexibles. La direccién
~mas flexible es la direccion larga (x 6 E-W), ya que, en este caso, las vigas cuentan con menor
peralte que en la direccidn y, debido a que éstas Gltimas requieren mayor peralte por las descargas
_ de las trabes secundarias. Los modos de vibracion siguen siendo puros, es decir son desacoplados

pues existe participacion tnicamente por parte del modo relacionado con su propia direccion
(tablas 4.3 a 4.6 y figs 4.3 2 4.5),

90



Capitulo 4 Edificio en estudio y metodologia de evaluacion

Tabla 4.1 Masas y pesos del edificio para los diseios con Q=4

Nivel Modelo E15Q4M1 Modelo E15Q4M2
' Peso (T) Masa (T-s/cm) Peso (T) Masa (T-s%/cm)
15 669.3 0.6823 669.3 0.6823
14 772.8 0.7878 772.8 0.7878
13 7728 0.7878 772.8 0.7878
12 772.8 0.7878 775.1 0.7901
11 772.8 0.7878 775.1 0.7901
10 783.6 0.7988 785.4 0.8006
9 7942 0.8096 795.7 0.8111
8 7987 0.8142 801.3 0.8168
7 798.7 0.8142 801.3 0.8168
6 810.7 0.8264 g817.8 0.8337
5 8229 0.8389 8297 0.8458
4 8229 0.8389 829.7 0.8458
3 822.9 0.8389 829.7 0.8458
2 822.9 0.8389 836.3 0.8525
1 822.9 0.8389 842.8 0.8591
Z 11,861.1 12.0908 11,934.9 12.1661
Tabla 4.2 Masas y pesos del edificio para los diseiios con Q=3
Nivel Modelo E15Q3MI Modelo E15Q3M2
Peso (T) Masa (T-s*/cm) Peso (T) Masa (T-s%cm)
15 693.1 0.7066 693.1 0.7066
14 800.5 0.8160 800.5 0.8160
13 800.5 0.8160 800.5 0.8160
12 808.1 0.8237 821.7 0.8376
11 808.1 0.8237 821.7 0.8376
10 819.2 0.8350 832.8 ~ 0.8489
9 830.2 0.8463 843 9 0.8602
8 847.7 0.8641 871.0 0.8878
7 854.0 0.8705 877.3 0.8943
6 865.3 0.8821 889.2 0.9064
5 871.7 0.8886 895.5 0.9128
4 871.7 0.8886 ‘ 895.5 0.9128
3 871.7 0.8886 895.5 0.9128
2 871.7 0.8886 902.4 0.9199
1 871.7 0.8886 909.3 0.9269
) 12,485.1 12.7269 12,749.7 12.9967
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Tabla 4.3 Caracteristicas dinamicas del modelo E15Q4M 1

Modo Direccion | Periodo (s) Masa Modal (%)
_ N-S E-W Rotacion

1. Primer modo traslacion E-W 1.777 0.00 77.86 0.00
2. Primer modo traslacion N-§ 1.589 75.83 0.00 0.00
3. Primer modo rotacién Torsion 1.275 0.00 0.00 77.54
4. 2do modo traslacion E-W 0.619 0.00 11.17 0.00
5. 2do modo traslacién N-§ 0.562 13.11 0.00 0.00
6. 2do modo rotacion Torsion 0.457 0.00 0.00 11.49
7. 3er modo traslacion E-W 0.358 0.00 3.93 0.00
8. 3er modo traslacion N-S 0.319 412 0.00 0.00
9. 3er modo rotacion Torsion 0.265 0.00 0.00 401

Tabla 4.4 Caracteristicas dinamicas del modelo E15Q4M2

Modo Direccion | Periodo (s) Masa Modal (")
N-S E-W Rotacion
I. Primer modo traslacion E-W 1.762 0.00 77.09 0.00
2. Primer modo traslacion N-§ 1.538 74.57 0.00 0.00
3. Primer modo rotacién Torsion 1.250 0.00 0.00 76.39
4. 2do modo traslacion E-W 0.615 0.00 11.24 0.00
5. 2do modo traslacion N-S 0.546 13.52 0.00 0.00
6. 2do modo rotacion Torsiéon 0.450 0.00 0.00 11.83
7 3er modo traslacion E-W 0.356 0.00 4.04 0.00
8. 3er modo traslacion N-§ 0.311 4.29 0.00 0.00
9. 3er modo rotacidn Torsién 0.262 0.00 0.00 4.16

Tabla 4.5 Caracteristicas dinamicas del modelo E15Q3M1

Modo Direccion | Periodo (s) Masa Modal ()
N-S E-W Rotacion
1. Primer modo traslacion E-W 1.501 0.00 78.04 0.00
2. Primer modo trasiacién N-§ 1.446 75.10 0.00 0.00
3. Primer modo rotacion Torsion 1.135 0.00 0.00 77.41
4. 2do modo traslacidn E-W 0.526 0.00 11.24 0.00
5. 2do modo traslacion - N-S 0.521 13.73 0.00 0.00
6. 2do modo rotacion Torsion 0.415 0.00 0.00 11.61
7. 3er modo traslacion E-W 0.301 0.00 3.90 0.00
8. 3er modo traslacion N-S 0.289 4.00 0.00 0.00
9. 3er modo rotacién Torsion 0.237 0.00 0.00 3.94

92




Capitulo 4 Edificio en estudio y metodologia de evaluacion

Tabla 4.6 Caracteristicas dinamicas del modelo E15Q3M2
Modo Direccion | Periodo (s) Masa Modal (%)
N-S E-W Rotacion
1. Primer modo traslacién E-W 1.495 0.00 77.29 0.00
2. Primer modo traslacién N-S 1.361 73.71 0.00 0.00
3. Primer modo rotacion Torsion 1.105 0.00 0.00 76.26
4. 2do modo traslacion E-W 0.526 0.00 11.29 0.00
5. 2do modo traslacion N-§ 0.497 14.28 0.00 0.00
6. 2do modo rotacion Torsion 0.408 0.00 0.00 11.98
7. 3er modo traslacion E-W 0.301 0.00 4.01 0.00
8. 3er modo traslacion N-S 0.278 4.14 0.00 0.00
9. 3er modo rotacion Torsién 0.233 0.00 0.00 4.06

4.2 Descripcion y metodologia general del disefio de marcos no dictiles de acuerdo con las
NTCS-95 y NTCC-96.

Basados en la configuracion propuesta para el edificio en estudio (figs 4.1 y 4.2), se procedio a
redisefiarlo aplicando el procedimiento de disefio estipulado en las NTCC-96 para marcos no
ductiles, en el disefio de vigas y columnas, donde en el disefio se utilizan los elementos mecanicos
del analisis y se utilizan factores de reduccion por resistencia a flexion, flexocompresién y cortante
estipulados en las secciones 4.1 y 4.2 de las NTCC-96. Las propiedades de los materiales y los
factores de carga utilizados son los mismos que los empleados en los modelos anteriores.

El disefio se hizo utilizando el método modal espectral con ayuda del programa ETABS,
considerando los efectos bidireccionales en el disefio y un factor de comportamiento sismico Q=2,
no se tomaron en cuenta efectos de torsion accidental. Al igual que para los casos anteriores se
utilizaron los tres primeros modos de vibracion en translacton de acuerdo con la seccion 9.1 de las
NTCS-95. Se intentd, en lo posible, disefiar para las distorsiones méaximas permitidas para este
caso por el RCDF-93 (A=0.006), sin embargo, los criterios de resistencta controlaron el disefio.
Se propusieron secciones de columnas como en fos modelos anteriores y las vigas mantuvieron el
peralte de los niveles 1 a 8, cambiando secciones de los niveles 9 a 15 en la direccién corta
mientras que se mantuvieron constantes en la direccion larga. Las secciones de las vigas son
diferentes en direccion x (larga) y y (corta). El modelo disefiado de esta manera se denomind

E15Q2.

Las distorsiones de entrepiso del modelo E15Q2 se presentan en la fig 4.6. La distorsidon maxima
de entrepiso de disefio es en la direccion x y es cercana al limite mas estricto estipulado por el

RCDF-93 (A=0.006, "RDF-a", fig 4.6).

Los pesos y masas dinamicas calculadas para este modelo y utilizadas en los anélisis
tridimensionales con el ETABS se presentan en la tabla 4.7. Los primeros tres modos de vibracién

93




Capitulo 4 Edificio en estudio y metodologia de evaluacién

se ilustran en las figs 4.3 a 4.5 y se resumen en la tabla 4.8, donde la direccion corta () es
nombrada N-S y la direccion larga (x) es E-W.

Se comprueba con las tablas 4.7 y 4.8 que el disefio del modelo E15Q2 es mas rigido que para los
modelos disefiados como marcos ductiles. Los modos de vibracion siguen siendo puros. Como
para los modelos anteriores, la direccion mas flexible resulta ser la direccion larga (x 6 E-W), ya
que, en este caso, las vigas cuentan con menor peralte que en la direccion y, debido a que éstas
ultimas requieren mayor peralte por las descargas de las trabes secundarias.

Tabla 4.7 Masas y pesos del edificio para el diseiie con Q=2 (modelo E15Q2)

Nivel Peso (T) Masa (T-s%cm)
15 749.1 0.7636
14 856.5 0.8731
13 856.5 0.8731
12 856.5 0.8731
11 856.5 0.8731
10 864.2 0.8810
9 875.3 0.8923
8 893.6 0.9109
7 893.6 0.9109
6 903.3 0.9208
5 922.9 0.9408
4 922.9 0.9408
3 922.9 0.9408
2 922.9 0.9408
1 922.9 0.9408
b 13,219.5 13.4755

Tabla 4.8 Caracteristicas dinamicas del modelo E15Q2

Modo Direccién | Periodo (s) Masa Modal (%0)
N-S E-W Rotacion

1. Primer modo traslacion E-W 1.316 0.00 76.44 0.00
2. Primer modo traslacion N-S 1.298 74.01 0.00 0.00
3. Primer modo rotacion Torsidon 0.988 0.00 0.00 76.54
4. 2do modo traslacion E-W 0.467 0.00 12.53 0.00
5. 2do modo.traslacion = . N-§ 0.460 ... 1459 |. 0.00 0.00.
6. 2do modo rotacion Torsion 0.361 0.00 0.00 12.33
7. 3er modo traslacion E-W 0.270 0.00 4.09 0.00
8. 3er modo traslacion N-S 0.261 431 0.00 0.00
9. 3er modo rotacion Torsion 0211 0.00 0.00 4.14
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4.3 Acelerogramas seleccionados.

Debido a que en el presente trabajo se estudia si los factores de comportamiento sismico para el
disefio de estructuras regulares a base de marcos de concreto en la zona 111 de las NTCS-95 son
los indicados, es necesario utilizar acelerogramas representativos cuyas caracteristicas estén
relacionadas al sismo méaximo contemplado por el presente reglamento. Por lo tanto, se
seleccionaron inicialmente cuatro acelerogramas registrados en el valle de México durante el
sismo del 19 de septiembre de 1985 (Mg=8.1).

La fig 4.7 presenta los acelerogramas registrados en el sismo del 19 de septiembre de 1985
(Mg=8.1) en la zona de terreno blando o zona de lago del Distrito Federal (Zona I, NTCS-95) y
sus respectivos espectros de respuesta elastica para 5% de amortiguamiento viscoso equivalente.
Las estaciones seleccionadas son Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT) en sus
componentes N-S y E-W, Sosa Texcoco (TEX) en su componente E-W y Tladhuac bombas
(TBOM) en su componente N-S. Las caracteristicas de los registros difieren en cuanto a
duracion, contenido de frecuencias, periodo dominante y respuestas espectrales miximas. Los
registros de SCT tienen una duracion de un poco mas de 160s y aceleracién méaxima del terreno
de aproximadamente 0.17g en su componente E-W, con respuesta espectral maxima de 1.0g para
un periodo de 2.0s. Es, por mucho, el registro mas armonico e intenso de los registrados durante
el sismo del 19 de septiembre de 1985, con una fase intensa de 30s en direccion E-W. El registro
de la estacion Sosa Texcoco en direccion E-W presenta aceleraciones maximas del terreno de
0.11g, duracion de 100s aproximadamente y respuestas espectrales maximas de 0.5g para un
periodo dominante de 1.6s. El registro de Tlahuac bombas en direccion N-S tiene una duracion de
150s con un espectro de respuesta elastico que afecta a estructuras con periodos cercanos a los
2.0s, con aceleraciones maximas del terreno de aproximadamente 0.14g y aceleraciones

espectrales maximas de 0.75g.

Después de una evaluacién de los diferentes acelerogramas, para los analisis no lineales se
utilizaron aquellos que provocaban mayor exigencia a los modelos, siendo éstos los registrados
en SCT, componente E-W y en Tlahuac bombas, direccién N-S, durante el sismo del 19 de
septiembre de 1985.

4.4 Espectros de diseiio.

En la fig 4.8 se presentan los espectros de disefio para las zonas I a 11I definidos en las NTCS-95
del reglamento vigente para estructuras regulares del grupo B. Los distintos modelos del edificio
presentados en este capitulo se diseflaron con base en los espectros de la zona II1.
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Capitulo 5

Diseiio del edificio para marcos ductiles con Q=4

S.1 Descripcion de las secciones de diseiio, modelo E15Q4M1.

Las secciones tipicas consideradas en el andlisis del modelo disefiado conforme al método
riguroso y utilizando el factor de comportamiento sismico Q=4, E15Q4M], asi como sus disefios
finales, se resumen en las tablas 5.1 y 5.2 (columnas) y 5.3 a 5.6 (vigas). Las columnas son de tres
secciones transversales, 60 x 60 cm (columnas C1) de los niveles 11 a 15, 70 x 70 ¢m (columnas
C2) de los niveles 7 a 10, y 80 x 80 cm (columnas C3) de los niveles 1 a 6. Las secciones y
distribuciones transversales representativas de las columnas de este modelo se muestran en la fig
5.8. El refuerzo longitudinal (tablas 5.1 y 5.2) se encuentra uniformemente distribuido. Se observa
en las figuras 5.1 a 5.3 que el disefio de las columnas C1 a C3, conforme a los criterios del
método riguroso de disefio de las NTCC-96 para marcos ductiles, es satisfactorio en los niveles
superiores (C1), es decir se esta garantizando una cierta ductilidad en las columnas al mantener la
carga axial de disefio en niveles bajos; por otro lado, en algunas columnas centrales de niveles
intermedios e inferiores rige el disefio en la zona de flexocompresion. Las columnas centrales son
las mas esforzadas para disefio en niveles superiores e intermedios; sin embargo, en los pisos
inferiores las columnas laterales y de esquina también son sujeto de refuerzos importantes. Los
requisitos por confinamiento para marcos ductiles controlan la separacion y nimero de ramas de
estribos en los extremos.

Los requisitos de confinamiento para marco ducti! controlan en algunas ocasiones la separacion y
nimero de estribos en los extremos de las vigas, principalmente en los marcos largos externos
(marcos A y D), y en la mayoria de los casos, los controlan los criterios de resistencia al corte
(marcos 1 a 5, B y C). Los porcentajes de refuerzo a flexién para momento negativo fluctiian
de p=0.0033 a p=0.0135 para los marcos largos y de p=0.0054 a p=0.0136 para los marcos
cortos. En general, el disefio final de las secciones y del refuerzo lucen razonables.
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Capitulo 5 Disefio del edificio para marcos ductiles con Q=4

Tabla 5.1 Refuerzo de las columnas del modelo E15Q4M1
Seccién (cm) Flexocompresion Cortante (ramas de estribos)
Refuerzo P Extremos Centro
C1-R1 (60 x60) 8#8 0.0113 4#4 @ 10 cm 4#4 @ 30 cm
C1-R2 (60x60) 16#8 0.0225 6#3 @ 10 cm 6#3 @ 30 cm
CI1-R3 (60x60) 24#8 0.0338 6#3 @ 10 cm 6#3 @ 25 cm
C2-R1 (70x70) 1048 0.0103 444 @ 10 cm 444 @ 35 cm
C2-R2 (70x70) 1648 0.0166 6#3 @ 9 cm 6#3 @ 20 ¢m
C2-R3 (70x70) 2048 0.0207 643 @ 9 cm 6#3 @ 20 cm
C2-R4 (70x70) 24#8 0.0248 6#3 @ 9 cm 6#3 @ 20 cm
C2-R5 (70x70) 30#8 0.0310 1043 @ 10 cm 10#3 @ 35 cm
C3-R1 (80x80) 1648 0.0127 6#3 @ 8 cm 6#3 @ 40 cm
C3-R2 (80x80) 2048 0.0158 643 @ 8 cm 6#4 @ 25 cm
C3-R3 (80x80) 26#8 0.0206 8#3 @ 10 cm 8#3 @ 35 cm
C3-R4 (80x80) 3048 0.0238 10#3 @ 10 cm 1043 @ 40 cm
C3-R5 (80x80) 38#8 0.0301 10#3 @ 10 cm 10#3 @ 40 cm

Tabla 5.2 Tipificacion de columnas del modelo E15Q4M1
Nivel Columnas

A1D! | A2 D2 | A3, D3 | A4 D4 | A5S.DS | B1,C1 | B2,C2 | B3,C3 | B4,C4 | BS5,CS
15 CI-R1 | CI-R2 | CI-R2 | CI-R2 [ C1-Rl | CI-R2 [ CI1-R3 | C1-R3 | CI-R3 | CI-R2
14 CI-R1 | CI-R2 | C1-R2 { C1-R2 | C1-R1 | CI1-R2 | CI-R3 | CI-R3 | CI-R3 | Cl-R2
13 C1-R1 | C1-R2 [ CI-R2 | C1-R2 | C1-R1 | C1-R2 | CI-R3 | CI1-R3 | C]-R3 | C1-R2
12 CI-Rl [ C1-R2 | CI-R2 | C1-R2 [ C1-R1 | C1-R2 | CI-R3 | C1-R3 | C1-R3 | CI-R2
11 Cl-R1 | CI-R2 [ C1-R2 | C1-R2 | C1-Rt | C1-R2 | C1-R3 | C1-R3 | CI-R3 | CI-R2
10 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R2
9 C2-R1 | C2-R2 { C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 { C2-R4 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R2
8 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R5 | C2-R5 | C2-R5 | C2-R2
7 C2-R1 } C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R] { C2-R3 | C2-R5 | C2-R5 | C2-R5 | C2-R3
6 C3-R1 | C3-Rl | C3-R1 | C3-RIl | C3-R1 | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2 |
5 C3-R1 | C3-RI1 | C3-Rl | C3-R1 | C3-RI | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2
4 C3-R1 | C3-R1 | C3-RI | C3-R! | C3=R1 | C3:R2 | -C3-R4 | C3-R4 |-C3-R4-| C3-R2
3 C3-R1 | C3-R1 | C3-R1 | C3-R! { C3-R1 | C3-R2 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R2
2 C3-R1 | C3-R1 | C3-R1 | C3-Rl | C3-R1 | C3-R2 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R2
1 C3-R1 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R1 | C3-R3 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R3
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Tabla 5.4 Refuerzo de las vigas de los marcos largos, modelo E15Q4M1

Seccion Flexion (extremos) Cortante (ramas de estribos)
(35x80 cm) Refuerzo M - RefuerzoM * Extremos Centro

T-R1l 4#6 2H#6 + 2#5 2#2.5@ 12.5cm __|2#2.5 @ 19 cm
T-R2 4#8 + 145 3#8 2#2.5@ 12.5cm  [2#2.5@ 15 cm
T-R3 SH8 + 1#S 3#8 2#2.5@ 12.5cm  [2#2.5 @ 14 cm
T-R4 6#38 2H8 + 246 2#2.5@ 12.5cm  |[2#2.5@ 14 cm
T-R5 3#6 3#6 2#2.5@ 15¢m 2425 @25 cm
T-R6 4#8 4#6 2#2.5@ 15cm 2#2,5@ 22 cm
T-R7 5#8 2H8 + 1#5 2#2.5@ 12.5cm  {2#2.5 @ 20 cm
T-R8 6#8 148 + 3#6 2#2.5@ 12.5cm | 2#2.5 @ 16 cm
T-R9 J#8 + 1#6 3#6 2#2.5@ 11 cm 2#2.5@ 12 cm
T-R10 5#8 38+ 246  |2#2.5@%cm  |2#25@ 10 cm
T-RI11 6#8 348+ 246 |2#2.5@8cm  |2#25@9%cm

T-R12 7#8 3#8 + 2#6 2#2.5@ 8 cm 2#2.5@ 9 cm

T-R13 246 + 245 346 242.5@ 12.5cm |2#2.5@ 18cm

. T-Rl4 448 + 145 446 2#2.5@ 12.5cm | 2#2.5@ 14cm
wo.T-R15 S5#8 + 145 3#8 2H2.5@ 12.5cm  [2#2.5@ 13 cm
.- ~T-R16 648 + 1#5 348+ 145 [2#2.5@ 10cm  [242.5@ 11 cm
- T-R17 6#8 + 146 3H8 + 1#S 2#2_5@ 10 cm 2#2.5@ 11 em

'Capitulo-5.i*.h Diseflo del edificio para marcos diictiles €on Q=4
Tabla 5.3 Tipificacion de vigas, direccién larga (x), modelo E15Q4M1 -
Nivel Marcos A y D, Crujia Marcos B y C, Crujia’ )
1-2 2-3 3-4 4-5 1-2 2-3 3-4 425"
15 T-R1 T-R5 T-R5 T-R1 T-R9 T-R13 | T-R13 T-RS
14 T-R1 T-R5 T-RS T-R1 T-R9 T-R13 | T-RI13 T-R9
13 T-R1 T-R5 T-RS T-R1 T-RS T-R13 | T-R13 T-R9 _||.
12 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-R10 |
11 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RIi0
10 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RI0
9 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RIO
8 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 | T-RI5 | T-R15 | T-RIl
7 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-Ri1 | T-R15 | T-RI5 | T-RI11
6 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-RI2
5 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-Ri6 | T-R16 | T-Ri2
4 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-RI2
3 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R17 | T-Ri7 | T-Rl2
2 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R17 | T-RI7 | T-RI2
] T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 { T-RI7 | T-R17 | T-R12
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Capitulo 5

Disefio del edificio para marcos ductiles con Q=4

Tabla $.5 Tipificacion de vigas, direccién corta (y), modelo E15Q4M1

Nivel Marcos 1 y 5, Crujia Marcos 2, 3 y 4, Cryjia
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
15 V1-R1 V1-R3 V1-Rl VI-RS V1-R7? VI1-RS
14 VI-R1 V1-R3 VI1-R1 V1-R5 VI1-R7 V1-R5
13 V1-R1 V1-R3 VI1-R1 V1-R5 V1-R7 VI1-R5
12 V1-R2 V1-R4 V1-R2 V1-R6 VI1-R8 VI1-R6
11 V1-R2 VI1-R4 V1-R2 V1-R6 Vi1-R8 Vi-R6
10 VI1-R2 V1-R4 VI-R2 V1-R6 VI-R8 VI1-R6
9 VI1-R2 VI1-R4 V1-R2 V1-R6 VI-R8 V1-R6
8 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V2-R6 V2-R8 V2-R6
7 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V2-R6 V2-R8 V2-R6
6 V2-R2 V2-RS V2-R2 V2-R7 V2-R9 V2-R7
5 V2-R2 V2-R5 V2-R2 V2-R7 V2-R9 V2-R7
4 V2-R2 V2-R5 V2-R2 V2-R7 V2-R9 V2-R7
3 V2-R3 V2-R5 V2-R3 V2-R7 V2-R10 V2-R7
2 V2-R3 V2-R5 V2-R3 V2-R7 V2-R10 V2-R7
1 V2-R3 V2-RS V2-R3 V2-R7 V2-R10 V2-R7

Tabla 5.6 Refuerzo de las vigas de los marcos cortos, modelo E15Q4M1

Seceion Flexidn {extremos) Cortante {ramas de estribos)
{40%x8S cm) Refherzo M - Refierza M Extremas Centro
VI-RI1 4#R 248 283 1R cm 283 @ 1R cm
V1-R2 G#H#8 + 145 4#8 283 @ 125cm  {2#3 @ 13 cm
V1-R3 3#8 + 1#5 3#6 3@ 125cm  [2#3 @ 25 cm
V1-R4 6#8 348 + 245 WI@12.5cm 283 @ 16 cm
V1-RS 5#8 + 1#6 1#8 + 3#6 283 (@ 10 cm 2#3 @ 10 cm
VI1-R6 R#8 +1#6 4#H8 + 1#5 2#3 (@ 8 cm 2#3 @ 10 cm
V1-R7 3#8 + 246 3#6 + 1#S 23 @12 5cm__ [2#3 @ 16 cm
V1-R8 7#8 3#8 + 1#6 243 @ 1] cm 2#3 @ 12 cm
Seccion Flexidn {extremps) Cortante (ramas de estribng) |
{4090 cm) Refiierzo M - Refoerzo M Extremos _Centro
V2-R1 TH#R + 1#6 SHR + FHE 283 @11 cm 2#3 (12 cm
V2-R2 8#8 5#8 + 1#S 243 (@ 10 cm 2#3 @ 10 cm
V2-R3 -~ BH#8 —- SH8 + 1#6 243 @ 10 cm {283 @ 10 cm
V2-R4 6#8 + 1#6 4#8 + 1#6 283 @ 13 cm 2#3 (@ 14 cm
Y2-RS 7H8 +1#6 |  SH#8 + 1#5 283 @ 11 cm 2#3 @ 12 cm
V2-R6 8#8 +1#6 4#8 + 1#6 2#3 @ 8 cm 2#3 @ 8 cm
V2-R7 9#8 5#8 2#3 @ 8 cm 2#3 @ 8 cm
V2-R8 THB + 1#5 348 -+ 245 283 @ 11 cm 283 @ 12 cm
V2-R9 B#B 448 + 1#6 283 @9 cm 2#3 (@ 10 cm
V2-R10 7#8 + 246 3#8 + 3#6 2#3 (@ 9 cm 2#3 (@ 10 cm
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Capitulo 5 Disefio del edificio para marcos ductiles con Q=4

5.2 Descripcion de las secciones de disefio, modelo E15Q4M2.

Las secciones tipicas consideradas en el analisis del modelo disefiado conforme al método
simplificado y utilizando un factor de comportamiento sismico Q=4, E15Q4M2, asi como sus
disefios finales, se resumen en las tablas 5.7 y 5.8 (columnas) y 5.9 a 5.12 (vigas). Las columnas
son de cuatro secciones transversales, 60 x 60 cm (columnas C1) de los niveles 11 a 15, 70 x 70
cm (columnas C2) de los niveles 7 a 10, 80 x 80 cm (columnas C3) de los niveles 3 a 6 y 85 x 85
cm {columnas C4) en los niveles 1 y 2. Las secciones y distribuciones transversales
representativas de las columnas de este modelo se muestran en la fig 5.9. La diferencia en el
disefio con el método uno fue en el disefio de las columnas de los niveles inferiores, donde se
requirié de secciones mas amplias de columnas para satisfacer los requisitos de porcentaje de
refuerzo longitudinal maximo permitido, ya que en el disefio rige la flexocompresién. El refuerzo
longttudinal (tablas 5.7 y 5.8) se encuentra uniformemente distribuido.

Tabla 5.7 Refuerzo de las columnas del modelo E15Q4M2
Seccion (cm) Flexocompresion Cortante (ramas de estribos)
Refuerzo P Extremos Centro
C1-R1 (60x60) 848 0.0113 4#4 @ 10 cm 444 @ 30 cm
C1-R2 (60x60) 1048 0.0141 4#4 @ 10 cm 4#4 @ 30 cm
C1-R3 (60x60} 16#8 0.0225 6#3 @ 10 cm 6#3 @ 15 cm
C1-R4 (60x60) 2048 0.0282 6#3 @ 10 cm 6#3 @ 15 cm
C2-R1 (70x70) 1048 0.0103 444 @ 10cm | 4H#4 @ 34 cm
C2-R2 (70x70) 20#8 0.0207 6#3 @ 9 cm 6#3 @ 15 cm
C2-R3 (70x70) 32#8 0.0331 1083@ 10cm | 10#3 @ 175 cm
C3-R1 (80x80) 16#8 0.0127 6#3 @ 8 cm 6#3 @ 30cm
C3-R2 (80x80) 2048 0.0158 6#3 @ 8 cm 6#3 @ 19 cm
C3-R3 (80x80) 3248 0.0254 1043 @ 10 cm 10#3 @ 20 cm
C3-R4 (80x80) 14#10 + 1848 0.0316 1043 @ 10 cm 10#3 @ 20 cm
C4-R1 (85x85) 3248 0.0225 10#3 @ 10 cm 10#3 @ 30 cm
C4-R2 (85x85) 34#10 0.0373 1043 @ 10 cm 10#3 @ 35 cm

Se observa en las figuras 5.4 a 5.7 que el disefio de las columnas C1 a C4, conforme a los criterios
del método simplificado de disefio de las NTCC-96 para marcos diictiles y a niveles de distorsion
grandes, es justo a flexocompresion en las columnas centrales, donde se obtienen porcentajes de
refuerzo grandes debido a las elevadas fuerzas de compresion. La separacion y numero de ramas
de estribos en los extremos es controlada por los requisitos por confinamiento para marco ductil,
mientras que al centro la fuerza cortante actuante y el menor factor de reduccién por resistencia

para este concepto (Fg=0.5) controlan el disefio.

105




Capitulo 5 Disefio del edificio para marcos dictiles con Q=4

Las secciones de las vigas aumentaron en su ancho con respecto al modelo E15Q4M1 para
algunas crujias, debido a que el limite de la fuerza cortante que resiste el concreto en el disefio es
inferior porque se reduce Fg. Las secciones finales se presentan en las tablas 5.9 a 5.12, donde se
pueden observar los cambios en cuanto a anchura y refierzo a corte con respecto al modelo
E15Q4MI1. La separacion y nimero de estribos en los extremos de las vigas son controladas en
algunas ocasiones por los requisitos de confinamiento de marco ductil, principalmente en los
marcos largos externos (marcos A y D), y en la mayorfa de los casos, por los criterios de
resistencia al corte (marcos 1 a 5, B y C). El disefio por flexién de las vigas no varia mucho con
respecto al método riguroso, ya que los momentos resistentes que son amplificados en el método
riguroso son los de las columnas. Los porcentajes de refuerzo a flexion para momento negativo
fluctian de p=0.0033 a p=0.0135 para los marcos largos y de p=0.0054 a p=0.0113 para los
marcos cortos. En general, el disefio final de las secciones y del refuerzo también lucen
razonables.

Tabla 5.8 Tipificacion de columnas del modelo E15Q4M2
Nivel Columnas

A1,D1 | A2,D2 [ A3D3 [ A4Da | ASD5 [ BI1,Cl | B2,C2 | B3,C3 | B4,C4 | B5,CS
15 CI-R1 | C1-R1 j CI-RI | CI-R} | CI-Ri | CI-RIl | C1-R1 | CI-R1 | CI-R1 | CI-R!
14 Ci-R1 | C1-R1 | CI-Rl | CI-R1 | C1-R1 | Ci-Rl | CI-R1 | C1-R1 | CI1-R1 | CI1-R1
13 Cl-R1 | Ci-R1 | C1-Ri j CI-R1 j CI-R1 | CI-Rl | Ci-R1 | CI-R1 | CI-R] | CI-R]
12 CI1-R1 [ CI-Rl | CI-R1 | C1-R1 | CI-RI | C1-R1 | Ci-R3 | CI-R3 [ C1-R3 | CI-RI
11 CI-R1 [ CI-R2 | C1-R2 | C1-R2 | C}-R1 | C1-R] | C1-R4 | CI-R4 | C1-R4 | CI-RI
10 C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 } C2-R1 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R]
9 C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-R} | C2-R1 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R2 { C2-RI
8 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2
7 C2.R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2
6 C3-R1 { C3-R2 | C3-R2 { C3-R2 { C3-R1 { C3-R2 { C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
5 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
4 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
3 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2
2 C4-R1 | C4-R1 | C4-R1 | C4-R1 | C4-R1 | C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R]
1 C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R1 | C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-RI
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Tabla 5.9 Tipificacién de vigas, direccién larga (x), modelo E15Q4M2
Nivel Marcos A y D, Cnijia Marcos B y C, Crujia
1-2 2-3 3-4 4-5 -2 2-3 3-4 4-5
15 T-R1 T-RS T-R5 T-R1 T-R9 T-R13 T-R13 T-R9
14 T-R1 T-R5 T-R5 T-R1 T-R9 T-R13 T-R13 T-R9
13 T-R1 T-R5 T-RS T-R1 T-R9 T-R13 T-R13 T-R%
12 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RI0
11 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-R10
10 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RI10
9 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-RI10
8 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 T-R15 T-R15 T-R11
7 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 T-R15 T-R15 T-R11
6 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 [ T-R16 | T-Rl12
5 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-Ri2
4 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 T-R16 | T-R16 | T-RI12
3 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R17 | T-R17 | T-RI2
2 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R17 | T-Ri17 | T-Ri2
1 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R17 | T-R17 | T-Ri2

Tabla 5.10 Refuerzo de las vigas de los marcos largos, modelo E15Q4M2

Secciéon Flexion (extremos) Cortante (ramas de estribos)
(35x80 cm) Refuerzo M - Refuerzc M * Extremos Centro
T-RI 4#6 2#6 + 2#5 225@1llcem  |2825@ 12 cm
T-R2 448 + 1#5 3#8 283@12.5cm  |2#3 @ 14 cm
T-R3 SH8 + 1#5 348 3@ 125em  [2#3 @ 13 cm
T-R4 6#8 248 + 246 283 @ 12 cm 2#3 @ 13 cm
T-R5 3#6 3#6 2#25@ 15 cm 2#2.5@ 16 cm
T-R6 448 446 2#3 @ 15 cm 243 @ 19 cm
T-R7 S5#8 2H#H8 + 1#5 283 @ 12.5 cm 2#3 @ 17 cm
T-R8 6#8 1#8 + 3#6 2#3 @ 14 cm 243 @ 15 cm
T-R9 IHB + 1#6 3#6 283 @ 11 cm 283 @ 12 cm
T-R10 5#8 3#8 + 2#6 243 @ 8 cm 283 @ 9 cm
T-R11 6#8 3#8 + 2#6 2#3 @ 8 cm 2#3 @ 9 cm
T-R12 T#8 3H#B + 2H6 283@ 11 cm 2#3 @ 12 cm
T-R13 2H6 + 2#5 3#6 243 @ 12.5 cm 2#3 @ 16 cm
T-R14 4#8 + 1#5 4#6 283@ 12.5cm |23 @ 13 cm
T-R15 S#8 + 1#5 3#8 243 @ 11 cm 243 @ 12 cm
T-R16 6#8 + 1#5 3#8 + 145 243 @ 9 cm 2#3 @ 10 cm
T-R17 6#8 + 1#6 3#8 + 145 2#3 @ 9 cm 243 @ 10 cm
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Tabla 5.11 Tipificacion de vigas, direccion corta (y), modelo E150Q4M?2

Nivel Marcos 1 v 5, Crujia Marcos 2. 3 v 4, Crujia
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
15 VI1-R1 VI1-R3 V1-R1 V1-RS VI1-R7 VI-RS
14 VIi-R1 VI1-R3 VI1-R1 VI-RS VI1-R7 VI-RS
13 VI-R1 VI1-R3 V1-R1 VI-RS Vi-R7 VI-RS
12 VI1-R2 V1-R4 V1-R2 V4-R1 VI1-R8 V4-R1
11 VI1-R2 V1-R4 V1-R2 V4-R1 VI1-R8 V4-R1
10 VI1-R2 V1-R4 V1-R2 V4-Ri VI1-R8 V4-R1
9 V1-R2 V1-R4 VI1-R2 V4-R1 V1-R8 V4-Ri
8 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V5-R1 V2-R8 VS5-Ri
7 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V5-R1 V2-R8 V35-R1
6 V3-R1 V2-R5 V3-R1 V5-R2 V3-R3 V5-R2
5 V3-R1 V2-R5 V3-R1 V5-R2 V3-R3 V5-R2
4 V3-R1 V2-RS V3-R1 V5-R2 V3-R3 V5-R2
3 V3-R2 V2-RS V3-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2
2 V3-R2 V2-R5 V3-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2
1 V3-R2 V2-R5 V3-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2
Tabla 5.12 Refuerzo de las vigas de los marcos cortos, modelo E15Q4M2
Seccidn Flexion (extremos) Cortante {ramas de estribos)
{40x85 c¢cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
V1-R1 448 2#8 283 @ 11 cm 283 (@ 12 cm
VI-R2 6#8 + 1#5 4#8 W4 @ 12.5cm  [2#4 @ 15 cm
V1-R3 3H8 + 1#5 3#6 3@ 125¢cm |23 @ 16cm
V1-R4 6#8 3#8 + 2#5 4@ 12.5cm  |2#4 @ 18 cm
VI-RS 5#8 + 1#6 1#8 + 3#6 2#3 @ 7 cm 2#3 @ 7 cm
V1-R7 348 + 2#6 3H6 + 1#5 2#3 @ 10 cm 2#3 @ 10 cm
Vi-R8 748 3#H8 + 1#6 2#4 @ 13 cm 2#4 @ 13 cm
Seccion Flexion (extremos) Cortante
(40x90 cm) Refuerzo M - Refuerzo M T Extremos Centro
V2-R1i TH8 + 1#6 348 + 3H#6 2H4 @ 13 cm 2#4 @ 13 cm
V2-R4 6#8 + 1#6 448 + 1#6 #4 @ 15 cm 284 @ 16 cm
V2-R5 7H8 + 1#6 SH#8 + 1#5 4@ 125cm  [2#4 @ 14 cm
V2-R8 TH] + 1#5 3#8 + 2#5 2#4 @ 13 cm 244 @ 13 cm
Seccion Flexion (extremos) Cortante
- (45%90 cm) RefuerzoM=- |  RefuerzoM ™ Extremos.. . Centro
V3-R1 8#8 5#8 + 1#5 2#4 @ 12.5 cm 244 @ 12.5 cm
V3-R2 8#8 5#8 + 1#6 264 @ 12.5cm  |2#4 @ 12.5 cm
V3-R3 8#8 4#8 + 1#6 24 @ 11 cm 244 @ 12 cm
V3i-R4 TH8 + 2#6 3#8 + 3H6 2#4 @ 10 cm 2#4 @ 11 em
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Tabla 5.12 (continuacién),

Seccidn Flexion (extremos) Cortante

(50x85 cm) Refuerzo M - RefuerzoM + Extremos Centro
V4-R1 R#8 +1#6 4#8 + 1#5 284 @ 10 cm 2#4 @ 10 cm
Seccidn Flexion (extremos) Cortante

(50x90 cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
V5-R1 8#8 +1#6 4#8 + 1#6 2#4 @ 10 cm 2#4 @ 10 cm
V5-R2 o483 548 2#4 @ 10cm _ |2#4 @10 cm
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FIG 5.1 Disefio de las columnas de los niveles 11—-15, modelo E15Q4M1
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CI-R1 (60x60cm) 8#8 4#4@10cm C2-R2 (70x70cm) 16#8 6#3@9%m

C3-R3 (80x80cm) 26#8 8#3@10cm C2-RS (70x70cm) 30#8 10#3@10cm

Figura 5.8 Secciones y distribuciones transversales representativas de las columnas
del modelo E15Q4M1.
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C1-R1 (60x60cm) 8#8 4#4@10cm C1-R3 (60x60cm) 16#8 6#3@10cm

C3-R3 (80x80cm) 3248 10#3@10cm

Figura 5.9 Secciones y distribuciones transversales representativas de las columnas
del modelo E15Q4M2.
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Capitulo 6

Diseiio del edificio para marcos ductiles con Q=3

6.1 Descripcidn de las secciones de diseiio, modelo E1SQ3M1.

Las secciones tipicas consideradas en el analisis del modelo disefiado conforme al método
riguroso y utilizando un factor de comportamiento sismico Q=3, E15Q3M], asi como sus disefios
finales, se resumen en las tablas 6.1 y 6.2 (columnas) y 6.3 a 6.6 (vigas). Las columnas son de tres
secciones transversales, 65 x 65 cm (columnas C1) de los niveles 11 a 15, 75 x 75 cm (columnas
C2) de los miveles 7 a 10, y 85 x 85 cm (columnas C3) de los niveles 1 a 8. Las secciones y
distribuciones transversales representativas de las columnas de este modelo se muestran en la fig
6.8. El refuerzo longitudinal (tablas 6.1 y 6.2) se encuentra uniformemente distribuido. Se observa
en las figuras 6.1 a 6.3 que el disefio de las columnas C1 a C3, conforme a los criterios del
método riguroso de disefio de las NTCC-96 para marcos ductiles, es satisfactorio en los niveles
superiores (C1), aunque en algunas columnas centrales de niveles intermedios e inferiores rige el
disefio en la zona de flexocompresion. Las columnas centrales son las mas esforzadas para disefio
en niveles superiores € intermedios, sin embargo, en los pisos inferiores las columnas laterales y
de esquina también son sujeto de esfuerzos importantes. Los requisitos por confinamiento para
marcos ductiles controlan la separacién y nimero de ramas de estribos en los extremos.

Los requisitos de confinamiento de marco ductil controlan en algunas ocasiones la separacion y
nimero de estribos en los extremos de las vigas, principalmente en los marcos largos externos
(marcos A y D), y en la mayoria de los casos, los controlan los criterios de resistencia al corte
(marcos 1 a 5, B y C). Los porcentajes de refuerzo a flexion para momento negativo fluctiian
de p=0.0034 a p=0.0143 para los marcos largos y de p=0.0068 a p=0.0151 para los marcos
cortos. En general, el disefio final de las secciones y del refuerzo lucen razonables.
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Tabla 6.1 Refuerzo de las columnas del modelo E15Q3M1
Seccion (cm) Flexocompresion Cortante (ramas de estribos)
Refuerzo p Extremos Centro
C1-R1 (65 x65) 10#8 0.0120 4#4 @ 10 cm 4#4 @ 30 cm
C1-R2 (65x65) 20#8 0.0240 643 @ 10 cm 6#3 @ 25 cm
C1-R3 (65x65) 28#8 0.0336 1043 @ 10 cm 1043 @ 32 cm
C2-R1 (75x75) 12#8 0.0108 6#3 (@ 8 cm 6#3 @ 35 cm
C2-R2 (75x75) 2048 0.0180 6#3 @ 8 cm 6#3 @ 24 cm
C2-R3 (75x75) 2848 0.0252 10#3 @ 10 cm 10#3 @ 30 cm
C3-R1 (85x85) 16#8 0.0112 6#4 @ 10 cm 6#4 @ 42 cm
C3-R2 (85x85) 2448 0.0168 6#4 @ 10 cm 6#4 @ 38 cm
C3-R3 (85x85) 28#8 0.0196 10#3 @ 10 em 1043 @ 28 cm
C3-R4 (85x85) 40#8 0.0281 1243 @ 10 cm 12#3 @ 30 cm
Tabla 6.2 Tipificacion de columnas del modelo E15Q3M1
Nivel Columnas
ALDI | A2D2 | A3,D3 | A4,D4 | A5,D5 | BI,CI | B2,C2 | B3,C3 | B4,C4 | B5,C5
15 | Ci-R1 | CI-R2 | CI-R2 | CI-R2 | CI-R] | C1-R2 | CI1-R2 | C1-R2 | C1-R2 | CI-R2
14 Cl-Rl | ClI-R2 | C1-R2 | Ci1-R2 | CI-R]1 { C1-R2 | C1-R2 | C1-R2 | C1-R2 | C1-R2
13 CI-Rl | C1-R2 { C1-R2 | C1-R2 { CI-R]1 { C1-R2 | CI1-R2 | CI-R2 | C1-R2 | CI-R2
12 Ci-R1 | CI-R2 | CI1-R2 } C1-R2 | C1-R1 | C1-R2 | CI1-R3 | C1-R3 | C1-R3 | C1-R2
11 CI-Rl | CI-R2 | C1-R2 | C1-R2 | CI-RI1 | C1-R2 | CI-R3 | CI-R3 | C1-R3 | C1-R2
10 C2-Rl | C2-R2 § C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 { C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 } C2-R3 | C2-R2
9 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 { C2-R1 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2
8 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R]1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
7 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
6 C3-RI | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R} | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
5 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
4 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 { C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2
3 C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R] | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2
2 C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4
1 C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R2 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4
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Tabla 6.3 Tipificacion de vigas, direccién larga (x), modelo E15Q3M1
Nivel Marcos A y D, Crujia Marcos By C, Crujia
1-2 2-3 3-4 4.5 1-2 2-3 3-4 4-5
15 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-R9 T-R1 T-R1 T-R9
14 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-R9 T-R1 T-R1 T-R9
13 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-R9 T-R1 T-R1 T-RS
12 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-Ri4 | T-RI0
11 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-R10
10 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-R10
9 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-R14 | T-R10
8 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 | T-R15 | T-R15 | T-RI1t
7 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 | T-R15 | T-R15 | T-R1l
6 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-R12
5 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-Ri6 | T-R12
4 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-R12
3 T-RS T-R8 T-R8 T-R5 T-Ri3 | T-R16 | T-R16 | T-RI13
2 T-RS T-R8 T-R8 T-R5 T-R13 } T-R16 | T-R16 | T-RI3
1 T-R5 T-R8 T-R8 T-RS T-R13 | T-R16 | T-R16 | T-RI13
Tabla 6.4 Refuerzo de las vigas de los marcos largos, modelo E15Q3M1
Seccion Flexion (extremos) Cortante (ramas de estribos)
(40x90 cm) Refuerzo M - RefuerzoM Extremos Centro
T-R1 4#6 4#6 283 (@ 15 cm 283 @ 15 cm
T-R2 S#8 + 1#6 248 + 246 283 @ 15 cm 2#3 @ 15 cm
T-R3 6#8 2#8 + 246 283 @ 1S cm 2#3 @ 15 cm
T-R4 8#8 3#8 + 146 2#3 @ 15 em 283 @ 15 cm
T-RS 8#8 3#8 + 145 283 @ 12.5cm  [2#83 @ 12.5 cm
T-R6 SH8 + 1#6 248 + 146 243 @ 15 cm 2H3 @ 15 cm
T-R7 6#8 2#8 + 1#6 243 @ 15 cm 2H3 @ 15 cm
T-R8 8#8 3#8 2#3 @ 20 cm 2#3 @ 20 cm
T-R9 3#8 + 1#5 4746 + 1#5 3@ 125cm  [2#83 @ 12.5cm
T-R10 6#8 + 1#5 4#8 + 1#5 283 @ 125cm  [2#3 @ 1S cm
T-R11 8#8 + 1H#5 * 4#8 + 2#5 283 @ 11 cm 283 @ 12.5 cm
T-R12 O#B + 1#5 * 4#8 + 2H#5 283 @ 11 cm 2#3 @ 12.5 cm
T-R13 O#B + 1#6 * 4#8 + 1#5 28 @ 11.5cm  |283 @ 125 cm
T-R14 6#8 3#8 2#3 @ 19 em 2#3 @ 20 cm
T-R15 8#8 3#8 + 2#5 283 @ 125cm  |283 @ 125 cm
T-R16 O#8 * 3#8 + 245 283 @ 125cm  |283 @ 12.5cm

Nota: El asterico (*) indica que se debe distribuir el refuerzo en dos lechos.
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Tabla 6.5 Tipificacién de vigas, direccién corta (y), modelo E15Q3M1

Nivel Marcos 1 y 5, Crujia Marcos 2, 3 y 4, Crujia
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
15 VI1-Rl1 V1-R3 V1-R1 V1-RS V1-R7 V1-R5
14 Vi-Rl1 VI1-R3 V1-R1 VI1-RS V1-R7 VI1-RS
13 VI1-R} VI-R3 V1-Rl VI-R5 VI1-R7 V1-R5
12 VI1-R2 V1-R4 Vi-R2 V4.R1 V1-R8 V4-R1
11 V1-R2 VI-R4 VI1-R2 V4-R1 VI1-R8 V4-R1
10 V1-R2 VI1-R4 V1-R2 V4-R V1-R8 V4-R1
9 V1-R2 V1-R4 V1-R2 V4-R1 VI1-R8 V4-R1
8 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V5-R1 V2-R8 V5-R1
7 V2-R1 V2-R4 V2-RI1 V3-R1 V2-R8 Vi-R1
6 V3i-Rl1 V2-R5 V3-Rl V5-R2 V3-R3 V5-R2
5 V3-R1 V2-R5 V3-Rl V5-R2 V3-R3 V35-R2
4 V3-R1 V2-R5 V3-R1 V5-R2 V3-R3 V5-R2
3 V3-R2 V2-R5 V3-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2
2 V3-R2 V2-R5 V3i-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2
1 V3-R2 V2-R5 V3-R2 V5-R2 V3-R4 V5-R2

Tabla 6.6 Refuerzo de las vigas de los marcos cortos, modelo E15Q3M|1

Seccién Flexion (extremos) Cortante (ramas de estribos)

(40x85 cm) Refuerzo M - RefuerzoM *+ Extremos Centro
V1-R1 448 + 245 2#8 + 1#5 2#3 @ 12.5 cm 283 @ 12.5 cm
V1-R2 8#8 5#8 2#3 @ 10.5 cm 283 @ 11.5 cm
V1-R3 4#8 + 1#5 2H8 + 1#S 2#3 @ 12.5 cm 2#3 @ 12.5¢cm
V1-R4 T#8 + 1#6 SH#8 + 1#5 2#3 @ 12 cm 2#3 @ 12.5 ¢cm
VI1-RS 6#8 + 1#5 3#8 23 @ 11 cm 283 @ 12.5 ¢cm
V1-R7 5#8 + 1#6 3#8 2#3 @ 13.5cm 23 @ 15 cm
V1-R8 OH#R + 1#6 * SH8 + 1#5 2#3 @8,5 cm 2#3 @ 9.5 cm
Seccion Flexion (extremos) Cortante

(40x95 cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
V2-R1 8#8 S#8 + 245 283 @ 10 cm 2#3 @ 10.5 cm
V2-R4 BHS + 1Ho * 6#8 + 145 2#3 @ 10 cm 283 @ 11 cm
V2-R5 O#8 6#8 + 1#6 2#3 @ 10 cm 2#3 @ 10.5 cm
V2-R8 10#8 + 1#6 * THS 2#4 @ 14 cm 1 2#4 @ 14.5 cm
Seccién Flexion (extremos) Cortante

(45x95 cm) " | RefuérzoM= | RefuerzoM ™ Extremos -Centro
V3-R1 OH8 + 245 * T#8 #3ImB8Scm 2#3 (@ 9 cm
V3-R2 10#8 * TH8 2#3 @ 8.5 cm 2#3 (@ 9 cm
V3-R3 11#8 * T#8 + 1#5 244 @ 12.5 cm 2#4 @ 12.5 cm
V3i-R4 1148+ 1#5 * 7#8 + 1#5 2H4 @ 125 cm 2#4 @ 12.5 cm
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Tabla 6.6 (continuaci6n),
Seccion Flexion (extremos) | Cortante
(50x85 cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
V4-R1 1148 * 6#8 24 @ 12.5cm  [2H4 @ 13.5cm
Seccidn Flexion (extremos) Cortante
(50x95 cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
V5-Ri 1148 * 7#8 244 @ 12.5¢cm 284 (@ 13 cm
V5-R2 12#8 -+ 1#6 * 8#8 2#4 @ 11 cm 2#4 @ 11.5 cm
Nota: Fl asterico (*) indica que se debe distribuir el refuerzo en dos lechos.

6.2 Descripcion de las secciones de disefio, modelo E15Q3M2,

Las secciones tipicas consideradas en el andlisis del modelo disefiado conforme al método
simplificado y utilizando un factor de comportamiento sismico Q=3, E15Q3M2, asi como sus
diseftos finales se resumen en las tablas 6.7 y 6.8 (columnas) y 6.9 a 6.12 (vigas). Las columnas
son de cuatro secciones transversales, 65 x 65 ¢cm (columnas C1) de los niveles 11 a 15, 75 x 75
cm (columnas C2) de los niveles 7 a 10, 85 x 85 cm (columnas C3) de los niveles 3 a 8 y 90 x 90
cm (columnas C4) en los niveles 1 y 2. Las secciones y distribuciones transversales
representativas de las columnas de este modelo se muestran en la fig 6.9. Al igual que para el
disefio con Q=4, la diferencia con el método riguroso fue en el disefio de las columnas de los
niveles inferiores, donde se requiridé de secciones mas amplias de columnas para satisfacer los
requisitos de porcentaje de refuerzo longitudinal maximo permitido, ya que en el disefio rige
flexocompresion. El refuerzo longitudinal (tablas 6.7 y 6.8) se encuentra uniformemente

distribuido.

Tabla 6.7 Refuerzo de las columnas del modelo E15Q3M2
Seccion (cm) Flexocompresidn Cortante (ramas de estribos)
Refuerzo P Extremos Centro
CI1-R1 (65%x65) 10#8 0.0120 4#4 @ 10 cm 4#4 @ 16 cm
Ci-R2 (65x65) 28#8 0.0336 10#3 @ 10 cm 10#3 @ 16 cm
C2-R1 (75x75) 1248 0.0108 6#4 @ 10 cm 6#4 @ 18.5 cm
C2-R2 (75x75) 2848 0.0252 10083 @ 10cm | 1043 @ 18.5¢em
C3-R1 (85x85) 1648 0.0112 6#4 @ 10 cm 6#4 @ 21 cm
C3-R2 (85x85) 2848 0.0196 10#¥3 @ 10 cm 10#3 @ 18 cm
C3-R3 (85x85) 32410 0.0351 1043 @ 10 cm 1043 @ 16 cm
C4-R1 (90x90) 24#8 0.0150 6#4 @ 10 cm 6#4 (@ 43 cm
C4-R2 (50x50) 40#10 0.0391 12#3 @ 10 cm 1243 @ 21 cm
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Se observa en las figuras 6.4 a 6.7 que el disefio de las columnas Cl a C4, conforme a los
criterios del método simplificado de disefio de las NTCC-96 para marcos ductiles y a niveles de
distorsion grandes, es justo a flexocompresion en las columnas centrales, donde se obtienen
porcentajes de refuerzo grandes debido a las elevadas fuerzas de compresidn. La separacion vy
nimero de ramas de estribos en los extremos es controlada por los requisitos por confinamiento
para marco ductil, mientras que al centro la fuerza cortante actuante y el menor factor de
reduccion por resistencia para este concepto (F, =0.5) controlan el disefio.

Las secciones de las vigas aumentaron en su ancho con respecto al modelo E15Q3MI1 para
algunas crujias, debido a que el limite de 1a fuerza cortante que resiste el concreto en el disefio es
inferior porque se reduce Fr. Las secciones finales se presentan en las tablas 6.9 a 6.12, donde se
pueden observar los cambios en cuanto a anchura y refuerzo a corte con respecto al modelo
E15Q3M]. La separacién y nimero de estribos en los extremos de las vigas son controladas en
algunas ocasiones por los requisitos de confinamiento de marco ductil, principalmente en los
marcos largos externos {marcos A y D), y en la mayoria de los casos, por los criterios de
resistencia al corte (marcos 1 a 5, B y C). El disefio por flexion de las vigas no varia mucho con
respecto al método riguroso, ya que los momentos resistentes que son amplificados en dicho
método son los de las columnas. Los porcentajes de refuerzo a flexion para momento negativo
fluctiian de p=0.0036 a p=0.0143 para los marcos largos y de p=0.0076 a p=0.0117 para los
marcos cortos. En general, el disefio final de las secciones y del refuerzo también lucen
razonables.

Tabla 6.8 Tipificacién de columnas del modelo E15Q3M2
Nivel Columnas

Al1,Dl } A2D2 | A3,D3 | A4,D4 | A5,D5 | BL,Cl | B2,C2 | B3,C3 | B4,C4 | B5,C5
15 Cl1-Rl | CI-R1 | CI-R1 | CI-R1 | C1-R! | C1-Rl | C1-RI1 | C1-R1 | CI-RIl | CI-RI
14 C1-R1 | CI-R1 | CI-R1 | CI1-R1l | C1-R} | CI-R1 | CI-R1 | C1-R1 | CI-R1 | CI-R]
13 C1-R1 { CI-RIl | C1-R1 | CI-R1 | C1-R1 | CI-R] | C1-R] | C1-R] | C1-R1 | C1-RI
12 Ci-R1 | CI-R1 | C1-R1 | CI-R1 { CI-R] [ CI-R1 | CI-R2 | C1-R2 | C1-R2 | Cl-Rl
11 C1-R1 | CI-R1 | C1-R1 | C1-R1 { C1-R1 [ C1-R1 | CI-R2 | C1-R2 | CI1-R2 | CI-R]
10 | C2-RI [ C2-R]1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-RI | C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-RI
9 C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-R1 | C2-Rl | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R]
8 C2-R1 | C2-Rl | C2-R1 | C2-R1 | C2-RI | C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R]
7 C2-R1 | C2-R1 | C2-Rl | C2-RI | C2-R1 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1
6 C3-R1 { C3-RI | C3-R1 | C3-RI | C3-R1 [ C3-R] | C3-R3 { C3-R3 | C3-R3 | C3-RI
5 C3-R1 | C3-R1 | C3-R1 | C3-RI | C3-R1 | C3-R!1 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-RI
4 C3-R1 | C3-R1 | C3-R3 | C3=RIl |-C3-Rt | C3-R1 | C3-R3 | C3-R3 { C3-R3 |.C3-R1.
3 C3-R1 | C3-R1 | C3-R3 | C3-R1 | C3-RI | C3-R] | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R1]
2 C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 j C4-R2
! C4-R1 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-Rl | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2 | C4-R2
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Tabla 6.9 Tipificacion de vigas, direccion farga (x), modelo E1503M?2
Nivel Marcos A vy D, Crujia Marcos B y C, Crujia
1-2 23 3-4 4-5 1-2 2-3 3-4 4-5
15 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-R9 T-R1 T-R1 T-R9
14 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-R9 T-R1 T-R1 T-R9
13 T-R1 T-R1 T-R1 T-R1 T-RS T-R1 T-R1 T-RS
12 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 T-R14 T-R14 T-R10
11 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 | T-R14 | T-Ri14 | T-Ri0
10 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 T-R14 T-R14 T-R10
9 T-R2 T-R6 T-R6 T-R2 T-R10 T-R14 T-R14 T-R10
8 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-R11 T-R15 T-R15 T-R11
7 T-R3 T-R7 T-R7 T-R3 T-Ril T-R15 T-R15 T-R11
6 T-R4 T-R8 T-R38 T-R4 T-R12 T-R16 T-R16 T-R12
5 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 | T-R16 | T-R16 | T-RI2
4 T-R4 T-R8 T-R8 T-R4 T-R12 T-R16 T-R16 T-R12
3 T-R5 T-R8 T-R38 T-RS T-R13 T-Ri6 T-R16 T-R13
2 T-RS T-R8 T-R8 T-R5 T-R13 T-R16 T-R16 T-R13
1 T-R5 T-R8 T-RS$ T-RS T-RI13 | T-R16 | T-R16 | T-RI13

Tabla 6.10 Refuerzo de las vigas de los marcos largos, modelo E15Q3M2
Seccion Flexion {extremos) Cortante (ramas de estribos)
(40x90 cm) Refuerzo M - Refuerzo M Extremos Centro
T-R1 2H#8 + 1#5 2#8 + 1#S 283 @ 12.5cm  |2#3 @ 12.5 ¢m
T-R2 5#8 + 1#6 3H#8 + 145 3@ 125cm  |2#3 @ 12.5cm
T-R3 6#8 3#8 + 1#5 283 @ 12.5em  [2#83 @ 12.5cm
T-R4 848 3#8 + 1#6 2#3 @ 10 cm 2#3 @ 11.5cm
T-R5 8#8 3#8 + 1#6 2#3 @ 10 cm 283 @ 11 cm
T-R6 S5H8 + 1#6 2H#8 + 1#6 283 @ 14 cm 2#3 @ 15 cm
T-R7 6#8 2#8 + 1#6 283@ 13.5cm  |2#3 @ 15 cm
T-R8 8#8 3#8 2#3 @ 10 cm 2#3 @ 11.5cm
T-R9 3#8 + 1#5 4#6 + 145 3@ 125cm |23 @ 12.5cm
T-R10 6#8 + 1#5 4#8 + 1#5 2#3 @ 10 cm 2#3 @ 12.5 cm
T-R11 B#B + |#HS * 4#8 + 2#5 284 @ 12.5cm  |2#4 @ 12.5 cm
T-R12 OHB + 145 * 4#8 + 2#5 264 @ 12.5cm  |2#4 @ 12.5 cm
T-R13 OH8 + 1#6 * 4#8 + 1#5 2#4 @ 12.5cm  [2#4 @ 12.5cm
T-R14 6#8 3#8 283 @ 10.5cm  |2#3 @ 14 cm
T-R15 8#8 3#8 + 2#5 244 @ 12.5cm  [2#4 @ 12.5 ¢cm
T-R16 O#8 * 3#8 + 245 2@ 125cm  |284 @ 12.5cm
Nota: El asterico (*) indica que sc debe distribuir el refuerzo en dos lechos.
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Tabla 6.11 Tipificacion de vigas, direcciéon corta (y), modele E150Q3M2
Nivel Marcos 1 vy 5, Crujia Marcos 2. 3 v 4. Crutia
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
15 VI-RI V1-R3 V1i-R] VI-RS V1-R6 VI-RS
14 V1-R1 V1-R3 Vi-R1 V1-R5 VI1-R6 VI-RS
13 Vi-R1 V1-R3 V1i-R1 V1-R5 VI1-Ré VI1-RS
i2 VI1-R2 V1-R4 VI1-R2 V4-R1 V4-R2 V4-R1
11 VI1-R2 VI1-R4 VI1-R2 V4-R1 V4-R2 V4-R1
10 Vi1-R2 V1-R4 Vi-R2 V4-R1 V4-R2 V4-R1
9 VI-R2 V1i-R4 VI1-R2 V4-R1 V4-R2 V4-R1
8 V2-R1 V2-R2 V2-R1 V5-R1 V5-R2 V5-R1
7 V2-R1 V2-R2 V2-R1 V5-R1 V5-R2 V5-R1
6 V3-R1 V2-R3 V3-Ri V6-R1 V6-R3 V6-R1
5 V3-R1 V2-R3 V3-R1 V6-R1 V6-R3 V6-R1
4 V3-Rl1 V2-R3 V3-R1 V6-R1 V6-R3 V6-R1
3 V3-R1 V2-R3 V3-R1 V6-R2 V6-R4 V6-R2
2 V3-R1 V2-R3 V3-R1 V6-R2 V6-R4 V6-R2
1 V3-R1 V2-R3 V3-R1 V6-R2 V6-R4 V6-R2
Tabla 6.12 Refuerzo de las vigas de los marcos cortos, modelo E1SQ3M2

Seccion Flexidn (extremos) Cortante {ramas de estribos)

(40x85 cm) Refiuerzo M - RefuerzoM Extremos Centro
V1Rl 4#8 + 2#5 2#8 + 145 23 @ 12.5em  [2#3 @ 12.5¢cm
V1-R2 THE + 1#5 4#8 + 2#5 3@ 11.5cm  |2#3 @ 12.5cm
V1-R3 4#8 + 1#5 2#8 + 1#5 2#3 @ 12.5 cm 283 @ 12.5cm
VI1-R4 TH8 4#8 + 2#5 283@ 12 cm 2#3 @ 12.5cm
VI-RS 648 + 1#5 4#6 283 @ 11 cm 2#3 @ 12.5 cm
V1-R6 SHR + 1#5 4#6 2#3 @ 12 cm 2#3 @ 12.5¢cm
Seccién Fiexion (extremos) Cortante

(45%x95 cm) Refuerzo M - RefuerzoM * Extremos Centro
V2-R1 7H8 + 146 SE8+ 145 |283@11.5cm_ [2#83@ 12.5¢cm
V2-R2 8#8 6#8 283@105ecm  |2#83 @ 12 cm
V2-R3 B#8 6#8 283 @ 10cem 2#3 @ 11.5 cm
Seccion Flexién (extremos) Cortante

(50%x95 cm) Refuerzo M - RefuerzoM + Extremos Centro
V3-RI O#8 6#8 + 1#6 23 @ 9.5 cm 283 @ 10.5cm

-~Seccion Flexién.{extremos) . Cortante

{55x90 cm) Refuerzo M - RefuerzoM + Extremos Centro
V4-R1 T10#8 + 2#5 * 6#8 284 (@ 12.5 cm 284 @ 12.5 cm
V4-R2 O#8 + 1#5 S5#8 + 2#5 2#4_@ 12.5¢cm 284 @ 12.5 cm
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Disefio del edificio para marcos ductiles con Q=3

Tabla 6.12 (continuacion).

Seccidn Flexién (extremos) Cortante

(55100 cm) Refuerzo M - Refuerzo M + Extremos Centro
V5-R1 10#8 O#8 + 1#6 244 @ 14 cm 2#4 @15 cm
V5-R2 1048 +1#5 * 748 264 @ 12.5cm 284 @ 12.5 cm
Seccion Flexion (extremos) Cortante

(60x100 cm) Refuerzo M - RefuerzoM Extremos Centro
V6-R1 12#8 * 8#8 2#4 (@ 12 cm 284 (@ 13.5 cm
V6-R2 1248 + 145 * 8#8 264@ 12cm 284 @ 12.5 cm
V6-R3 10#8 +2#5 * THE + 1#6 284 @ 12.5cm  [2#4 @ 12.5cm
V6-R4 11#8 THE + 1#6 2#4 @ 13 cm 2#4 @ 14 cm

Nota: El asterico (*) indica gue se debe distribuir el refuerzo en dos lechos.
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Figura 6.8 Secciones y distribuciones transversales representativas de las columnas
del modelo E15Q3MI.
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Cl-R1 (65x65¢cm) 10#8 4#4@10cm C3-R1 (85x85cm) 1648 6#4@10cm

C3-R2 (85x85¢cm) 28#8 10#3@10cm C4-R2 (90x90cm) 40#10 12#3@10cm

Figura 6.9 Secciones y distribuciones transversales representativas de las columnas
del modelo E15Q3M2.

136




Capitulo 7

Disefio del edificio para marcos no dictiles con Q=2

7.1 Descripcion de las secciones de diseiio, modelo E15Q2.

Las secciones tipicas consideradas en el analisis del modelo E15Q2, asi como sus disefios finales,
se resumen en las tablas 7.1 y 7.2 (columnas) y 7.3 a 7.6 (vigas). Las columnas son de tres
secciones transversales, 65 x 65 cm (columnas C1) de los niveles 11 a 15, 75 x 75 ¢m (columnas
C2) de los niveles 7 a 10, y 90 x 90 c¢m (columnas C3) de los niveles | a 6. Las secciones y
distribuciones transversales representativas de las columnas de este modelo se muestran en la fig
7.4. El refuerzo longitudinal se encuentra uniformemente distribuido (tablas 7.1 y 7.2). Se observa
en las figuras 7.1 a 7.3 que el disefio de las columnas C1 a C3, conforme a los criterios generales
de disefio de columnas de las NTCC-96 (seccidn 4.2), requiere de mayores niveles de refuerzo en
todos los niveles, en general, que para el disefio del modelo E15Q4M1 (figs 5.1 a 5.3), debido a
dos razones fundamentalmente: a) las fuerzas de disefio son mayores al utilizarse un factor de
comportamiento sismico mas pequefio (Q=2) y, b) que el factor de reduccidn por resistencia en la
rama de flexocompresion es menor para marcos no ductiles. Las columnas centrales son las mas
esforzadas para disefio en los niveles superiores, mientras que en los niveles inferiores las
columnas exteriores comienzan a requerir refuerzos similares a las interiores, La separacion y
numero de ramas de estribos en los extremos es controlada en ocasiones por los requisitos por
confinamiento minimos y en otras por la magnitud de la fuerza cortante.

Los criterios de resistencia al corte controlan la separacion y nimero de estribos en los extremos
de las vigas en todos los casos, ya que, para vigas, no existen requisitos de confinamiento si
forman parte de marcos que no son ductiles de acuerdo con la seccién 4.1 de las NTCC-%6. Los
porcentajes de refuerzo a flexion para momento negativo fluctian de p=0.0033 a p=0.0128 para
las vigas T, de p=0.0055 a p=0.0128 para las vigas V1 y de p=0.0096 a p=0.0134 para las vigas
V2. En general, el disefio final de las secciones y del refuerzo lucen razonables. En la tabla 7.6 se
marca con un asterisco los refuerzos que se deben distribuir en dos lechos de las vigas. Las vigas
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Capitulo 7

Disefio del edificio para marcos no dictiles con Q=2

T (marcos largos), V1 y V2 (marcos cortos) requieren que se coloque un refuerzo longitudinal
por temperatura consistente en 2#4 en la seccidén media de la viga.

Tabla 7.1 Refuerzo de las columnas del modelo E15Q2
Seccion (cm) Flexocompresion Cortante (ramas de estribos)
Refuerzo p Extremos Centro
CI1-R1 (65 x65) 1048 0.0120 4#3 @ 16 cm 4#3 @ 22 cm
C1-R2 (65x65) 16#8 0.0192 643 @ 16 cm 6#3 @ 18 cm
C1-R3 (65x65) 2048 0.0240 6#3 @ 16 cm 6#3 @ 18 cm
C1-R4 (65x65) 3248 0.0384 1043 @ 16 cm 10#3 @ 26 cm
C2-R1 (75x75) 16#8 0.0144 6#3 @ 16 cm 6#3 @ 27 cm
C2-R2 (75x75) 2048 0.0180 6#3 @ 14 cm 6#3 @ 14 cm
C2-R3 (75x75) 34#8 0.0308 10#3 @ 16 cm 1043 @ 22 cm
C2-R4 (75x75) 22#8 + 14#10 0.0395 1043 @ 16 cm 10#3 @ 18 cm
C3-R1 (90x90) 2048 0.0125 643 @ 16 cm 643 @ 29 cm
C3-R2 (90x90) 36#8 0.0225 1043 @ l6cm | 1043 @ 24 cm
C3-R3 (90x90) 18#10 + 1848 0.0289 10#3 @ 16 cm 1043 @ 24 cm
C3-R4 (90x90) 38#10 0.0372 1043 @ 20 cm 10#3 @ 21 cm
C3-R5 (90x90) 44410 0.0430 14#3 @ 20 cm 14#3 @ 22 cm
Tabla 7.2 Tipificacién de columnas del modelo E15Q2
Nivel Columnas
AlDI { A2,D2 { A3, D3 | A4,D4 | A5,D5 | B1,Cl | B2,C2 | B3,C3 | B4,C4 | B5.C5
15 CIl-R1 | Ci-R1 | C1-R1 | C1-Rl | CI-R1 | C1-R1 | CI-R1 | C1-R1 | Ci-RIl | C1-R]
14 Cl1-R1 | Ci-Ri1 | C1-R1 | C1-R1 | CI1-Rl | C1-R]1 | C1-R1 | C1-Rt | CI-R] | CI-R1
13 | C1-R1 | CI-R2 | CI1-R2 | C1-R2 | CI-R] | C1-R2 | C1-R2 { CI-R2 | CI-R2 | Ci-R2
12 CI-Rl1 [ CI-R2 | CI-R2 | C1-R2 | CI-R] | CI-R3 | C1-R3 | C1-R3 | CI-R3 | CI-R3
11 Cl1-R2 | CI-R3 | C1-R3 | C1-R3 | C1-R2 { CI-R3 | C1-R4 | C1-R4 | C1-R4 | CI-R3
10 C2-R1 | C2-R2 { C2-R2 { C2-R2 | C2-R] | C2-R2 { C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2
9 C2-R1 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R2 | C2-R1 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2
8 C2-R] | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R1 | C2-R3 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R3
7 C2-R2 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R3 | C2-R2 | C2-R3 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R4 | C2-R3
6 C3-R1 | C3-R2 { C3-R2 | C3-R2 | C3-Rl | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
5 | C3-Rl1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-Rl | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
4 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R1 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
3 C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2
© 2 C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R2 | C3-R2 | C3-R3 | C3-R3 | C3-R3 } C3-R2
1 C3-R4 | C3-R5 | C3-R5 | C3-R5 § C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 | C3-R4 j C3-R4
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Capitulo 7 Diseiio del edificio para marcos no ductiles con Q=2
Tabla 7.3 Tipificacion de vigas, direccién larga (x), modelo E15Q2
Nivel Marcos A y D, Crujia Marcos B y C, Crujia
1-2 2-3 3-4 4-5 1-2 2-3 3-4 4-5
15 T-R1 T-R6 T-R6 T-R1 T-R11 T-R16 | T-R16 | T-Ril
14 T-R1 T-R6 T-R6 T-R1 T-R11 | T-R16 | T-R16 | T-RI!I
13 T-R1 T-R6 T-R6 T-R1 T-R11 T-R16 | T-R16 | T-R1l
12 T-R2 T-R7 T-R7 T-R2 T-R12 | T-R17 | T-R17 | T-R12
11 T-R2 T-R7 T-R7 T-R2 T-R12 | T-R17 | T-R17 { T-R12
10 T-R2 T-R7 T-R7 T-R2 T-R12 | T-R17 | T-R17 | T-R12
9 T-R2 T-R7 T-R7 T-R2 T-R12 | T-R17 | T-R17 | T-R12
8 T-R3 T-R8 T-R8 T-R3 T-R13 | T-R18 | T-RI8 | T-RIi3
7 T-R3 T-R8 T-R8 T-R3 T-R13 | T-R18 | T-R18 | T-RI13
6 T-R4 T-RS T-R9 T-R4 T-R14 | T-R19 | T-R19 | T-R14
5 T-R4 T-R9 T-R9 T-R4 T-Ri14 | T-R19 | T-R19 | T-R14
4 T-R4 T-R9 T-RS T-R4 T-R14 | T-R19 | T-R19 | T-R14
3 T-R5 T-R10 | T-R10 T-R35 T-R15 | T-R19 | T-R19 | T-RI5
2 T-R5 T-R10 { T-R10 T-R5 T-R15 | T-R19 | T-Ri9 | T-RI5
! T-R5S T-R10 | T-R10 T-RS T-R15 { T-R19 | T-R19 | T-RI5
Tabla 7.4 Refuerzo de las vigas de los marcos largos, modelo E15Q2
Seccion Flexion (extremos) Cortante (ramas de estribos)
(50x100 cm) Refuerzo M - Refuerzo M * Extremos Centro
T-R1 2HR + 246 2HR + 146 282 S 18 em 2#2 S 18 em
T-R2 6H#8 + 286 4#8 2#25@ 13¢em | 2#25 @ 15 em
T-R3 8#8 + 1#6 348 + 2#6 2#3 @ 15 em 2#3 (@ 21 cm
T-R4 10#8 448 + 1#5 2#3 @ 13 em 2#3 @ |7 cm
T-R5 10#8 + |#6* 4#8 + 1#5 283 @ 125cm [2#3 @ 16 cm
T-R& 3#8 + |#6 248 + 1#6 2#2 5@ 18 cm _ {2#25 @ 18 ¢m
T-R7 8#8 2#8 + 246 2825 @ 13¢em 2825 @ 18 cm
T-R8 0#8 3#8 + 2#6 2#3 @ 16 cm 283 @ 23 cm
T-RS J0#8 + 1#6* 4#8 2#3 @ 13 cm 2483 @ 17 ¢m
T-R10 1O#8 + 2#5* 4#8 283 @ 125¢cm __|12#3 @ 17 ¢cm
T-R11] 3#8 + [#5 3#8 + 1#5 2825 @ 18cm [2#25@ 18 ¢m
T-R12 8#8 5#8 2#25@17cm  [2#25 @ 18 em
T-R13 O#8 + 1#6 SH8 + 145 283 @ 16 cm 2#3 @ 17 cm
T-Ri4 J1#8 + [#6* 5#8 + 1#5 2#3 (@ ]2 ¢m 2#3 @ 13 cm
T-R135 12#8* 4#8 + 1#6 243 @ 11 cm 2#3 (@ 125 ¢m
T-R16 I#8 + 1#6 248 + 1#6 282 5@ 18cm 12#2 5@ 18 cm
T-R17 8#8 + 1#6 3#8 + 1#6 2#2.5 @ 9 ¢cm 2#2.5 @ 18 cm
T-R18 10#8 4#8 283 @ 125¢em  |2#3 @ 20 ¢m
T-R19 12#8* 4#8 + 146 2#3 @9 cm 2#3 @ 13 cm

LNnta- Bl astericn (%) indica ane s dehe distribnir el refuerza en dos lechos
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Capitulo 7 Disefio del edificio para marcos no ductites con Q=2

Tabla 7.5 Tipificacidn de vigas, direccién corta (y), modelo E15Q2

Nivel Marcos 1 y 5, Crujia Marcos 2, 3 y 4, Crujia
A-B B-C C-D A-B B-C C-D
15 VI1-R]1 VI1-R3 V1-R1 V1-R5 V1-R7 V1-R5
14 V1-Rl1 Vi-R3 V1-R1 VIi-R5 V1-R7 Vi-R5
13 VI-R1 V1-R3 VI1-R1 VI1-RS VI1-R7 V1-R5
12 V1-R2 V1-R4 V1-R2 VIi-R6 VI1-R8 VI1-R6
1t V1-R2 V1i-R4 VI-R2 V1-Roé VI1-R8 VI-Ré
10 Vi-R2 VI1-R4 VI1-R2 V1-R6 V1-R8 VI1-R6
9 V1-R2 V1-R4 V1-R2 VI1-R6 V1-R8 VI-R6
8 V2-R1 V2-R4 VZ-R1 V2-Ré6 V2-R9 V2-R6
7 V2-R1 V2-R4 V2-R1 V2-R6 V2-R9 V2-R6
6 V2-R2 V2-R5 V2-R2 V2-R7 V2-RI10 V2-R7
5 V2-R2 V2-RS V2-R2 V2-R7 V2-R10 V2-R7
4 V2-R2 V2-R5 V2-R2 V2-R7 V2-R10 V2-R7
3 V2-R3 V2-R5 V2-R3 V2-R8 V2-R11 V2-R8
2 V2-R3 V2-R5 V2-R3 V2-R8 V2-R11 V2-R8
| V2-R3 V2-R5 V2-R3 V2-R8 V2-R11 V2-R8
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Capitulo 7 Disefio del edificio para marcos no ductiles con Q=2

Tabla 7.6 Refuerzo de las vigas de los marcos cortos, modelo E15Q2

Seccidon Flexién (extremos) Cortante (ramas de estribos)
(50x100 cm) Refuerzo M - Refuerza M t Extremos Centro
V1-R1 5#8 + 1#6 2#8 + 2#6 282.5@ 18 cm  [2#2.5(@ 18 cm
VI-R2 1048 TH#8 2#3 @ 14 cm 2#3 @ 20 cm
VI-R3 4#8 + 2#6 348 + 2#5 2#2.5@ 18 cm 2#25@ 18 cm
VI1-R4 O#8 + 1#6 848 23 @ 14 cm 243 @ 20 cm
VI-RS TH8 3H8 + 145 2#2.5@ 12 cm 2#25@ 18 cm
VI1-R6 12#8* THE + 1#6 243 @9 cm 283 @ 13 cm
V1-R7 6#8 3HB + 285 2825@ 12cecm [2825@ 18 cm
VI-R8 - 11#8* 8#8 283 @ 10 cm 2#3 @ 15 cm
Seccion Flexion (extremos) Cortante
(55x105 cm) Refuerzo M - RefuerzoM * Extremos Centro

V2-R1 11#8 8#8 243 @ 13 cm 243 @ 15 cm
V2-R2 ° 11#8 + 1#6* BHB +2#6  [2#3 @ 11 cm 283 @ 12.5¢cm
V2-R3 12#8* 10#8 2#3 @ 10 cm 283 @ 12 cm
V2-R4 10#8 + 1#5 B#8 + 1#6 283 @ 13 cm 23 @ 15 cm
V2-RS 11#8 + 1#5* 10#8 2#3@ 10 cm W3 @ 12.5¢cm
V2-R6 13#8* 8#8 + 1#6 2#3 @ 9 cm 283 @ 11 cm
V2-R7 14#8* 10#8 + 1#5 2#4 @ 14 cm 2#4 @ 16 cm
V2-R8 14#8 + 1#6* 10#8 + 1#5 244 @ 13 cm 2#4 @ 15 cm
V2-R9 1148 + 146 o#8 2#3 @ 9 cm 2#3 @ 12 cm
V2-R10 11#8 + 4#6* 10#8 + 145 2#4 @ 14 cm 2#4 @ 16 cm
V2-R11 13#8 + 1#6* 10#8 + 1#6 284 @ 16 cm 2#4 @ 16 cm

Nota: El asterico (*) indica que se debe distribuir el refuerzo en dos lechos.
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C1-R1 (65x65cm) 10#8 4#3@16cm C2-RI (75x75cm) 1648 6#3@16cm

C1-R4(65x65cm) 3248 10#3@16cm C3-R5 (90x90cm) 44#10 14#3@20cm

Figura 7.4 Secciones y distribuciones transversales representativas de las columnas
del modelo E15Q2.
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Capitulo 8

Evaluacion de los criterios del RCDF-93 considerando
resistencias nominales segun las NTCC-96 y
sobrerresistencias

8.1 Consideraciones generales,

El presente capitulo esta encaminado a revisar si las recomendaciones de disefio de las NTCS-95
del RCDF-93 son adecuadas, suficientes y confiables para el disefio de estructuras con marcos de
concreto reforzado que cumplen con las once condiciones de regularidad del apartado 6 de las

NTCS-95.
Los aspectos fundamentales que se pretenden evaluar son:

a) Si disefiar estructuras con base en marcos ductiles con factores de comportamiento sismico

Q=4 y Q=3 es razonable.
b) Si el limite superior A=0.0012 del RCDF-93 en cuanto a distorsiones de entrepiso de disefio

es adecuado.
¢) Si las dos opciones de disefio permitidas en las NTCC-96 para marcos ddctiles brindan un

margen satisfactorio de seguridad.
d) Si disenar estructuras con base en marcos de concreto reforzado utilizando Q=2 es

razonablemente seguro.

Para los analisis no lineales de los modelos E15Q4M1, E15Q4M2, E15Q3MI, EI15Q3M2 y
E15Q2 se calcularon resistencias nominales de vigas a flexion y columnas a flexocompresion y
flexotensién utilizando:

(1) La distribucion real del refuerzo, incluyendo la aportacién del refuerzo de compresion en

vigas.
(2) El bloque equivalente de esfuerzos del concreto estipulado en las NTCC-96 del RCDF-93.
(3) Un comportamiento elastoplastico del acero de refuerzo, como lo especifican las NTCC-96.
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Este criterio corresponde a las sobrerresistencias minimas inherentes al Reglamento de disefio.
Los andlisis no lineales considerando resistencias nominales en los elementos se realizar
utilizando los acelerogramas de SCT-EW y TBOM-NS tomando en cuenta los efectos P-A. No se
considero la interaccién suelo-estructura.

Se evaluaron los efectos de sobrerresistencias en los modelos E15Q4M1, EI5Q4M2, E15Q3MI,
E15Q3M2 y E15Q2, para los acelerogramas de SCT-EW y TBOM-NS, tomando en cuenta:

(1) Confinamiento del nucleo del concreto (modelo de Kent y Park modificado).
(2) Comportamiento "real" del acero de refuerzo (modelo de Rodriguez y Botero),

Para realizar los analisis no lineales los modelos se construyeron con redistribuciones de esfuerzos
entre los marcos (modelos con "marcos desdoblados") y se utilizd el programa DRAIN-2DX
(Prakash et al, 1992). Estos modelos se ilustran esquematicamente en las figs 8.1 y 8.2, La accion
del diafragma rigido se modelé con elementos elasticos infinitamente rigidos cuya funcion es
transmitir las fuerzas cortantes entre cada uno de los marcos exclusivamente, es decir, estos
elementos no tienen amortiguamiento ni pueden disipar energia por comportamiento histerético.

Debido a que el disefio de los marcos en los modelos es simétrico en ambas direcciones, se
presentan los resultados de los marcos A, B, 1 y 2, ya que sus marcos simétricos (D, C, 5y, 3y 4)
presentan respuestas muy similares; de la misma forma se muestran tnicamente las curvas
histeréticas y los mapas de fluencias mas representativos para cada modelo.

Las respuestas presentadas son envolventes de distorsiones de entrepiso maximas, envolventes de
cortantes de entrepiso maximos, demandas de ductilidad de entrepiso maximas y rigideces de
entrepiso efectivas, lo que valora de mejor manera la degradacion estructural por comportamiento
no lineal,

En estas figuras, la ductilidad de entrepiso se obtiene de relacionar en el tiempo, el cortante de
entrepiso con la distorsion de entrepiso, definiendo previamente momentos de inercia y médulos
de elasticidad para cada seccion, asi como momentos de fluencia (positivo y negativo) para el
caso de vigas, y momentos de fluencia (positivo y negativo) y cargas axiales de fluencia (tension y
compresion) con el fin de formar diagramas de interaccion en el caso de columnas, la informacion
anterior se relaciona para establecer diagramas momento-curvatura bilineales a fin de obtener los
cortantes a partir de los momentos y las distorsiones con base en las curvaturas.

Las respuestas relacionadas con envolventes de cortantes de entrepiso maximos, muestran los
cortantes maximos de cada marco divididos entre el peso total de la estructura.

La rigidez efectiva se define como la rigidez pico a pico entre los ciclos de maxima distorsion de
entrepiso (fig 8.74) y en las graficas de envolventes se relaciona con la rigidez elastica con el fin
de tener un parametro que mida el cambio de rigidez.

En este trabajo se comparan las demandas méaximas de ductilidad de entrepiso (1) con los factores
de comportamiento sismico Q, puesto que se planea en estudios futuros relacionar ambos
parametros, aunque se reconoce y aclara en este estudio que | y Q no son iguales.
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Ademas, se presentan ciclos histeréticos de entrepiso relacionando distorsiones y cortantes para
los marcos representativos de cada modelo, y los mapas de fluencias en cada direccidn
considerando resistencias nominales y sobrerresistencias.

8.2 Analisis no lineales del modelo E15Q4M1.

Los resultados de los analisis no lineales del modelo E15Q4M1 se resumen en las figs 8.3 a 8.25,
considerando resistencias nominales y sobrerresistencias ante los acelerogramas de SCT-EW y
TBOM-NS del sismo del 19/09/85. Las figs 8.3 a 8.6 presentan las respuestas maximas globales
de los marcos cuando se someten a los acelerogramas mencionados. En estas figuras se observa
que las demandas de ductilidad de entrepiso méximas considerando resistencias nominales
permanecen, en la mayoria de los casos, por debajo del factor de comportamiento sismico Q=4,
los valores maximos se encuentran en los niveles inferiores € intermedios. Los casos en los que se
supera el factor de comportamiento sismico Q=4 son: en los marcos A y B ante el acelerograma
TBOM-NS y en el marco 1 ante el acelerograma SCT-EW, estas demandas de ductilidad estan
asociadas a rigideces efectivas del orden de 0.2 a 0.25 de la rigidez elastica, lo que implica un
cambio de rigidez importante y, por lo tanto, un incremento importante del periodo de la
estructura en ese intervalo de tiempo. Se puede observar también que al considerar el efecto de
las sobrerresistencias utilizando el acelerograma de SCT-EW (figs 8.3 y 8.4), las demandas de
ductilidad disminuyen y las rigideces efectivas aumentan, pero no de manera importante, es decir,
que aun y con sobrerresistencias, el cambio de rigidez es significativo.

Las distorsiones de entrepiso dinamicas relacionadas con sobrerresistencias superan
marcadamente a las de disefio y a las relacionadas con resistencias nominales en los entrepisos
intermedios e inferiores ante el acelerograma SCT-EW (figs 8.3 y 8.4), observandose poca
diferencia entre los marcos exteriores y los interiores, incluso, las distorsiones dinamicas
considerando sobrerresistencias sobrepasan en ambas direcciones (x y y) el limite de 1.2%
establecido por el RCDF-93.

Las distorsiones de entrepiso dinadmicas relacionadas con resistencias nominales superan a las de
disefio y a las relacionadas con sobrerresistencias en los entrepisos intermedios e inferiores ante el
acelerograma TBOM-NS (figs 8.5 y 8.6), sobrepasando en la direccion x el limite de 1.2%
establecido por el RCDF-93.

Como se ilustra en la fig 8.15, las fluencias en la direccion x ante el acelerograma SCT-EW se
producen principalmente en vigas, aunque existen un nimero importante de fluencias en las
columnas de los primeros dos pisos en sus extremos inferiores y de las columnas de los entrepisos
intermedios 7 y 8 en su extremo superior (marco A). Las curvas de histéresis (fig 8.7) definen
ciclos amplios donde, en algunos niveles, se observan efectos aparentemente relacionados con una
degradacion_global de resistencia en el entrepiso, principalmente en los niveles N1 y N2, sin
embargo, no se descarta que dichos efectos pudieran tener otro origen. La fluencia de las
columnas de los niveles | y 2 provoca la aparente degradaciéon de resistencia que afecta al
comportamiento global de la estructura. En los niveles donde fluyen exclusivamente vigas (por
ejemplo, niveles 4 a 6), estos efectos o no se presentan o son menos notorios y mas estables en
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cuanto a los ciclos de histéresis, a pesar de que en estos niveles se presentan grandes demandas de
deformacion.

En la fig 8.16 se observa que al considerar el efecto de sobrerresistencias disminuye el numero de
fluencias en las columnas, manteniéndose las fluencias en las bases de las columnas de los niveles
1 y2 del marco A, y en las bases de las columnas externas de los niveles 1 y 2 del marco B. Los
ciclos de histéresis relacionados con sobrerresistencias (fig 8.8) son mas amplios y presentan un
aumento significativo en la distorsion en los niveles 2 a 7 y obviamente un aumento del cortante
en todos los niveles. Se observa una notoria disminucion en la supuesta degradacion de resistencia
en los niveles 1 y 2 provocada por las fluencias en las bases de las columnas, con respecto al
modelo que congidera resistencias nominales (fig 8.7).

En la direccion y el nimero de fluencias en columnas es mayor (fig 8.17) que en la direccion x,
aunque predominan también en este caso las fluencias en las vigas. Los ciclos histeréticos del
marco | (fig 8.9) son bastante estables, a pesar de las fluencias en las columnas en los niveles
inferiores e intermedios no se hace evidente la presencia de los efectos que hemos relacionado con
la degradacion de resistencia en el entrepiso, excepto en el nivel 1, esto se debe a que si bien
existen fluencias en las columnas, el nimero de veces que éstas fluyen es muy pequefio y no
suficiente para provocar la presencia de dicho fendmeno, aunque con base en la observacion de la
fig 8.17 exclusivamente, pudiera pensarse que existiera el riesgo de presentarse un mecanismo de
piso débil en el nivel 8 del marco 1; también los niveles 2 y 7 estan cercanos a ese problema.

Al considerar efectos de sobrerresistencias, el nimero de fluencias en las columnas disminuye
ligeramente (fig 8.18), a excepcién del marco | donde se aprecta una reduccién importante,
manteniéndose practicamente igual las fluencias en las vigas, aunque el nimero de veces que éstas
fluyen es menor. Los ciclos histeréticos de entrepiso relacionados con sobrerresistencias son mas
amplios, involucrando cortantes y distorsiones mayores (fig 8.10).

En la fig 8.4 se puede observar que el cortante en el nivel 1 del marco | esta relacionado con una
demanda de ductilidad mayor que el cortante del nivel 2, ain y cuando el cortante del primer nivel
es menor; esta situacion dinamica no es conocida por la mayoria de los estructuristas y pudiera
parecerles erronea, por lo que en la fig 8.23 se presentan las historias de distorsion y cortante en
dichos entrepisos donde se ilustra que, efectivamente, el cortante del nivel 2 es superior al dei
nivel 1. Determinados los tiempos de cortante maximo de cada nivel, se procedid a obtener los
elementos mecanicos de las columnas asociados a dichos cortantes dindmicos méaximos
presentados en la fig 8.24, y a partir de estos elementos mecanicos también se comprueba que el
cortante en el segundo nivel si puede llegar a ser mayor que el del primero. En la fig 8.25 se
presentan las envolventes de respuesta maxima, desplazamientos y fuerzas en el tiempo de
cortante maximo en los niveles 1 y 2, y aqui se comprueba que la condicién dinamica no lineal
observada es provocada por un efecto multimodal; finalmente, en las curvas histeréticas de los
niveles 1 y 2 de la fig 8.9, se contempla que la ductilidad desarrollada en el segundo nivel es
mayor que la de] primero.

La fig 8.19 muestra las fluencias en la direccion x ante el acelerograma TBOM-NS considerando
resistencias nominales y se observa que éstas se producen principalmente en las vigas, aunque en
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el marco A existen fluencias en las columnas de los niveles 1, 2, 3, 7y 8, y en el marco B existen
tnicamente en las bases de las columnas del nivel 1 y en las bases de las columnas exteriores del
nivel 2,

Es interesante observar que los ciclos de histéresis calculados para el acelerograma de TBOM-NS
considerando resistencias nominales y sobrerresistencias (figs 8.11 y 8.12) son menos estables y
con respuestas asimétricas en dos ciclos representativos, a diferencia de SCT-EW, donde ios
ciclos son mas estables. Aqui mismo se observa que las distorsiones de entrepiso en los ciclos
histeréticos relacionados con resistencias nominales (fig 8.11) son mayores que las distorsiones en
los ciclos histeréticos relacionados con sobrerresistencias (fig 8.12) para los niveles inferiores e
intermedios, como se habia ya constatado en la fig 8.5 y que los niveles de cortante son mayores
para el caso de sobrerresistencias.

La fig 8.20 ilustra que el efecto de las sobrerresistencias en la direccidon x ante el acelerograma
TBOM-NS provoca que disminuya el nimero de fluencias en las columnas, conservandose las
ubicadas en las bases de las columnas de los niveles 1 y 2 del marco A, y aquellas en las bases de
las columnas externas de los niveles 1 y 2 del marco B. Las fluencias en las vigas permanecen
practicamente iguales, aunque el nimero de veces que éstas fluyen es menor.

Para el caso de la direccion y considerando el acelerograma TBOM-NS (figs 8.13, 8.14, 821 y
8.22) se tiene una situacion muy similar a la comentada con el acelerograma SCT-EW (figs 8.9,
8.10, 8.17 y B8.18), aunque en este caso las curvas de histéresis relacionadas con resistencias
nominales y sobrerresistencias son menos amplias y, por lo tanto, los cortantes y las distorsiones
dinamicas de entrepiso son menores.

8.3 Analisis no lineales del modelo E15Q4M2.

Los resultados de los andlisis no lineales considerando resistencias nominales y sobrerresistencias
del modelo E15Q4M2 se resumen en las figs 8.26 a 8.37. Las figs 8.26 a 8.29 ilustran las
respuestas maximas globales de los marcos cuando se someten a los acelerogramas de SCT-EW y
TBOM-NS del sismo del 19/09/85. En estas figuras se observa que las distorsiones de entrepiso
de disefio son superadas por las distorsiones dinamicas relacionadas con sobrerresistencias y
resistencias nominales en los niveles 2 al 6 en la mayoria de los casos. Las mayores distorsiones
estan relacionadas con las resistencias nominales, excepto en la direccién x ante el acelerograma
SCT-EW, donde las mayores distorsiones son las relacionadas con sobrerresistencias. En la
direccion x, las distorsiones dindmicas relacionadas con sobrerresistencias y resistencias nominales
superan el limite de 1.2% establecido por el RCDF-93 en los niveles 3 al 6 para SCT-EW y 4 al 6
para TBOM-NS.

Las demandas de ductilidad de entrepiso, para el caso donde se consideran resistencias nominales,
superan ¢ estan muy cercanos al factor de comportamiento sismico Q=4 supuesto en el disefio,
principalmente en los niveles intermedios de la direccién x, tanto para los marcos exteriores
(marco A) como para los interiores (marco B). Dichas demandas de ductilidad estan asociadas a
rigideces efectivas del orden de 0.2 a 0.25 de la rigidez elastica, reiterando que disefiar con base
en esta ductilidad maxima implica un importante cambio de rigidez y, por tanto, un incremento
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importante del periodo de la estructura ene ese intervalo de tiempo, situacién que se debe prever
principalmente en estructuras ubicadas en la zona I1I1.

En la fig 8.34 se muestran las fluencias en la direccién x ante el acelerograma SCT-EW y se
observa que en los niveles 3, 7 y 8 del marco A existen fluencias en las columnas exteriores y en
los niveles 9 al 12 del mismo marco ocurren en las columnas interiores, asi como en las bases de
las columnas externas del nivel 1. En el marco B se aprecia que el nimero de fluencias en las
columnas es muy pequefio sin tener una concentracion especifica de éstas en determinados
niveles. También se observa que en ambos marcos predominan las fluencias en las vigas, lo que
provoca que los ciclos de histéresis (fig 8.30) sean estables y que practicamente no se perciban los
efectos que relacionamos con la degradacion de resistencia en el entrepiso. Al considerar efectos
de sobrerresistencias (fig 8.35), fa mayoria de las fluencias en las columnas observadas en el caso
de resistencias nominales (fig 8.34) desaparecen, permaneciendo practicamente iguales las
fluencias en las vigas de los primeros diez niveles en ambos marcos. Los ciclos histeréticos de
entrepiso relacionados con sobrerresistencias (fig 8.31) lucen estables y no se aprecian los efectos
de la aparente degradacion de resistencia en ningin caso.

En la fig 8.36 se muestran las fluencias en la direccion y ante el acelerograma SCT-EW y se
distingue una gran cantidad de fluencias en las columnas del marco 1, fluyendo las bases de las
columnas en los niveles 1 y 2, y todas las columnas exteriores en ambos extremos (superior €
inferior) de los niveles 3 al 8. Se aprecia también una gran concentracién de fluencias en las
columnas interiores de los niveles 11 al 13. En los marcos 2 y 3 el nimero de fluencias en
columnas es menor, observandose cierta concentracién de ellas en los niveles 11 al 13 y que las
bases de las columnas exteriores del nivel 1 también fluyen.

Los ciclos histeréticos de entrepiso det marco 1 ante el acelerograma SCT-EW (fig 8.32) se notan
amplios y estables en los niveles 2 al 15; sin embargo, en el nivel 1 se aprecia una supuesta
degradacion de resistencia importante provocada por la aparicion de fluencias (fig 8.36) en las
bases de todas las columnas de este nivel, afectando el comportamiento histerético global de la
estructura. Es importante destacar que si se apreciara tnicamente el comportamiento global de la
estructura, se pensaria que todo ¢l marco en todos sus niveles esta teniendo los supuestos efectos
de degradacion de resistencia; sin embargo, como se contempla, la mayoria de los ciclos son muy
estables y es solo uno de ellos el que provoca dicho comportamiento, haciendo importante la
verificacion de los ciclos en todos los niveles viendo de qué manera afecta cada uno de ellos al

comportamiento global.

Al tomar en cuenta los efectos de sobrerresistencias (fig 8.37), permanecen muchas de las
fluencias en columnas, aunque se reducen notablemente en los niveles intermedios del marco 1 y
practicamente desaparecen en los marcos interiores 2 y 3; ademas, el nimero de veces que éstas
fluyen es mucho menor. Las fluencias en las bases de las columnas del nivel 1 se mantienen y se
observa que practicamente los efectos que se estan relacionando con la degradacion de resistencia
en la curva histerética correspondiente al nivel 1 desaparecen (fig 8.33), aunque aun se
manifiestan incipientemente.
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8.4 Analisis no lineales del modelo E15Q3M1.

Los resultados de los anlisis no lineales del modelo E15Q3MI1 ante los acelerogramas de SCT-
EW y TBOM-NS del sismo del 19/09/85 se presentan en las figs 8.38 a 8.49. Las figs 8.38 a 8.41
resumen las respuestas maximas globales de los marcos cuando se someten a los acelerogramas
mencionados y se observa que las distorsiones dindmicas de entrepiso sdlo rebasan en la direccion
x ante el acelerograma SCT-EW considerando sobrerresistencias el limite de 1.2% asentado en el
RCDF-93, a diferencia de los modelos anteriores con el factor de comportamiento sismico Q=4,
donde en todos los casos se superaba dicho limite, ya sea por las distorsiones relacionadas con
resistencias nominales o por las relacionadas con sobrerresistencias. Sin embargo, se aprecia que
las demandas de ductilidad de entrepiso, para el caso donde se consideran resistencias nominales,
e incluso, cuando se toman en cuenta las sobrerresistencias (algo que no sucede con Q=4),
superan al factor de comportamiento sismico Q=3 supuesto en el disefio, especificamente en los
niveles intermedios de la direccion x en ambos marcos ante el acelerograma SCT-EW. Las
rigideces efectivas instantaneas asociadas a estas demandas de ductilidad son similares a las
observadas con Q=4 (0.2 a 0.25 de la rigidez elastica) implicando. un importante cambio de
rigidez. Es interesante destacar que exceptuando el caso de la direccion x ante el acelerograma
SCT-EW, el tomar en cuenta los efectos de sobrerresistencias mejora notablemente el
comportamiento de la estructura, llevandola incluso a niveles elasticos en varios niveles, como
sucede en la direccion y ante el acelerograma TBOM-NS.

En la figura 8.46 se ilustran las fluencias en la direccidén x ante el acelerograma SCT-EW y se
aprecia que éstas se producen primordialmente en las vigas, existiendo fluencias en las columnas
externas de los niveles inferiores del marco A y en la base de las columnas del nivel 1 en ambos
marcos.

Las curvas de histéresis en la direccion x tomando en cuenta resistencias nominales y
sobrerresistencias (figs 8.42 y 8.43) definen ciclos amplios y estables, apreciandose una ligera
aparente degradacion de resistencia en los niveles 1 a 3 (fig 8.42) provocada por las fluencias de
las columnas de estos niveles, que afectan también al comportamiento global. Al considerar
sobrerresistencias (fig 8.47), algunas de las fluencias de las vigas en los niveles superiores y la
mayoria de las fluencias en las columnas externas de los niveles inferiores del marco A
desaparecen, conservandose las fluencias en la base de las columnas del nivel 1 en ambos marcos.
El nimero de veces que las bases de dichas columnas fluyen es menor, afectando ligeramente al
comportamiento histerético tanto del nivel como el global, pero se observan mejorias en los
niveles 1 a 3, ya que se aprecian menos efectos relacionados con una aparente degradacion de
resistencia (figs 8.42 y 8.43).

~ Enla direccion y (fig 8.48) el mimero de fluencias en las columnas es mayor que en la direccion x,
concentrandose éstas en las columnas exteriores de los pisos inferiores e intermedios det marco |
y en la base de las columnas del primer nive! en todos los marcos, lo que afecta el
‘comportamiento histerético del nivel y el”global (fig 8.44) como en los casos anteriores.
Considerando sobrerresistencias (fig 8.49) la concentracién de fluencias en las columnas
_ exteriores de los niveles inferiores del marco 1 se conservan, asi como las fluencias en la base de
las columnas de todos los marcos; sin embargo, no provocan efectos apreciables relacionados con
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la degradacion de resistencia en las curvas de histéresis (fig 8.45), por ceder menos veces que en
el caso de resistencias nominales.

8.5 Analisis no lineales del modelo E15Q3M2.

Los resultados de los anélisis no lineales del modelo E15Q3M2 ante los acelerogramas de SCT-
EW y TBOM-NS se presentan en las figs 8.50 a 8.61. Las envolventes maximas globales (figs
8.50 a 8.53) son similares a las observadas en el método riguroso con el mismo factor de
comportamiento sismico Q=3 (E15Q3M]), apreciandose poca diferencia en su comportamiento,
como el que se aprecia en la direccion x ante el sismo SCT-EW donde las distorsiones maximas
de entrepiso relacionadas con resistencias nominales alcanzan a rebasar ligeramente el limite de
1.2% establecido por el RCDF-93. En general, las respuestas maximas entre los dos métodos
considerando el factor de comportamiento sismico Q=3 son comparables, aunque se aprecian
mejores respuestas para E15Q3M1 (figs 8.38 a 8.41).

A pesar de las similitudes en las envolventes maximas globales, los mapas de fluencias son muy
diferentes, apreciandose una gran cantidad de ellas en las columnas interiores del marco A (fig
8.58) y en las externas de los niveles inferiores, se observa que en ninguno de los dos marcos
fluyen todas las bases de las columnas, como en el método rigurose, que incluso considerando
sobrerresistencias flufan. Se observan fluencias en casi todas las vigas, excepto en los niveles
superiores. Tomando en cuenta sobrerresistencias (fig 8.59), desaparecen casi todas las fluencias
en columnas, apreciandose algunas dispersas a lo largo de ambos marcos. La mayoria de las
fluencias en las vigas permanecen, Los ciclos histeréticos considerando sobrerresistencias y
resistencias nominales (figs 8.54 y 8.55) lucen amplios y estables, aunque para resistencias
nominales, se aprecian los efectos que sugieren la presencia de degradacion de resistencia en los
niveles 2 y 3 (fig 8.54).

En la direccion y (fig 8.60) se observan fluencias en las columnas externas en los niveles inferiores
e intermedios de todos los marcos. A diferencia del método riguroso, se aprecia también una gran
cantidad de fluencias en las columnas centrales del marco 1 en casi todos los niveles. Las fluencias
en las bases de las columnas del nivel 1 aparecen en las columnas exteriores de todos los marcos.
Casi todas las vigas fluyen, excepto en los niveles superiores. Al considerar sobrerresistencias (fig
8.61), desaparecen casi todas las fluencias en las columnas, como en el método riguroso,
manteniéndose algunas dispersas a lo largo de todos los marcos. Las fluencias en las vigas
también desaparecen, aunque en menor medida, conservandose aquellas en los niveles inferiores y
algunas dispersas en los demas niveles. Los lazos histeréticos considerando resistencias nominales
lucen amplios y estables (fig 8.56), apreciandose ligeramente aparentes degradaciones de
resistencia en las curvas correspondientes a los niveles 2, 3, 6 y 7, debido a las fluencias en las
columnas. La respuesta es pricticamente elastica cuando se consideran sobrerresistencias (fig

8.57).
8.6 Analisis no lineales del modelo E15Q2.

Los resultados de los analisis no lineales del modelo E15Q2 ante los acelerogramas de SCT-EW y
TBOM-NS se presentan en las figs 8.62 a 8.73. En las envolventes maximas globales (figs 8.62 a
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8.65) se aprecia que las demandas de ductilidad de entrepiso, para el caso donde se consideran
resistencias nominales, superan notablemente el factor de comportamiento sismico Q=2 supuesto
en el disefio, en los niveles intermedios de Ia direccion x ante ambos acelerogramas, tanto para los
marcos exteriores (marco A) como para los interiores (marco B), llegando a valores muy cercanos
a2 u=4 en el caso del acelerograma SCT-EW. Es importante hacer notar que esta situaciéon puede
ser critica, porque los elementos disefiados para el factor de comportamiento sismico Q=2 no son
capaces, en teoria, de desarrollar en conjunto tales ductilidades. Dichas demandas de ductilidad
estan asoctadas a rigideces efectivas instantaneas del orden de 0.3 de la rigidez elastica,
implicando un importante cambio de rigidez y aumentando el periodo de la estructura.

Las distorsiones de entrepiso diniamicas relacionadas con resistencias nominales superan
notablemente a las de disefio ‘en los entrepisos intermedios en la direccion x ante el acelerograma
SCT-EW (fig 8.62), sobrepasando al igual que al considerar sobrerresistencias, el limite de 0.6%
establecido por el RCDF-93 para esta condicion.

En los marcos de la direccion y (figs 8.63 y 8.65) se aprecia un notable contraste en la respuesta
dindmica no lineal con respecto a los marcos de la direccion x (figs 8.62 y 8.64), ya que, para este
caso, las demandas de ductilidad son inferiores al factor de comportamiento sismico de disefio
Q=2 en todos los casos, las rigideces efectivas instantaneas son mayores del 50% de las rigideces
elasticas y las distorsiones dindmicas maximas de entrepiso son en general inferiores a las
distorsiones de disefio. La razén de este comportamiento puede ser que la relacion entre la
capacidad a momento positivo y la capacidad a momento negativo de las vigas de los marcos en la
direccion y es mayor y mas adecuada que para los marcos de la direccién x, debido a la influencia
de los momentos asociados a las cargas de las vigas secundarias. Esto no sucede en los modelos
disefiados como marcos ductiles, ya que las vigas de dichos marcos deben cumplir con la
especificacién relacionada con el refuerzo longitudinal, que establece que la resistencia a
momento positivo no debe ser menor de la mitad de la resistencia a momento negativo.

Como se ilustra en las figs 8.70 a 8.73, las fluencias se producen principalmente en vigas en ambas
direcciones, y en las columnas se presentan pocas fluencias, destacando el marco 1 de la direccion
y considerando resistencias nominales (fig 8.72), donde aparece cierta concentracidn de fluencias
en [as columnas exteriores de los niveles 4 al 8; sin embargo, al tomar en cuenta
sobrerresistencias, dichas fluencias desaparecen, incluso las de las vigas también, manteniendo el
comportamiento de la estructura totalmente elastico. Las curvas de histéresis en la direccion x
. (figs 8.66 y 8.67) definen ciclos estables y practicamente no se aprecian los efectos que se estan
relacionando con la degradacion de resistencia en ningun nivel, excepto el nivel 3. Es importante
hacer notar que las grandes ductilidades que se estan presentando en este caso estan asociadas
principalmente a la fluencia en las vigas, ya que como se menciond antes, las columnas
practicamente no incursionan en el intervalo inelastico.
Los ciclos de histéresis en la direccién y definen ciclos pricticamente elasticos considerando
resistencias "nominales (fig 8.68) y, como se menciond anteriorméiite, al considerar
sobrerresistencias (fig 8.69) el comportamiento es eldstico.
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FIG 8.29 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
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FIG 8.38 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
relativas efectivas, marcos A y B, modelo E15Q3M1, acel SCT85—-EW,

186

1.0




NIVEL

NIVEL

O=NWhOOIDO

OmNNWk @O

ACELEROGRAMAS SCT85—-EW, MARCO 1

----------- NOMINAL ----------- NOMINAL @ NOMINAL ® NOMINAL
— — —~ — SOBRERRES. — ~ — — SOBRERRES. 0O SOBRERRES. {1 SOBRERRES.
DISENO W_=12485 Ton DISENO
——---—— RDF-a T
REDF - : = u
L Lo — L m - e 0
- -y - - L e [
- i - - - » - o0
o | o - i - » - ®
- = S - Oe - e N
o - = A - O - ® .
- - - - Oe - e O
- - . = - O @ = e O
- | - - - - 0 o = e )
- - - L - a L - [ a
- .- | - - . - m| e - ° ]
- - - - = - ] o = ® m]
- - - -ty - 0 - ] 0
- —-— - - B - O T o L e Q
. R 1, et 1 N T T R "
0.0 1.2 1.80.00 0.08 0 1 2 3 4 0.0 0.5 1.0
ACELEROGRAMAS SCTB5-EW, MARCO 2
----------- NOMINAL s---------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. U SOBRERRES. {J SOBRERRES.
DISENO W_=12485 Ton DISENO
——---—— RDF-a T
RDF=h . = .
= '"“'L L - L e
o - - a - ]
| i el - . i b
| - - = - ] L o0
L b - (» - ° O
- oo - e L e O
L - = - ] - ® O
= " - O e = ° 0
' B % l ™ D a . B L] a
. | L . 1 - O ° - ® 0
17 B ' - N O B b
- = - - [ 1 L e a
- s . - 0 e = ° m|
- L | - O e - e 0
1.2 1.80.00 0.068 0 1 2 3 4 0.0 0.5 1.0
DISTORSION, § (%) V/WT DUCTILIDAD efectiva/Keléstica

FIG 8.39 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
relativas efectivas, marcos 1 y 2, modelo E15Q3M1, acel SCT85—EW

18 #



NIVEL

NIVEL

ot e pt pt et
OrNWhIDIRDO MW NN

- et b
O NWANMOINDOO= N

ACELEROGRAMAS TBOMB5-NS, MARCO A

NOMINAL

----------- NOMINAL @ NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. O SOBRERRES.
DISENO W_=12485 Ton DISENO
——---=—— RDF-a T
= — RDF=h -—
I [
.._l . ..l - [- -
- - — - - e
- [ - - - L - i
B | - 'J‘.I - ] - @ 0
L s -.1 - » L [ i
- - - L oe - ° 5
- - e . O ® L ° 0
- - - - O Y - ° 0
R | . - s 0 » : ° o
L - . O ° L ™ o
- | - .t - O ° s e =
- - L - a e - ® o
s .- s -.'l - ) o . e O
N s [ T . .. B e i - . o
0.0 0.6 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 a 4 5 0.0 0.5 1.0
” o ACELEROGRAMAS TBOM85—-NS, MARCO B
B ‘NOMINAL @ | | - NOMINAL @ NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. (1 SOBRERRES. 0 SOBRERRES.
_DISENO W_=12485 Ton DISENO
—— - vt = 'RDF—a T
L L L L ™
R -y F ! " ®
- vem . -
- | S -3 : o!
- - B - s - e IS
8 - L . De - ° O
- - 1 - O e L e &
. - L - 0O ® L e O
- i ' - a e - L o
L ' e s 0 ° . ) 0
- | - T 8 O ® - ® 0
- - ot - O ™ - ® 0
- L C - a o - ° m
- o L m Y - T G
0.0 0.8 1.2 1.80.00 0.06 0 { 2 3 4 5 00 0.5 1.0
DISTORSION, § (% V/W DUCTILIDAD /K .
(%) / T v efectlva/ elastica

FIG 8.40 Envolventes de

respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces

relativas efectivas, marcos A y B, modelo E15Q3M1, acel TBOMB5—-NS,/



NIVEL

NIVEL

(=N I VR 5 N I R o)

O=NWARINDLIDO

ACELEROGRAMAS TBOM85—-NS, MARCO 1

----------- NOMINAL <---------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. 0J SOBRERRES.
DISERO W_=12485 Ton DISENO
——---—— RDF-a T
RIDF-h -
L, It _t | [} L
Lt L - L » L
— - -". - -
~ : o —, L B r
e - u, - [. -
L 5 [ - T L
| . 'J_' o . -
- - 'L. [ » L
o N -J' L Oe L
L I _ ¥ . 0 e _
- ! - '-I - D . -
B B L | L 0 Py L
L 3 2 i O ® L
| - : 1 I L D . .
0.0 1.2 1.80.00 0.08 0 1 2 3 4 5 0.0 1.0
ACELEROGRAMAS TBOM85—-NS, MARCO 2
NOMINAL, | | ----c------ NOMINAL @ NOMINAL @ NOMINAL
SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. 0O SOBRERRES. [ SOBRERRES.
DISENO W_=12485 Ton DISENO
RDF-a T
ROF-h -
1L _l__r' L [} L
- - l_: - E. -
- ' - I..._tl - - L
) | i ) r n C
- - _1. - |. -
= - ._: . m -
P L ._| L D L
- - i - X} -
L. L < o Oe |
L | L o i O e L
— | . '_l. - D . |
' - '.1:' L O e L
- - -.| - im| o -
- — LI - D [} -
.......... i. TR BT N Y tedos a4 1,
0.0 0.6 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 5 0.0
) A I . L
DISTORSION, 6§ (%) V/WT DUCTILIDAD efectlva/KelaStlca

FIG 8.41 Envolventes de respuesta

maxima, demandas de ductilidad y rigideces

relativas efectivas, marcos 1 y 2, modelo E15Q3M1, acel TBOMB5—NS

189



/W,

v/

/W

0.05

: Ni4 N13 N12 N11 N10
' ' ' : I
0.00
| + | + /(
I Z L [ [
-005 L7 L o a P PN S U PR S TY ra bt L a I P
-1.4 0.0 1.4 -—-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4
0.05
N5
0.00 [ l[[////y// I [//g/’l
{ o« L ] ,‘L! f
_0.05—‘;. " " P M -.,.-.-.- PR T dodemd 1 obod b1 g TR IS UE N Ve
-1.4 0.0 1.4
0.05 —
0.00 -;
_0_05 —t—i A 4L hde i 4.0 L PO A Y

-1.4 0.0 1.4 -—-14 0.0 1.4 -14 0.0 1.4 -1.4 a.0 1.4 -1.4 0.0 1.4
DISTORSION, & (%) DISTORSION, & (%) DISTORSION, § (%) DISTORSION, § (%) DISTORSION, § (%)

FIG 8.42 Curvas histereticas de entrepiso del marco A del modelo E15Q3M1,
acelerograma registrado en SCT-EW para el sismo del 19/09/1985 /90



V/WT

/W,

v/,

0.05

0.00

-0.05

0.05

0.00

-0.05

j N14 N13 I N12 { N11 N10
L
| L
-1.4 0.0 1.4 -14 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -14 0.0 14 -1.4 0.0 1.4
| N9 N8 N7
-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4

0.05

0.00

-0.05
-1.4

0.0
DISTORSION, § (%)

1.4 -14 0.0 1.4

DISTORSION, § (%)

-1.4 0.0 1.4
DISTORSION, § (%)

-1.4 0.0 1.4
DISTORSION, § (%)

c.0 1.4
DISTORSION, § (%)

FIG 8.43 Curvas histeréticas de entrepiso del marco A del modelo E15Q3M1,
acelerograma registrado en SCT-EW para el sismo del 19/09/1985
considerando sobrerresistencias.

19/



V/WT

/¥,

V/WT

0.05
N14 | N13 L N12 [ N11 | N10

0.00 (—

-0.05 PP S I VS I S VAT ST S R N URPE U S AT VTRV U R ST S a1 s PR a0 L NP S

-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4

0.05
[ N9

0.00

-0.05 Lo
-1.4

1.4 -1.4 0.0 1.4

0.05

0.00

_0.05 E‘;Llﬁll llllll b I '} A VI B 1
-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 14 ~-14 0.0 14 -14 0.0 1.4 -i.4 0.0 1.4

DISTORSION, 6 (%) DISTORSION, § (%) DISTORSION, 5 (%) DISTORSION, 5 (%) DISTORSION, § (%)

FIG 8.44 Curvas histeréticas de entrepiso del marco 1 del modelo E15Q3Ml1,
acelerograma registrado en SCT-EW para el sismo del 19/09/1985

/192



V/¥y

V/W,,

v/Wo

0.05

" N14 N13 N12 N11 N1o
0.00
|.
-0.05 I ' S R R L P S L k4 o P B i P PP PP
-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 14 ~-14 0.0 1.4 -14 0.0 1.4 -14 0.0 1.4
0.05
}_ Ng L N8 N7 [ N6 T N5
r % |
0.00 / %
-0.05 PRI S SIS, U U A U B SR MU PSS B EEPE " - PR I AT D B PR
-1.4 0.0 14 -1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 14 -14 0.0 1.4 -14 0.0 1.4
0.05
: N4 / N3 / I N2 | N1 :GLOBAL
0.00 / /
-0.05 b MU PG RISt R SN« i " PR BT R S . L
-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 14 -1.4 0.0 14 -14 0.0 1.4 -14 0.0 1.4

DISTORSION, & (%) DISTORSION, 6 (%) DISTORSION, & (%) DISTORSION, & (%)

DISTORSION, & (%)

FIG 8.45 Curvas histeréticas de entrepiso del marco 1 del modelo E15Q3M1,
acelerograma registrado en SCT-EW para el sismo del 19/09/1985

considerando sobrerresistencias.

/173



Marco A Marco B
NS NS
N e NIt
NI3 ‘ N13
NI2 NIZ
Nt1 - — NI
NID Nig
N9 N
N N§
N7 N7
N6 N&
NS NS
N4 N4+
N3 N1
N2 - N2
N1 NI
= | [ | o A [ |
FIG 8.46 Mapa de fluencias del modelo E15Q3M1 direccion x, acel SCTB5—-EW,
considerando resistencias nominales
Marco A Marco B
NI Nid
N4 - NI4
N3 NI3
NI2 NI2
NIt NIl
NI NIg
NO N
N3 NR
N7 N?
NG NG
N§ - N
N& »— N4
N3 — N3
N2 N1
Nl Nt
[ e~ | ] A o*a A

FIG 8.47 Mapa de fluencias del modelo E15Q3M1 direcciéon x, acel SCT85-EW,
considerando sobrerresistencias /77



NI5
Nis
Ni3
Ni2
Ni1
Nio
N9
N3
N7
N&
NS
N
N3
N2
N1

Ni5
Nia
NI
Nt2
N
NI
NO
NE
N7
Né
N§
N4

N2
Ni

Marco 1

Marco 2

Marco 3

Marco 1

Marco 2

FIG 8.48 Mapa de fluencias del modelo E15Q3M1 direccién y, acel SCT85-EW,
considerando resistencias nominales

Marco 3

N1§
N14
N3
Np2
N1
NiD
N9
N3
N7
N6
NI
Na
N3
N2
Nt

Ni§
N
N3
Ni12
NI
NID
N9

h1}

TN

N&

N4

N3

N1

FIG 8.49 Mapa de fluencias del modelo E15Q3M1 direccion y, acel SCT85-EW,
considerando sobrerresistencias

/7



NIVEL

NIVEL

15
14
13
12
11
10

=N~

S NWh M

O= NN O

ACELEROGRAMAS SCT85—EW, MARCO A

----------- NOMINAL ----------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. {1 SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton DISENO
wm-—---—— RDF-a T
, RDF—h . = 4
=3 - - - o
- SR - » - e
- | - S - ] - oL
B | - - L| = . - ® (
- - SR - 0e - ] D
- - o - O o - o 0
- = . -~ = (] [ ) I~ [ ] O
- - - - e - e O
u T B .- 1 B | ] B ® 0O
- e a - -4 - o e - e
- - - . — - Oe - s
- F - TR - he - [ !
r :’ '!’ T ] ~ ." '| B C' - . D
i- - : - Oe - e O
FENES ST SR M1 . IR SR T S R By J L I b P T T R P S 1 1 L 1 i A " L
0.0 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 0.0 0.5 1.0
ACELEROGRAMAS SCT85—-EW, MARCO B
----------- NOMINAL ----------- NOMINAL ® NOMINAL @ NOMINAL
-~ — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. 0 SOBRERRES. ( SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton DISENO
RDF-~a T
EﬂL—[h____J . = .
L e - - o o
- b - » - L Jny
| - - - «h
i - ‘.l 1 - » = L I8
- PR - 0Oe - ] O
= R 2 i @ - [ O
- e e o - 0O - ] D
B “1 1 o D L I~ [ ] D
=T - - | - g e - e O
e o - - - O e - e O
- - S - Oe - eQ
4 - B | - pe - e 0
ceep 5 - - De = e
- - St » - ® 0
0.0 0.8 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 0.0 0.5 1.0
DISTORSION, & (%) V/WT DUCTILIDAD efectiva/Keléstica

FIG 8.50 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces

relativas efectivas, marcos A y B, modelo E15Q3M2, acel SCT85—EW /

7¢



NIVEL

NIVEL

ACELEROGRAMAS SCT85-EW, MARCO 1

----------- NOMINAL -ve-------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. 0 SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton DISENO
—---—— RDF-a T
14 - SRS S -
13 | - - « - )
12 [ - e S - ®
11+ , - - L . oe - ®
10 t B - De - °
9 r - lq - O e - o
8 t - - - o e - °
7t L - - o e L .
6 I | - L - o [ - e 0
5 - [ - D - [ ] a
a | 1 - L - D .L. - e a
3t - - - O - ) 0
2t - -k - G ) = ® O
1t - R - O ° = e m
0 ] B S T S} - I | § TR T T R YU W 1 P | 1 L A i
0.0 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 5 0.0 0.5 1.0
ACELEROGRAMAS SCT85-EW, MARCO 2
----------- NOMINAL ----------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— ~— — — SOBRERRES. ~ — — — SOBRERRES, O SOBRERRES. 01 SOBRERRES.
————— DISENO W_=12750 Ton DISENO
~—---—— RDF-a T
5 —————— RDF-h -
14 | : - L -
13 | -0 - @ -
12 | - Sy - -
1 | - o S -
10 : s L - Oe - e
9 - - - Oe - ®
8 - = - O @ 2 ®
7t - t - o e - [
6 - i - Ly -0 ° - °
5 | - A - 0 [ - ° O
4} | 8 ; 8 o t . ) O
3 F - A - 0 - . O
2t - - - O ® - o 0
s S e SRS B SOOI S NS e O
0.0 0.6 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 5 0.0 0.5 1.0
DISTORSION, § (%) V/WT DUCTILIDAD efectiva/Keléstica

FIG 8.51 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
relativas efectivas, marcos 1 y 2, modelo E15Q3M2, acel SCT85-EW

[7#



NIVEL

NIVEL

ACELEROGRAMAS TBOM85-NS, MARCO A

........... NOMINAL me--------- NOMINAL @ NOMINAL @ NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. 0 SOBRERRES. {1 SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton ————— pISENO
—--'—— RDF-a T
15 — BRDF-h 1 -
14 P i - 1 ] -
13 - - L @ -
12 | - L - ) -
11 | | SELY - - o 0
10 B " - W) - ® O
g - § o - I ] - e O
8 | - - or - a o - ° m}
7t | - - - u| e - ° o
6 | - e - m] . - ® a
5 + - - - O ) - o 0
s L I L = - o ® - e O
3 r u -t - 0 ® - . o
2 | . . s 0o e - ° o
1t - 1 - 0O e - e @)
0 A1 14 1 A W S T 1 i — Ll In Fi PRI R I SN ST S A B U Y B 1 dedd 0 a8 4 1 A s n i 1 I L i 1
0.0 1.2 1.80.00 0.08 0 1 2 3 4 5 0.0 0.5 1.0
ACELEROGRAMAS TBOM85—-NS, MARCO B
----------- NOMINAL ----------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
— — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. {1 SOBRERRES. O SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton ————— — DISENO
—---—— RDF-a T
15 = == mrm——_ RDF=h , -
14 L o— L » L
13 -ty - - - e
12 I - == L - L
11 [ - — - [ ] -
10 - o - De - o Cl
9 B “I I - D o - a E
8 - cel— - ) ® - ° d
7 - L - 0 ] 8 e O
8 | . ! L O ™ - e o
5 L -5 - 0 ® - ) m]
4 ‘ - S - O ® . P 0
q L ‘-, | - a b = L |
2 - " - m] ® - o m]
1 - . - 0O e - ° O
0 ..... PR SO T T 1 " i --l 1 PR S TS U A SNV TS SO NN N T T N 4 PPN BETE B 1 1 1 1 | 1 L 1 I
0.0 0.6 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 a 4 5 0.0 0.5 1.0
DISTORSION, § (%) V/WT DUCTILIDAD Kefectiva/Keléstica

FIG 8.52 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
relativas efectivas, marcos A y B, modelo E15Q3M2, acel TBOM85~-NS /78



NIVEL

NIVEL

ACELEROGRAMAS TBOM85-NS, MARCO 1

---------- - NOMINAL ------+---- NOMINAL @ NOMINAL ® NOMINAL
-~ — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. O SOBRERRES.
DISENO W_=12750 Ton DISENO
——---—— RDF-a T
15 T RDF=h. - »
14 -9 I - 'l o [ | -
13 + '] o 1 - » -
2t | & - |
R j [0 I [
9 r l, o Ij r [ -
8 - v o - = (@ -
oo i E A i o
5 b L. ' - '-* - D e - .
4 oy ' - " - O e . °
at o = L 0O e - ®
s L J{ [ i L L‘ - [} ® - L
i e oe .
0.0 0.6 1.2 1.80.00 0.06 0 1 2 3 4 5 0.0 0.5
ACELEROGRAMAS TBOMS85-NS, MARCO 2
----------- NOMINAL <---------- NOMINAL ® NOMINAL ® NOMINAL
—~ — — — SOBRERRES. — — — — SOBRERRES. O SOBRERRES. CJ SOBRERRES.
DISENO W, =12750 Ton DISENG
—---—— RDF-a T
15 = RDF-h - -
14 4 " = | -
13 1 - m = = r
. | B - :
t ! L - [
I
9 - 1 - - -
8 | - ) - ) L
e i gt -2 \
5 r ! o ! = Je [
4 1 s Y - O e s
_ N . i B
1 b - ; - Oe - ° D
0 A . e S | P PRI D R PR PR | . . . |
0.0 ) 1.2 1.80.00 0.08 0 1 2 3 4 5 0.0 05
DISTORSION, § (%) V/‘WT DUCTILIDAD efectiva/Kelsistica

FIG 8.53 Envolventes de respuesta maxima, demandas de ductilidad y rigideces
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FIG 8.54 Curvas histeréticas de entrepiso del marco A del modelo E15Q3M2,
acelerograma registrado en SCT-EW para el sismo del 19/09/1985



/¥,

V/W,,

v/ WT

0.05

| N14 N13 | N12 | Ni1

0.00

NtO

005 ..............................

......

............

-1.4 0.0 1.4

0.05

| N9 | N8B

0.00 /

-0.05 Ve o b e PR B
-1.4 0.0 1.4 -1.4 0.0 1.4 0.0 1.4
0.05
[ N1
0.00
-0.05 e 4 g b £l el
-1.4 0.0 1.4 -14 0.0 iI4 -14 0.0 1.4 -1.4 0.0 i4 -14 0.0 1.4

DISTORSION, & (%) DISTORSION, § (%) DISTORSION, § (%)

DISTORSION, & (%)

DISTORSION, & (%)
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Capitulo 9

Resumen y conclusiones

Las Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTCS-95, 1995) del Reglamento
de Construcciones para el Distrito Federal definen, en su apartado 5, los valores para el factor de
comportamiento sismico "Q" que podran aceptarse para el disefio de estructuras. Para el caso de
estructuras con marcos de concreto reforzado, el valor de Q varia entre Q=2 y Q=4, dependiendo
de s1 se cumplen los requisitos que fijan las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccion de Estructuras de Concreto (NTCC-96, 1996) para marcos ductiles (Q=3 y Q=4) o

no (Q=2).

Los requisitos para marcos ductiles de concreto reforzado se indican en el apartado 5 de las
NTCC-96. Los requisitos para miembros de marcos ductiles a flexion (vigas) se especifican en la
seccion 5.2 de las normas de referencia. Los requisitos para miembros de marcos ductiles a
flexocompresion (columnas) se especifican en la seccion 5.3 de las NTCC-96. Existen, ademas,
requisitos para el disefio de uniones viga-columna (seccién 5.4).

De acuerdo con lo establecido por el comité responsable de las NTCC, la mayoria de los
requisitos de disefio para marcos dictiles se basan esencialmente en el apéndice A del reglamento
del ACI de 1983 y en criterios de disefio neozelandeses de mediados de los afios ochenta
("Comentarios", 1991). Por lo tanto, se realizo un estudio de los avances que en materia del
detallado de marcos ductiles ofrecen estudios experimentales recientes y reglamentos de disefio
internacionales mas actualhizados, como son el ACI 318-95, UBC-97, Al]J-90, CAN y el NZS8-82
que establece las bases del disefio por capacidad.

Como se hizo notar en el capitulo 1, algunos criterios y formulaciones contenidos en las NTCC-
96 y las NTCC-87 hacen referencia al Reglamento ACI 318-83 y sus comentarios ACI 318R-83:;
sin embargo, se hizo evidente que dichos criterios y formulaciones provienen mas bien del
reglamento neozelandés, por lo que debe revisarse la redaccidn de este documento en esas
secciones para versiones futuras.
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Capitulo 9 Resumen y conclusiones

Por otro lado, las formulaciones y criterios exclusivos de las NTCC-96 parecen no estar lo
suficientemente justificados en investigaciones analiticas o experimentales. Se hizo evidente que
algunas de ellas, como la relacionada con la determinacién de la carga axial en elementos a
flexocompresion de marcos ductiles donde se incrementa el setenta por ciento de fa carga axial
debida al sismo, pueden llegar a complicar y a hacer tedioso el proceso de disefio. Se propone la
posibilidad de revisar este requerimiento para que se utilice Unicamente en casos muy especificos,
como podrian ser las columnas en los extremos de los marcos de edificios regulares de gran altura
o edificios esbeltos, principalmente las de esquina, tomando en cuenta que deben realizarse un
mayor nimero de investigaciones al respecto.

Aunque la mayoria de los requisitos contenidos actualmente en las NTCC-96 estan orientados y
parecerian garantizar el que se forme el mecanismo de falla de viga débil-columna fuerte, estudios
recientes (Luaces, 1995) utilizando andlisis estaticos no lineales ante carga creciente monotonica
sugieren que el mecamismo de falla de edificios regulares con marcos ductiles de concreto
reforzado disefiados conforme a las NTCC-96 pudiera no ser de naturaleza ductil.

Por tanto, se considerd necesario realizar un estudio mas ambicioso donde se evaluaran las
disposiciones del Reglamento para marcos ductiles ante solicitaciones dinamicas, disefiando los
elementos de concreto conforme a lo establecido en las NTCC-96, es decir, calculando las
resistencias de disefio de vigas a flexiéon y columnas a flexocompresion y flexotension utilizando:
(1) la distribucion real del refuerzo, incluyendo la aportacion del refuerzo de compresion en vigas,
(2) el bloque equivalente de esfuerzos del concreto estipulado en las NTCC-96 y, (3) suponiendo
un comportamiento elastoplastico del acero de refuerzo, como lo especifican las NTCC-96. Con
ello se obtuvieron disefios mas apegados al Reglamento, ya que en el estudio de Luaces se
utilizaron criterios de disefio diferentes a los que se establecen en las NTCC-87 (Tena ef al,
1997).

Este fue el enfoque del presente estudio, donde se disefiaron, conforme al reglamento, estructuras
regulares con marcos de concreto reforzado de quince niveles, para la zona Il de las NTCS-95 y
para factores de comportamiento sismico Q=2, Q=3 y Q=4. En el disefio de los edificios se
evaluaron las dos opciones de disefio a flexidn, flexocompresion y cortante que permiten los
requisitos para marcos ductiles de las NTCC-96. El estudio de Luaces (1995) sugiere que el
procedimiento "optativo" para el disefio de marcos ductiles redunda en mecanismos de falla de
naturaleza fragil. Dicho estudio revisé los criterios del procedimiento de disefio alterno a flexiény
flexocompresién, asi como los requisitos de confinamiento en columnas.

El presente estudio pretendid, ademas, revisar la confiabilidad de disefiar estructuras de concreto
con marcos no ductiles para la zona TII de las NTCS-95 utilizando analisis dinamicos no lineales.
Es un hecho que muchos ingenieros estructurales estan optando por disefiar estructuras a base de
marcos corn un Q=2 (Riobod, 1995), debido. al trabajo adicional y complicaciones practicas
existentes para disefiar marcos ductiles, especialmente cuando los requisitos de confinamiento de
columnas los llevan a disefios de dificil construccion y que son ademas antieconoémicos, por lo que
muchos clientes no se los aceptan. Sin embargo, pudiera ser que estos disefios con Q=2 no tengan
el nivel de confiabilidad que se supone actualmente. Por tanto, se considerd necesario evaluar el
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comportamiento de edificios disefiados con Q=2 y compararlos con los disefios con Q=3 y Q=4
desde el punto de vista de su comportamiento dinamico no lineal y econémico.

Las estructuras en estudio se disefiaron, en lo posible, para distorsiones de entrepiso de disefio
cercanas al limite maximo A=0.012 permitido por el RCDF-93, tomando en cuenta que algunos
proyectistas disefian con base en este limite. Esto s6lo fue posible para los edificios disefiados con
Q=4, pues para Q=3 y, sobre todo Q=2, los criterios de resistencia controlaron el disefio sin
alcanzarse este nivel de distorsion de disefio.

Aspectos fundamentales en el presente proyecto son: (1) si disefiar estructuras regulares con
marcos ductiles utilizando los factores de comportamiento sismico Q=4 y Q=3 es razonablemente
seguro, (2) si el limite superior A=0.012 de RCDF-93 en cuanto a distorsiones de entrepiso de
disefio es adecuado, (3) si las dos opciones de disefio permitidas en las NTCC-96 para marcos
ductiles brindan un margen satisfactorio de seguridad, (4) si disefiar estructuras con marcos de
concreto utilizando Q=2 es razonablemente seguro y, (5) si los requisitos de confinamiento y
detallado establecidos por las NTCC-96 brindan un margen razonable de seguridad cuando se
consideran las sobrerresistencias asociadas a estos requisitos.

Para los analisis dindmicos no lineales se calcularon resistencias nominales de vigas a flexion y
columnas a flexocompresion y flexotension utilizando: (1) la distribucion real del refuerzo,
incluyendo la aportacién del refuerzo de compresidn en vigas, (2) el bloque equivalente de
esfuerzos del concreto estipulado en las NTCC-96 del RCDF-93 y, (3) suponiendo un
comportamiento elastoplastico del acero de refuerzo, como lo especifican las NTCC-96. Este
criterio corresponde a las sobrerresistencias minimas inherentes al reglamento de disefio. También
se realizaron andlisis en los modelos considerando las sobrerresistencias debidas a (1)
confinamiento del nucleo del concreto utilizando el modelo de Kent-Park modificado y, (2)
comportamiento no lineal "real" del acero de refuerzo utilizando el modelo de Rodriguez y Botero
(1994). Este criterio corresponde a una sobrerresistencia racional asociada a los requisitos de
detallado y confinamiento estipulados por las NTCC-96, Por el momento, no se consideraron
otros efectos importantes como seria tomar el ancho efectivo de la losa contribuyendo en la
resistencia a flexion en vigas, ya que existen diferentes propuestas en la literatura con diferencias
importantes, y en opinidn de Tena (1998), esto depende mucho de los dispositivos de prueba que
han utilizado distintos autores. Se consideraron efectos P-A en los analisis no lineales y no se
incluyd la interaccidn suelo-estructura.

Se realizaron analisis dinamicos no lineales de modelos con redistribuciones de esfuerzos entre los
marcos, donde la accién del diafragma rigido se modelo con elementos elasticos infinitamente
rigidos cuya funcion es transmitir las fuerzas cortantes entre cada uno de los marcos

exclusivamente.
Los resultados de los analisis dinamicos no lineales realizados permiten concluir lo siguiente:

(1) Las demandas de ductilidad de entrepiso maximas asociadas a los analisis con resistencias
nominales para los disefios de marcos ductiles superan los factores de comportamiento sismico
Q=3 y Q=4 supuestos en los disefios, principalmente en los niveles intermedios en la direccion
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)

x, tanto para los marcos exteriores (marco A) como para los interiores (marco B). Las
demandas de ductilidad cercanas a cuatro estan asociadas a rigideces secantes efectivas
asociadas a los ciclos de maxima amplitud del orden del 20-25% de la rigidez elastica, lo que
sugiere que disefiar con base en esta ductilidad méxima puede implicar un importante cambio
de rigidez y, por tanto, un incremento importante del periodo de la estructura. Este fendmeno
debe estudiarse con mayor profundidad en estudios futuros.

Las distorsiones de entrepiso dindmicas maximas calculadas para los disefios de marcos
ductiles asociadas a las resistencias nominales superan a las de disefio en los niveles de
referencia, que es donde se presenta la accién no lineal de manera mas notable. Aunque la
respuesta dinamica global de marcos interiores y exteriores presentan similitudes (en ambas

- direcciones), se observé que la diferencia mas importante es que los marcos exteriores son

€y

(4)

mas propensos a experimentar fluencias importantes en las columnas. Esto debe estudiarse
con mas detalle, pues puede sugerir que los procedimientos actuales de disefio no protegen
adecuadamente a los marcos exteriores. En general, las fluencias se producen principalmente
en vigas, por lo que el mecanismo de falla ultimo de viga débil-columna fuerte parece
cumplirse razonablemente. Para los modelos de marcos no ductiles (Q=2), donde no existen
disposiciones con respecto al refuerzo minimo a momento positivo en los extremos de las
vigas en relacion con el refuerzo a momento negativo, se observa un mejor comportamiento
en los marcos de la direccién y que en la x, como consecuencia de que las vigas cuentan con
refuerzos mas balanceados ante carga lateral alternada (relacion entre la capacidad a momento
positivo entre momento negativo), debido a la influencia en el disefio de las cargas
gravitacionales transmitidas por las vigas secundarias. Esto deberd estudiarse con mayor
detalle.

Las curvas de histéresis calculadas para los modelos de marcos ductiles considerando
resistencias nominales definen ciclos muy amplios, y en los niveles inferiores, particularmente
el primer nivel, se observan efectos aparentemente relacionados con una degradacion de
resistencia en el entrepiso, sin embargo, no se descarta que dichos efectos pudieran tener otro
origen, por ejemplo una manifestacion importante de los efectos P-A; esto debera estudiarse
con mayor detalle. Se considera que las fluencias de las columnas del primer nivel provocan la
aparente degradacion de resistencia que afecta el comportamiento global de estas estructuras.
En los niveles donde fluyen exclusivamente vigas, los efectos que se relacionan en este estudio
con la degradacion de resistencia son menos notorios y la respuesta es mas estable en cuanto a
los ciclos de histéresis, a pesar de que en estos niveles se presentan grandes demandas de
deformacion.

En cuanto a las diferencias observadas utilizando el método riguroso y alterno de marcos
ductiles, se puede concluir, atendiendo a los resultados observados para los modelos con
resistencias nominales, que la mayor diferencia se presenta en que para el método alterno es
més probable que las-columnas de_los niveles intermedios superiores experimenten fluencias
de importancia en comparacion con el método riguroso, donde esto casi no se observa, debido
al criterio que obliga a las columnas a tener una mayor capacidad a flexién que las vigas, lo
que impacta principalmente a los niveles superiores. En contraste, en el método riguroso las
columnas de los niveles inferiores tienden a desarrollar fluencias mayores que aquellas

220




Capitule 9 Resumen v conclusignes

disefiadas conforme al método alterno, sobre todo a medida que aumenta el tamaiio de la
estructura, como consecuencia de que cuando se presentan cargas axiales de compresion de
importancia, el método alterno conduce a columnas mas robustas que el método riguroso, ya
que se usan factores de reduccidn por resistencia a flexocompresion mas severos. Por tanto,
los métodos propuestos por el Reglamento no son equivalentes y hay una diferencia
importante entre el comportamiento de las estructuras disefiadas con uno y otro método.

(5) Algunos autores (Miranda, 1997) consideran que el efecto de las sobrerresistencias para
estructuras en suelos blandos y con periodos cercanos a los del periodo predominante del sitio
puede provocar una subestimacion de las demandas de desplazamiento lateral, sin embargo,
con base en este estudio se observa que la comparacidn de las respuestas calculadas cuando se
consideran resistencias nominales y sobrerresistencias demuestra que no debe esperarse como
una regla que los desplazamientos no lineales dinamicos maximos cuando se consideran
sobrerresistencias sean mayores a los obtenidos con resistencias nominales, ya que esto
depende de muchos factores, entre ios que se involucran las caracteristicas dinamicas de la
estructura, las caracteristicas de resistencia y de degradacion de rigidez del sistema, ademas de
las caracteristicas de los movimientos del terreno, como también lo ha ilustrado recientemente
Tena (1997) utilizando sistemas de un grado de libertad.

(6) Los analists realizados considerando sobrerresistencias indican que, en general, éstas tienden a
mejorar la respuesta de la estructura en la mayoria de los rubros estructurales evaluados,
aunque en algunas ocasiones, se presentan mayores distorsiones de entrepiso que las obtenidas
considerando resistencias nominales.

(7) Este estudio no coincide con la conclusion de Luaces con respecto al tema de disefio de
marcos ductiles y a las sobrerresistencias, ya que aunque se observan mejores respuestas para
los modelos disefiados conforme al método riguroso, la respuesta de los disefios con el
método alterno son aceptables, sobre todo cuando se consideran las sobrerresistencias, en
contraposicion a lo concluido por Luaces. De hecho, en un estudio previo conducido por
Tena (Tena ef al, 1997) se observd que el modelo de Luaces tal vez no sea el mas indicado
para concluir en este respecto, ya que su modelo de doce niveles es mas rigido de lo que el
Reglamento requiere, con distorsiones de entrepiso de disefio maximas de A=0.0035 y
periodos naturales de vibracién de T=0.951s en la direcciéon N-S y T=0.947s en la direccién
E-W. Cuando se consideraron resistencias nominales, las demandas maximas de ductilidad de
entrepiso ante el acelerograma SCT85-EW no superaron el valor de 2.4, las distorsiones de
entrepiso dinamicas no superaron las de disefio y se observaron fluencias en las vigas
exclusivamente. Cuando se consideraron sobrerresistencias, la respuesta fue practicamente
elastica (Tena ef al, 1997). Cabe destacar que en el estudio analitico de Luaces se utilizd una
estimacion de la rigidez lateral basandose en diagramas momento-curvatura y en momentos de
inercia efectivos de las secciones (Miranda, 1999), estos criterios son diferentes a los que
comunmente se utilizan en la practica interpretando el RCDF y sus NTCC, segun se muestra
en una encuesta aplicada a despachos de disefio estructural en un estudio realizado por Murta
et al (1997). Por otra parte, los disefios no se hicieron rigurosamente conforme a las NTCC,
ya que se utilizé el modelo de Scott, Park y Priestley sin confinamiento y un comportamiento
elastoplastico del acero de refuerzo para el disefio de los refuerzos en las columnas, ademas
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que no se aprecia que se hayan utilizado los factores de reduccion correspondientes en el
método alterno que proponen las NTCC.,

(8) En varios casos se observo que la distribucion de cortantes maximos de entrepiso de los

(9)

(10)

(1)

(12)

distintos modelos estd asociada a una respuesta dindmica multimodal acentuada por las
caracteristicas de resistencia, pues se observa que existen entrepisos que experimentan
cortantes dinamicos maximos ligeramente mayores o iguales a los del entrepiso inmediato
inferior. Este fenémeno se ilustra con detalle para el modelo E1SQ4M 1.

Los resultados para los marcos de la direccidon x para los modelos de marcos no ductiles
(Q=2) indican que las demandas de ductilidad de entrepiso maximas superan notablemente el
factor de comportamiento sismico Q supuesto en el disefio en casi todos los niveles, tanto
para el acelerograma SCT85-EW como para TBOM-NS, dichos resultados ayudaran a
relacionar en estudios futuros la demanda maxima de ductilidad de entrepiso con el factor de
comportamiento sismico Q.
.

Como se ha observado antes para modelos similares de doce niveles (Tena ef al, 1997), los
resultados de los estudios para los marcos de la direcciéon y (marcos 1 y 2) de los modelos
para marcos no ductiles contrastan notablemente con respecto a los marcos de la direccidn x,
ya que, para este caso, las demandas de ductilidad son inferiores al Q=2 de disefio en todos los
casos, las rigideces de entrepiso efectivas son de por lo menos el 50% de sus rigideces
elasticas y las distorsiones dinamicas maximas de entrepiso son en general inferiores a las
distorsiones de diseiio. Los lazos de histéresis son muy estables. Las razones de este mejor
comportamiento pueden deberse a que la relacion entre la capacidad a momento positivo entre
la capacidad a momento negativo de las vigas de los marcos de la direccion y es mayor y mas
adecuada que para los marcos de la direccion x, debido, entre otras cosas, a la influencia de
los momentos asociados a las cargas de las vigas secundarias. Esto debera corroborarse con
un analisis mas detallado, pero en caso de confirmarse, indicara una necesidad de reglamentar
en el disefio de marcos no dactiles la relacion minima que debe existir entre su capacidad a
momento positivo con respecto a su capacidad a momento negativo, de manera que se
garantice que su comportamiento dinamico sea mas estable ante acelerogramas asociados al
espectro de disefio del reglamento.

Los estudios realizados hasta el momento sugieren que cuando se disefia muy cercano a los
niveles de distorsion limite del RCDF-93 (A=0.012) resulta riesgoso, ya que para estructuras
de marcos de concreto se tienen grandes distorsiones de entrepiso, demandas de ductilidad y
cambios importantes de rigidez. Estos resultados corroboran [os obtenidos en estudios previos
(Tena et al, 1996 y 1997), donde se han calculado incluso colapsos tedricos en estructuras
irregulares, esbeltas y con marcos con pocas lineas de defensa (Tena e al, 1996).

En.general, los resultados presentados en este estudio_correlacionan y confirman lo observado
en los modelos de doce niveles para disefios con Q=4 y Q=2 que se presentan en Tena ef a/
(1997), por lo que se considera importante continuar estudiando con detalle los resultados
obtenidos a partir de todos estos modelos.
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(13) De hecho, se deben realizar estudios encaminados a relacionar la demanda maxima de
ductilidad de entrepiso con el factor de comportamiento sismico Q para este tipo de sistemas.
Estos estudios se planean realizar en un futuro cercano (Tena, 1998).

(14) Se considera necesario estudiar con mayor detalle las caracteristicas de degradacion de rigidez
de todos los modelos, por ejemplo, calculando las rigideces efectivas de cada ciclo de
deformacién para entender de mejor manera el comportamiento entre uno y otro nivel.
Ademas, deberan calcularse las demandas de ductilidad de curvatura de vigas y columnas y
relacionarlas con las demandas de ductilidad de los entrepisos, asi como la capacidad de
deformacion a nivel global, entrepiso y local para poderlas comparar con sus respectivas
demandas. Se planean calcular andlisis no lineales considerando comportamientos histeréticos
representativos del concreto reforzado y, en el caso de sobrerresistencias, considerar otros
efectos importantes como el ancho efectivo de la losa contribuyendo en la resistencia a flexion
de las vigas.
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