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| INTRODUCCION:

La practica moderna del diseho sismico de edificios se basa en criterios
que producen sistemas estructurales que deben desarrollar deformaciones
considerables, cuando son sometidas a temblores intensos cuya ocurrencia
puede repetirse durante la vida atil de la estructura. El permitir el desarrollo
de deformaciones inelasticas en la estructura, concilia economia con
seguridad a costa de permitir danos que, de no repararse, pueden afectar la
seguridad de las construcciones ante la ocurrencia de posibles eventos

futuros.

Conocer las condiciones en las cuales queda una estructura después de
soportar un evento sismico, s de importancia ya que ello permite tomar
decisiones respecto a su seguridad estructural.

La filosofia de disefio sismico actual para las estructuras de concreto
reforzado no estd exenta de apoyarse en su capacidad para disipar energia a
través de deformaciones inelasticas. Esto implica la necesidad de desarrollar
modeles matematicos que scan capaces de describir el comportamiento
inelastico de los elementos que constituyen a la estructura. El desarrollo de
modelos que scan confiables bajo cualquier circunstancia y que ademas
proporcionen la mejor aproximacion posible a la realidad no es una tarea
sencilla, debido a la variacidn de las caracteristicas funcionales de los
diferentes elementos que integran una estructura, v al namero de parametros,

tambien variable, que cada una de ellas representa.

En este trabajo interesa establecer la confiabilidad que representa la
aplicacién de un modelo propuesto en el Instituto de Ingenieria para
representar convenientemente el comportamiento histerético de los elementos
de una estructura, de manera que se puedan realizar analisis sismicos rapidos
v eficientes. Para ello, se evaluara la respuesta de diferentes estructuras y se
familiarizara al lector con una serie de conceptos que le permitan tener un
enfoque mads preciso del estudio que aqui se presenta.



Introduccion

Por lo anterior, en el capitulo 2 se definen tres modelos macroscopicos
de respuesta  inelastica con leyes de comportamiento histerético que
incorporan el concepto de deterioro de rigidez y resistencia de elementos de
concreto reforzado ante cargas ciclicas, a través de indices de dano especificos
para cada modelo.

Para los elementos de las estructuras aqui analizadas también se tomara
un modelo de comportamiento histerético que considera el deterioro de
rigidez y resistencia de los elementos. El modelo desarrollado se basa en los
resultados dados por ¢l modelo de Wang y Shah (ref. 1), descrito en el
capitulo 2, para la obtencidn de las funciones de deterioro de la resistencia.

Este modelo se ha incorporado al programa Jde analisis sismiceo inelastico
DRAIN-2D (ref. 2).

3 y 4 se presentan como complemento al trabajo

realizado algunos conceptos relacionados con el mismo, indices de dano local

conocidos actualmente v conceptos referentes al comportamiento dindmico de
las estructuras, respectivamente.

En los capitulos

Para nuestro case en particular, se estudiara la presencia del dafio en
estructuras cuando son sometidas a sismos de diferentes intensidades. Se hara
un estudio en el cual se analizara la respuesta de marcos de 5, 10 y 15 niveles
desplantados en la zona lll, compresible o de terreno blando del valle de
Meéxico, de acuerdo con el Reglamento de Construcciones del DF (RDF, ref. 3),
con el fin de ver en que forma son afectadas las estructuras de acuerdo con las
caracteristicas del terreno en que se encuentran y el criterio de diseno
utilizado.

Para fines compuarativos se complementa el trabajo con el andlisis de un
edificio sencille de 5 niveles desplantado en la zona I o terreno firme del valle
de Mexico, de acuerde con el mismo reglamento.

Para expresar la respuesta de las estructuras en términos del grado de
dafno soportado asi como la capacidad de reserva tanto de los componentes
estructurales como del sistema completo, se definiran indices de dano (que
seran descritos en el capitulo 3) y se estudiara que tan adecuados son para
representar las condiciones en que se encuentra una estructura.

2



Intreduccion

Los resultados de este estudio, presentados en el capitulo 6, serviran
para evaluar el modelo de comportamiento histerético e indices de dano que
se utilizan. Asi mismo, se pretende analizar las caracteristicas de la respuesta
de las estructuras disenadas con los criterios de las Normas Técnicas
Complementarias para Disefio v Construccién de Estructuras de Concreto
(NTC-DEC, ref. 1), y establecer conclusiones acerca de dicha respuesta.

Otro aspecto a tratar con los resultados obtenidos, que es importante
mencionar pero que queda fuera del alcance de este trabajo, es el andlisis de la
evolucidon del dano en estructuras sujetas a sismos repetitivos. A partir de este
analisis es factible establecer funciones de densidad de probabilidades de
incremento de dano, condicionales a un estado inicial de dafio nulo.



Los trabajos en torno a los modelos de comportamiento de los

componentes estructurales bajo carga sismica no son nuevos, a través del
tiempo se han ido incorporando en ellos conceptos que permiten mejorar su
funcionalidad, como son el deterioro de rigidez y resistencia. Esto se traduce
finalmente en un objetivo: representar ¢l dafo en una estructura después de
la presencia de un evento sismico.

En los parrafos siguientes se presentan los aspectos mas importantes

que se han tomado en cuenta para lograr ¢l objetivo mencionado.

a)

b)

Propuesta de modelos de dafio.- Algunas definiciones del dano
estructural se han propuesto y utilizado. Las primeras definiciones han
sido principalmente descriptivas y posteriormente se han tratado de
establecer valores cuantitativos del dafio en una estructura. En la
actualidad, se hace cada vez mas conciencia en que no es facil, pero si
necesario dar una definicién de dano, 1til y confiable, que haga posible
encontrar predicciones racionales de la confiabilidad de la estructura.

Chung, Mever v Shinozuka (ref. 3) clasifican los indices © modelos de
dafio que se han desarrollado, en cuatro grupos: 1) indices de dano para
elementos de acero, 2) indices de energia disipada, 3) indices de dafio
basados en principios teéricos, v 4) definiciones de dano empiricas. Una
categoria adicional serian los indices de dano globales que incluven
conceptos de los indices (1), (2) v (3). Un buen numero de indices de dano
son presentados en forma sencilla en el capitulo 3 de este trabajo.

Incorporacion de modeles de dano a modelos de comportamiento
hister¢tico.- Se han escrito varios articulos cuyo objetivo fundamental ha
sido no solo la discusion del dano que los miembros estructurales sufren
bajo grandes cargas ciclicas inelasticas similares a aquellas
experimentadas durante un terremoto, sino también la forma en que este
afecta el comportamiento de los mismos. Tres modelos de
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<)

d)

Antecedentrs

comportamiento histerético de elementos de concreto reforzado que
incluyen el concepto de dafio en su definicibn son expuestos
detalladamente en el capitulo 2 de este trabajo.

Creacién de programas de computadora para el analisis sismico no lineal
de elementos estructurales.- La necesidad de introducir los efectos del
dano en las estructuras a obligado a la creacién de programas de
computacion como los de las ref. 2 y 6, manejados en FORTRAN 77. Este
tipo de programas deben darle a la computadora la capacidad de
procesar las respuestas no lineales de las estructuras considerando la
variacion del comportamiento de los clementos estructurales ante la
presencia del dano y la de los movimientos del suelo provocada por el
fenémeno sismico.

Seguridad estructural y estado de servicio.- En la investigacion posterior
a un terremoto, el ingeniero tiene que decidir si una estructura que ha
experimentado un movimiento fuerte, puede todavia ser considerada
segura, o si algun servicio en ella ¢s requerido. Para ello, a partir de
algun modelo & modelos de dano confiables, es necesario definir una
funcion de indice de dano (81, 82,..., &m) cuyo valor relacione al dafio y a
la seguridad estructural con un criterio relativo a las condiciones de la
estructura después de un terremoto, y tomar una decision respecto a
hacer una posible reparacién (ver tabla 1.1).

ntérvalo de distribucién de - decision
final

23

Yabia 1.1 Estado do dafio y seguridad. - -~ -}

Tal v como se manificsta en el trabajo desarrollado por E. DiPascuale
vy A.S. Cakmak (ref. 7), el estado de dano definido del modo anterior tiene
una frontera media entre las estructuras seguras y las inseguras, en el
espacio de los indices de dano. Esta frontera representa un estado limite



e)

Antecedentes

de la estructura conocida como Estado Limite de Servicio.

En el trabajo mencionado s¢ demuestra que el problema de
identificacion del estado limite de servicio es equivalente al problema de
deteccion de dano sismico estructural cuyo proceso es definir si la
estructura es segura después de la presencia de un terremoto. Por esta
razén, al definir el estado limite implicitamente se proporciona la regla
de deteccion para la distribucion del dano. Para los autores ésta es
probablemente la mds importante informacion que el sistema de anailisis
de dafio actual proporciona. “Clasificar estructuras seguras ¢ inseguras es
una forma racional de catalogar en la inspeccién de edificios, después de
un evento sismico grande”. Finalmente, fomentan el uso de registros de
experimentos a diferentes escalas para obtener una definicién analitica

adecuada del estado limite de servicio

Otro tipo de limitacion de dano en el procedimiento para disefo
sismo-resistente se proporciona en el trabajo de Park, Ang y Wen (ref. 8).
En €l, es desarrollado un limite de potencial de dano que puede soportar
un nivel de un edificio, expresado este en funcién de la maxima
deformacion vy de la energia histerética disipada. El grado de daho

tolerable es definido con base en la calibracién observada después de la

presencia de grandes terremotos.

Probabilidad sismica de dano.- Este aspecto es quizd el méas importante
en el analisis de dano sismico v consiste en determinar la evolucion del
dafno en estructuras que presentan un valor de daio inicial no nulo ante
la presencia de un evento sismico. Como lo mencionan en su trabajo
Nielsen v Cakmak (ref. 9): “Después de un terremoto, la confiabilidad
estructural es entendida solamente a partir del altimo valor de dano
recordado”.

El trabajo mencionado es la evaluacién de un indice de dafo

propuesto por los mismos autores, respecto a la manera en que interfiere
en la generacion de una funcién de probabilidad de dano de una
estructura que estd sujeta a condiciones especificas de analisis, de
excitacion sismica, y de hipétesis de comportamiento.



Antecedentes

En el articulo correspondiente se especifica que las funciones de
densidad de probabilidades de dano como la presentada (Funcion de
Transicion de Densidad de Probabilidad) permiten determinar la forma
en que una estructura pasa a un determinado estado de dano después de
un terremoto, diferente a su estado de dano inicial; y ayudan a establecer

las posibles relaciones entre las variables involucradas en el estudio de la
confiabilidad sismica.

Un estudio similar ¢s desarrollado por Shinozuka y Tan (ref. 10); en el
que la caracteristica primordial es la aplicacion de matrices de indices de
probabilidades de dano inicial, cuva validez es demostrada en el mismo
articulo donde es expuesto el estudio citado.

La inclusion de funciones de probabilidad de incremento de dafo
constituye cl cierre de una serie de estudios que le proporcionan al ingeniero
la posibilidad de disefar adecuadamente estructuras sismo-resistentes. Dicha
parte no se alcanza a cubrir en este estudio, pero con los resultados y
conclusiones obtenidos aqui, se desarrollara posteriormente.

~



2.1 ANTECEDENTES

La modelacion de los miembros de una estructura se puede tratar de
dos formas: el esquema de modelacion estructural y el esquema de
modelacién histerética. El primero se refiere a la forma en que el miembro se
modela a nivel estructural, de componente o global. El segundo es a nivel del
material, es decir, las propiedades histeréticas (de carga ciclica) que presenta.

2.1.1 MODELACION ESTRUCTURAL

Cuando un eclemento de concreto estd sujeto a cargas ciclicas, su
comportamiento es complicado y evidentemente no lineal. Dicha no
linealidad se debe en general a la geometria del elemento y a la constitucion
del material. Las causas geométricas, en términos de la configuracién
deformada del sistema, son comiunmente despreciadas excepto cuando la
estructura esta sujeta a deformaciones muy grandes y los efectos P-A, debidos
a la deformacién de los entrepisos influven en la respuesta de la estructura,

sobre todo en la regiéon cercana al colapso.

Si el analisis de una estructura se realiza de acuerdo a las leyes que
definen el comportamiento del material. y éstas estin dadas por la
constitucion del mismo, se pueden considerar diferentes enfoques: 1) el
miembro estructural se idealiza como un solo elemento y las fuerzas de los
extremos del miembro se relacionan directamente a los desplazamientos de
los musmos, 2) ¢l miembro se divide ¢n elementos longitudinales y en cada
uno de ellos se relacionan las fuerzas y deformaciones de la seccién
transversal local las cuales son integradas en todo el miembro para dar una
relacion fuerza-desplazamiento en sus extremos, 3) el miembro se divide en

8



Modelos de Andlisis v Comportamiento Histerético

elementos longitudinales v a través de la seccion transversal, se establecen
leyes constitutivas que relacionan los esfuerzos y las deformaciones de cada
material constituvente y su interaccion, v finalmente se integran en toda la
seccién transversal v a lo largo del miembro.

Los dos primeros incisos caen dentro del los llamados esquemas de
macro-modelado, mientras que el tercero en el esquema de micro-modelado.

Por su menor grado de complejidad los esquemas de macro-modetado
describen el problema con menor detalle ya que no consideran el
comportamiento mecanico de los materiales individuales e intentan
simplemente reproducir las caracteristicas de la respuesta en la forma de
relaciones momento-curvatura o fuerza-deformacién. Sin embargo, por la
misma razoén, estos esquemas son mas econdémicos desde el punto de vista
computacional v, ademas, presentan mayvor flexibilidad en el modelado de los

elementos.

2.1.2 MODELACION HISTERETICA.

Para describir el comportamiento de miembros de concreto reforzado
bajo carga ciclica (reversible), se usan modelos de comportamiento histerético
fenomenolégicos. Mientras que se necesitan sélo unos pocos pardmetros para
describir su comportamiento cuando la flexion gobierna la respuesta, muchos
mas pardametros son necesarios en miembros con interacciones complejas de
momentos flexionantes, cortante y fuerzas axiales.

El comportamiento de las regiones criticas en la vigas esta regido por la
flexion. el cortante v la transferencia de esfuerzos entre el acero de refuerzo v
el concreto. En el caso de las columnas, ademas de los efectos anteriores, el
efecto de la fuerza axial también es importante.

Cuando las regiones criticas estin sujetas a deformaciones ciclicas el
elemento presenta un deterioro considerable e¢n su rigidez a flexion. Los
principales efectos que esto produce son: 1) un incremento en el flexibilidad
del periodo de vibracion de la estructura durante grandes deformaciones
ciclicas, 2) una disminucién en la capacidad de disipacién de energia y 3) una

9



Modelos de Anadlisis v Comportanuento Histeréetico

redistribucidn  significativa de las fuerzas internas que inducen a
deformaciones excesivas en algunas regiones del elemento.

El deterioro de la rigidez del elemento puede atribuirse a muchas causas
cuyos efectos se reflejen en la forma de la relacion fuerza-
deformacion histerética de los elementos, algunas pueden ser:

1) Agrietamiento del concreto y fisuras a lo largo de las barras de refuerzo.- El
agrietamiento hace que el concreto a compresién no trabaje mientras las
grietas estén abiertas. Esto provoca un redondamiento (grietas cerradas) y
estrechamiento (grietas abiertas) de rigidez en el elemento, es decir, de sus
ciclos de histéresis, lo que significa una menor capacidad de disipacion de
energia por ciclo. En zonas que alternan entre tensién y compresion, el
agrietamiento puede provocar que no hava contacte directo entre las caras
de las grietas (por movimiento lateral relativo de particulas entre las
grietas) v eso reduciria la resistencia a compresion.

Un efecto adicional es cuando las grietas no se cierran del todo al
descargarse el miembro, lo que puede provocar que se agriete la seccion en
todo su peralte, de tal forma que al cargarla de nuevo la viga se comporta
como una viga de acero, al no estar en contacto el concreto en la cara de la
grieta. En eostas condiciones, la fuerza cortante en la seccién se transmite

por la accion de dovela del refuerzo principal de acero y por cortante de
trabazéon del agregado.

Lo anterior implica que si la fuerza cortante es alta, puede llevar a una
falla por deslizamiento por cortante a lo largo de la grieta.

2) Deterioro ciclico de la adherencia entre el refuerzo de acero y el concreto.-
Esto sucede en el nucleo de las uniones viga-colunma y afecta la forma de
los ciclos de histéresis de la relacion carga-deformacion.

Fresencia Jde fuerzas cortantes de adherencia altas.- Cuando una barra de
acero pasa a través del nucleo de la uniéon, puede estar en tension de un
lado del nucleo y en compresion del otro lado, si en ambos lados la barra es
obligada a ceder, se provoca una doble fuerza que trata de vencer la
adherencia de la barra de acero dentro del nacleo de la unién. La necesidad

10



Modeles de Analisis v Comportamiento Histeretico

de desarrollar esfuerzos muy elevados de adherencia en la interface acero-
concreto, combinado con el deterioro de la adherencia bajo cargas ciclicas,
puede producir un deslizamiento del refuerzo a traveés del nucleo.

1) Aplastamiento vy descascaramiento del concreto.- Aparte de la degradacién
de la rigidez tal como se vio anteriormente, los miembros de concreto
reforzado experimentan un deterioro de su resistencia bajo cargas ciclicas
que los llevan por encima de su nivel de fluencia. S¢ ha notado alguna
correlacion entre ¢l comienzo del deterioro en la resistencia y la caida del
recubrimiento de concreto del elemento, pero no es algo completamente
estandarizado. La existencia de un nivel critico de deformacién para el
comienzo del deterioro de la resistencia de los elementos ha sido discutida,
pero no se ha establecido ninguna conclusion al respecto.

Los modelos de comportamiento histerético de elementos de concrete
reforzado deben ser capaces de reproducir todos los efectos anteriores.

Los modelos que se presentan en seguida son algunos de los que, de
acuerdo a los objetivos primordiales de este trabajo, se consideraron basicos,
desde el punto de vista de su uso generalizado en el analisis sismico de
estructuras, v destacan porque incorporan en su desarrollo el concepto de
dano en la definicién de sus parametros (ref. 11).

2.1.2.1 MODELO DE WANG Y SHAH.

En este modelo de comportamiento histerético para elementos de
concreto referzado (ref. 1), los autores uatilizan el concepto de dano
acumulado; es un modelo simple que describe de una manera sencilla el
comportamiento de las uniones viga-columna.

La definicion del modelo es a través de seis parametros; Fy, Ky, a, X, C
v n, los tres primeros definen la forma de la curva primaria de la relacion
carga desplazamiento, los otros tres definen la extension relativa del dano.

11
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Concepto de dafio acumulado

Se considera que el dano en el eclemento estructural depende de los
desplazamientos maximos que sufre el elemento en cada ciclo de carga, este
efecto esta representado por el coeficiente 3 definido como:

o~ Ni
B=C§; 1)

diferente para cada direccién en la que se deforma el clemento. x, es el
desplazamiento maximo en el i-ésimo ciclo, xr es el desplazamiento a la
falla bajo carga monotdnica v C es una constante cuyo valor es menor que 1.

El parametro que representa al dano estructural es la cantidad escalar D,
la cual varia entre 0 y 1. Dicho parametro depende de B en la forma

D = f(P) ; £(0) =0 y f(y=1

Se supone que la variacién del dano respecto a B ( dD/df ) varia
linealmente con D

%Ig— =nD+a 2.2)

donde n es una constante que se determina a partir de datos experimentales.

De esta forma se genera la expresion del dafio en funcidon de p como

e 1
D= fiB)= T 2.3)
e —

El efecto del dafio en el compeortamiento que el elemento presenta bajo

carga ciclica se introduce como una disminucién en su capacidad de carga a la
fluencia. Esta reduccion se define como

12
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Fo(X)=FX)(1-D) (2.4)
donde Xi es el desplazamiento maximo en la estructura en el ciclo i y F(X)) es

la carga correspondiente al desplazamiento X, en la curva primaria de la
relacion carga-desplazamiento.

Tomando en cuenta lo anterior, la curva carga-desplazamiento
histerética que representa el comportamiento del elemento esta definida como
sigue (figura 2.1):

1.- Una curva primaria bilineal definida por Fy, Xy v «. Fy y X, son la carga
el desplazamiento a la fluencia . En la curva, K,
aKy es la rigidez después de la fluencia.

y
v/ Xy es la rigidez inicial v

2.- La rigidez a la descarga esta asociada a la menor rigidez observada en la
misma direccion de la carga . Antes de que se cumpla el primer ciclo de
carga la menor rigidez es igual K,. Después del primer ciclo, la menor
rigidez esta definida por K(X) en la figura 2.1, la cual se calcula como la

pendiente entre los puntos G v C de la misma figura. El punto G se

determina usando la ec. 2.4 v representa ademas el nuevoe punto de fluencia

para la siguiente carga en esa direcciéon. El punto C se determina a partir de
Xy K.

3.- Cuando se invierte el signo de la carga, la rigidez en la recarga en ese
sentido esta dada por la pendiente de la linva que conecta al punto sobre el
eje de las deformaciones en que se invierte la carga (punto C o F de la figura

2.1), al punto de fluencia gque se tiene en ese momento en la otra direccion
(punto D &5 G).

4.- Cuando se alcanza el desplazamiento maximo (punto de fluencia) que se
tuvo en el ciclo anterior en cualquiera de las direcciones, v se continuaa
deformando en esa direccidn, la respuesta carga-desplazamidento sigue una
travectoria en la que se supone la misma rigidez después de la fluencia que
para la curva primaria (linea GH en la figura 2.1).

5.- Si en un ciclo cualquiera la descarga sucede antes de alcanzar el punto de
fluencia, no se acumula dafio en ese ciclo (punto ¥ en la figura 2.1).

13
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Los valores de los parametros del modelo analitico se pueden obtener a

partir de pruebas experimentales de modelos de uniones vigacolumna &
esarrollos analiticos.
d 11 liti

Los parametros que definen a la curva primaria (F,, X,, a), los obtienen
utilizando expresiones analiticas va existentes desarrolladas para su calculo.
Su mayor © menor aproximacién a los valores reales en estructuras,
dependera de la exactitud de las expresiones en sus hipétesis, asi como de la
inclusion de todos los efectos que contribuyen a sus valores, como serian
deformaciones por flexién, cortante, adherencia, etc. Los valores de los
parametros que definen el dafo son mas dificiles de obtener. Estos dependen
de variables tales como el contenido de acero a flexion, refuerzo de cortante,
relaciéon peralteclaro de la viga, carga axial, etc., v su evaluacién requiere

gran numero de pruebas experimentales para analizar su influencia en el
modelo.

N F(X,) aK
Fy | oo B

Fp (X.)

Fig. 2.1 Modelo de Wang y Shah.

14
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Basados en un pequeiio grupo de pruebas experimentales, Wang y Shah
estudian la influencia de unco de los parametros de dano del modela
(parametro n), el cual ajustan a los datos experimentales.

Los oatros dos parametros (X v C) no son analizados v para su
utilizacion le asignan al primero un valor calcutado en base al concepto de
ductilidad del elemento, es decir, suponen que el desplazamiento a la falla del
elemento es p veces su desplazamiento a la fluencia, Xr = uX,, donde p es la
ductilidad que puede desarrollar el elemento. Respecto al parametro C,
consideran un valor de 0.1, el cual obtienen al ajustar a su modelo los
resultados experimentales de un modelo a escala pequefa de una unién viga-
columna de concreto reforzado, probada por ellos mismos. Los valores de
estos parametros se conservan constantes en el estudio de la influencia del
parametro n.

Este modelo es calibrado con los resultados obtenidos de un modelo
experimental a pequena escala y un modelo a escala normal de una unién
viga-columna de concreto reforzado. Con estos se aprecia que para un valor
de n=1.0, se representa aproximadamente la relaciédn entre el parametro de
dano D y el parametro de carga B, de acuerdo a la ec. 2.3. (figura 2.2). Los
resultados muestran que el modelo analitico se puede comparar en
cierta medida con el comportamiento histerético de prucbas experimentales
de modelos de union viga-columna.

Es probada también la sensibilidad del parametro n con respecto a
diferentes variables de diseno v diferentes condiciones de carga en modelos
de unién viga-columna. Esto les permite examinar el efecto del refuerzo de
cortante y el esfuerzo cortante en la union. Observan que el dano estructural
depende fuertemente de las propiedades de disefio del miembro, v que éste
puede ser representado por el parametro n, cuvo valor esta correlacionado
con tales propiedades. Concluyen con la necesidad de establecer una relacion
entre estas propiedades de diseno (relacion peralte—claro de cortante, refuerzo
de cortante en la junta viga-columna y refuerzo de cortante en la viga), con el
parametro n, asi como ¢l establecimiento de valores caracteristicos de todos
las parametros de dano, yva que sin ello el modelo no sera capaz de predecir
adecuadamente el comportamiento histerético de miembros de concreto
reforzado.

15
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1.0
A eXperuTento
7 —_— =10
D = (FXp) - Ip(Xi)) 4 FX)) g 5 |
o T T Al T ¥ T T T T
0 o5 1.0
LR
B = (1/10) 2(X 1 Xp)
=
Fig. 2.2 Relacion entre el dafioy pB.

2.1.2.2 MODELO DE CHUNG Y MEYER.

Modelo de comportamiento histerético (ref. 5) de miembros de concreto
reforzado que toma en cuenta el papel que juega el dano en la definicién de

resistencia. Se considera también la degradacion de rigidez por agrietamiento
v deterioro de adherencia.

La relaciébn momento-curvatura histerética esta caracterizada por 5
diferentes clases de ramas (figura 2.3)

1.- Carga y descarga elastica

16
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Si M < My AM = (El) 1 Ad
(EI) 1 = (EI) « = Rigidez elastica inicial del miembro.
2.- Carga inelastica.
Si M > M, y contintta aumentando, la relaciébn momento-curvatura es:
AM = (EI) 2 A
3.- Descarga inelastica.

Si el momento disminuye después de que excede el momento de

fluencia, la relacidon momento—curvatura es
AM = (EI) 1+ Ad
4.- Recarga inelastica durante el cierre de grietas.

En un ciclo de carga reversible, las grietas abiertas anteriormente
tienden a cerrarse, produciendo un incremento en la rigidez y una forma
caracteristica (estrechamiento de los ciclos de histéresis) de la curva
momento-curvatura. Este efecto es funcioén del cortante. Si el valor absoluto

del momento aumenta pero alin es menor que un cierto momento al cual se
cierran las grietas, x‘d; (figura 2.4), la relacion momento-curvatura es

AM = (ED) s Ad

El subindice “+” significa que la carga es en el sentido positivo, del
mismo modo que “~" significa que la carga es en ¢l sentido negativo.

5.~ Recarga inelastica después del cierre de grietas.

Una vez que el valor absoluto del momento excede el momento Mg, y
sigue aumentando, la relacion momento-curvatura es

AM = (ED) 5 Ad

17
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M Punto imaginario para definir
el deterioro de la resistencia }

(ED):

momento de
cierre de grieta\ e

M

s (EI):

Fig. 2.3 Relacion momento-curvatura histerética tipica.

En las expresiones anteriores se tiene (figuras 2.4 v 2.5)
M, - M,
by - b,

(ED), = p(Eh,

p es la relacién entre la rigidez inelastica y la elastica inicial del miembro

18
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M3 . M; ML - M;
ED; = — = , (EDy = —= - . (EDg = -z
EDs = 5787 TR * Toes
M 4 caida de la resisten
en un ciclo 0 i

$ba

! ¢
]

1

i

]

1

]

1

1

: ; I

t -

1 e
A=

M

Fig. 2.4 Variables de calculo para el deterioro inelastico.

Aparte de la degradacion de la rigidez, el miembro de concreto
reforzado experimenta una degradacién en su resistencia bajo cargas ciclicas
que van mas alla de su nivel de fluencia.

La curva de deterioro de la resistencia se deriva a partir de la curva
momento-curvatura levada a la curvatura de falla (9e).

para carga
monoténica (figura 2.3).

19




Modelas de Analisis v Comportamiento _Histereético

Se supone que el deterioro de la resistencia sucede tan pronto el nivel de
fluencia es excedido y aumenta mas rapido conforme se¢ alcanza un nivel de
carga critico.

Se propone un indice de caida de resistencia, Sy, para una curvatura
dada, ¢, en un ciclo de carga simple (figura 2.5).

T N2w ) 3
sd=,\fE-"’—j 0BI3’~J~C| , AM = S4 AMy
L \PuS Ldy i
donde
Sa = indice de resistencia para una curvatura ¢ en un ciclo de
carga simple.
AM = reduccién de la resistencia para una curvatura ¢ en un
ciclo de carga simple
AMg = reduccion de la resistencia en un ciclo de carga simple a
la curvatura de falla.
¢u = curvatura correspondiente a la capacidad de momento
ultimo M.
A,B,Cyw = constantes del modelo.

La resistencia residual después de un ciclo de carga esta dada por
(figura 2.5)
ma(¢) = M($p) — AM
= My+(6—-9y)p(EDev - Sa AM:
En forma similar para i ciclos de carga sera igual a
m.(d) = M(d) — i AM

Aplicando las condiciones Jde frontera:

1) AM=0 en ¢ = ¢y

20
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di
2) G- - P@ED, en ¢ = ¢,

3) mi= M;¢ en ¢ = ¢

con

r 2 @ _\
My = (di—by) p (ED) o + M, — Auﬁ) + B[f“—] + C 1AM

se obtienen los valores de las constantes del modelo

. dy ¥ 4y )
A=(¢f¢-¢yJ . B=2(¢;T y C=(ﬁ)

Sustituyendo y manejando adecuadamente estos valores, el indice de
caida de resistencia resulta

Syq = (j"_.‘_‘:_)

b - dy @3)
Finalmente se tiene
mi = (& - &y) p (EDe + M, — AM (2.6)
donde
AM = [(¢ - &y) p (EDe + My — M( ] (%7%“)“ (2.7)

El parametro o depende de diversos factores tales como la relacién de
acero de refuerzo longitudinal, la relacion de confinamiento, la fuerza axial,
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etc. Basados en el analisis de respuesta no lineal de modelos experimentales,
se encuentra que valores entre 1.5 y 2.0 inducen a resultados reales.

M

AM

AM,

AM =S, AM,

Fig. 2.5 Curva de deterioro de resistencia.

El modelo del deterioro de la resistencia se incorpora al modelo de
histéresis suponiendo un punto imaginario de coordenadas (¢., M), sobre la
curva primaria hacia el cual la curva carga-deformacion es dirigida durante la
recarga (figura 2.4), de tal forma que

M, - M,
————— = p(ED

by - By

con lo que la rigidez efectiva durante la recarga es

(ED = My-Ms | Moo Mg
$% - % dx - &5
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en donde (¢, M.) es el punto de carga maximo previo. La resistencia real M.”
que se alcanza en la curvatura ¢x es igual a
M'x = My -AM

Asi, las coordenadas del punto imaginario son iguales a:

1
(EI) - p(ED,

by = [My - Mg - 6y P(ED: + 05 (ED]

(E1) [

My = ML + -~
x ° (El) - p(ED ¢

y - My - (43 - by )P (ED ]

El efecto del cortante en el comportamiento histerético es modelado
introduciendo un momento Mp, llamado de “cierre de grietas”, asociado a
una curvatura ¢p (figura 2.4). Las coordenadas del punto de cierre de grietas
(Mg.4p) se calculan como

Mg = op My
&y = ap on
ap es un factor de efecto de cortante tal que ap es igual a la unidad si
el efecto de cortante es despreciable y «p es igual a cero si el efecto de cortante

controla completamente el comportamiento de la relacion carga-deformacion.

Para el calculo de «p se proponen las siguientes relaciones

Q si 1.5 = a/d
op = (O4a/d-06)"2 si 40 = a/d > 1.5
1 si a/d > 4.0

Definicion de falla v modelo de daio
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La resistencia real de reserva o resistencia residual del elemento ante
una condiciéon de carga, es funcion de la historia de carga experimentada.
Esta resistencia residual en el comportamiento del elemento ante carga ciclica
se basa en la curva momento-curvatura llevada hasta la falla para carga

monoténica.

La forma de la relacion momento-curvatura propuesta, se idealiza por
una curva compuesta por tres ramas (figura 2.5); una que representa la parte
elastica, otra la parte inelastica v una tercera con la cual se representa la parte
de la descarga. Conocidas las leyes esfuerzo-deformaciéon del acero y del
concreto, es posible calcular los momentos asociados con una  curvatura

dada.

Una vez definida la curvatura y el momento de falla para carga
monotoénica, la relaciéon del momento de falla para una curvatura dada ¢
conocida, se obtiene a partir de la caida de la resistencia debida a un ciclo de
carga (vista anteriormente). Si se conoce la reduccion total de la resistencia
hasta el momento de falla para una curvatura ¢, es posible determinar el
numero de ciclos a la falla para ese nivel de curvatura

Los momentos a la falla para diferentes niveles de curvatura estan
dados por (figura 2.6)

2o
Moo= Meg TG

donde
M:i, = momento de falla para un nivel de curvatura dado ¢
M: = momento de falla para carga monoténica
D, = ob,/95 =relacion de curvatura.
b = curvatura de falla para carga monoténica

La anterior expresién implica que el momento a la falla My disminuye
con niveles de curvatura mas pequefios, es decir, se necesitan reducciones de
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la resistencia mayores en la curva para carga monotdnica para provocar la

falla.

h3 | caida de resistencia hasta el momento
de falla, M, - M,
P curva monmento-curvatura
inonotonica

curval de falla

) \,-;4) T D, Puidr 1.0 relacion de curvatura
(D=d/dc)

Fig. 2.6 Definicion de falla.

Indice de dano

Asociado al modelo de dano descrito anteriormente se propone un
indice de dafio basado en las deformaciones de falla presentadas.

De’—“zs—

i 3

Tij :J_—‘il_ ) (2.8)

indicador de niveles de curvatura o desplazamientos diferentes
indicador del ntmero de ciclo para un nivel de carga i dado.

(Mi - Mri)/AM, = nuamero de ciclos (en un nivel de curvaturai) a
la falla.
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numero de ciclos (en un nivel de curvatura i) aplicado

acelerador de dano
. indicador del sentido de la carga

+
f
I

LLos parametros del modelo se calibraron contra un nimero reducido de
resultados experimentales  disponibles. [De  esta calibraciéon  fueron
determinados los factores aceleradores del dano y la tasa de deterioro de
resistencia. Sin  embargo, debido al pequeno grupo de resultados
experimentales no ha sido posible extraer conclusiones definitivas sobre
algunos de los parametros del modelo; lo que hace necesario la realizacion de
estudios mas amplios.

2.1.2.3 MODELO DE PARK, REINHORN Y KUNNATH.

Es un modelo definido por tres parametros (¢, 8 v v) que determinan las
propiedades de degradacion de rigidez, deterioro de resistencia y
comportamiento del estrechamiento de los ciclo por cortante y adherencia, de
los miembros de concreto reforzado (ref. 12). La manera en que estos tres
parametros transforman al modelo histerético y producen el efecto buscado es
la siguiente (figura 2.7):

1) La degradaciéon de la rigidez se obfiene colocando un punto comun sobre
la linea inicial extrapolada de una curva esqueletal y se supone que la linea de
descarga se dirige a e¢se punto comun hasta alcanzar el eje de las
deformaciones (figura a). El parametro o especifica el grado de
degradacion de la rigidez y el area encerrada por los ciclos de histéresis.

2) El comportamiento de estrechamiento de los ciclos se logra bajando el
punto maximo hacia el cual se dirige la linea de recarga (punto A, figura 2.7b),
hasta un nivel “ v P ¢ ” (punto B, figura 2.7b), sobre la linea de descarga
previa. La linea de recarga se dirige al punto B hasta alcanzar la deformacion
de cierre de grietas {Us en la figura 2.7b). En este punto la linea de recarga
cambia su trayectoria, y por lo tanto su rigidez, dirigiéndose al punto de
deformacion maxima A. Un efecto adicional de este parametro es el de
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A

cicleos de
histéeresis

Punto
comun

a) Degradacidn de la rigidez

ciclos de
histeresis

A: Punto inicial
B: Punto nuevo
U_:Punto de cierre
* de grietas

b) Efecto del estrechamiento dJde los ciclos por cortante
Yy desiizamiento por adherencia

P

= P
o ‘m 8 dE/ y e
aE: Energia zx:tere:fs
incremental

dE

c) Deterioro de la resistencia

Fig. 2.7 Efectos de los tres parametros.
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reducir las areas de los ciclos de histéresis e indirectamente la cantidad de
energia disipada.

3) El parametro P especifica la tasa de degradacion de la resistencia (figura
2.7c). Este parametro da la relaciéon del dafo incremental causado por el
incremento de la respuesta maxima, dé8a/8., a la

energia  histerética
incremental normalizada, dE/ (3uPy), como sigue:

p = —Bmi8y | 9B;m
dE/(B,Py) ~ dE/ Py
donde
du = deformacién ultima bajo carga monotdnica
Py = resistencia a la fluencia

dm = deformacion maxima alcanzada
E = Energia histerética absorbida

Asi, el aumento incremental de la deformacién maxima debido

a la
energia histerética disipada se expresa como:

Identificacion de parametros.

Los valores de los pardmetros o, § v v son dificiles de cuantificar.
Utilizando algoritmos de basqueda no lineal y técnicas de optimizacion para
identificar los tres parametros, los autores hicieron simulaciones analiticas
sobre un conjunto apreciable de datos experimmentales disponibles de pruebas
de elementos ante cargas ciclicas. Basados en los andlisis de regresion de los
datos simulados proponen las siguientes estimaciones iniciales:
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a= 2.38 N 007 p 710 f° 023 (2.9)
Y= 043 pi™M7 p03 .13 (2.10)
donde
P

05 AL [085f.(1-py) ~ £, oyl

P = carga axial

= relacion de acero longitudinal de refuerzo
M= relacién de acero transversal de refuerzo
fle = resistencia del concreto

fy = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo
Ay =  Area bruta de la secciéon

El parametro de deterioro de la resistencia fue obtenido empiricamente
basados en un analisis de regresidon de aproximadamente 400 datos de
pruebas de vigas y columnas de concreto.

B = [ 0371n.+036(kp-02) ]09% (211)
donde
N = X g =  esfuerzo axial normalizado = 0.05
bdf,
p
kp = - G 7 = relacion de acero normalizado
0.85 f,
pv = relacion de confinamiento = 0.4%
b = Dbase de la seccion
d = peralte de la seccién

Se observd, ademds, una dispersion considerable entre los valores
calculados y los experimentales con un coeficiente de variacién de 60%.
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Los analisis estadisticos efectuados para la observacion de los valores de
estos parametros no dieron resultados concluyentes por lo que son necesarios
mas estudios de calibracion para mejorar la confiabilidad de sus valores.

Reglas de histaresis.

Las reglas de histéresis que gobiernan al moclelo en su comportamiento
inelastico ante cargas ciclicas son las siguientes:

La curva esqueletal o primaria se idealiza como una curva trilineal no
simétrica determinada por nueve parémetros (figura 2.8). Las curvas de
recarga y descarga se¢ muestran en la figura 2.9. Las lineas de descarga b<c y f-

g se dirigen a los puntos n y m respectivamente, hasta alcanzar el eje de las
deformaciones.

1. e

Fig. 2.8 Curva esgueletal trilineal no simétrica.
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~ a Py” 4=

Punto maximo

Punto minimo
f Yu., P7)

Fig. 2.9 Rigidez en la descarga.

Las lineas de recarga c-d v g-h se dirigen a los puntos minimos y
maximos f y b, respectivamente. Cuando el punto minimo o maximo esta en
el rango elastico, la linca de recarga se dirige el punto de agrietarmiento, es
decir, para el caso en que para la linea ¢-d el punto minimo estd aan en el
rango elastico se dirige por lo tanto hacia el punto e de la curva trilineal.

En la figura 2.10 se muestran hasta nueve travectorias de carga
consecutivas. Las trayectorias 1 a 5 definen a la curva envolvente o esqueletal,
mientras que las trayectorias 6 a 9 identifican a las curvas de descarga y
recarga en las direcciones positivas y negativas.
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secuencia de puntos
a-b-c-d-e-f-g-h-i-j-k-i-m

Fig. 2.10 Numero de rama y trayectoria de carga.

Si el efecto de estrechamiento de los ciclos se considera, son necesarias
seis ramas mas mostradas en la figura 2.11.

En la deformacion al cierre de grietas, u s~ v u 7, las lineas de recarga
cambian su rigidez. Las ramas 10 y 11 corresponderan a las segundas lineas
de recarga después del cierre de grictas, mientras que las ramas 12 y 15 son
las lineas de descarga dentro de un ciclo de histéresis.

El efecto del detericro de la resistencia (figura 2.12) se toma en cuenta
determinando el punto de deformacién maxima incrementada debido a la
absorcion de energia, (u.”,Pu). Este punto se determina usando la expresidn
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en el punto de prediccién, es decir, el punto donde la linea de recarga
empieza (sobre el eje x, de las deformaciones).

Cuando ocurre una descarga entre el punto de prediccion v el punto
(ue, Pco), éste altimo serd el nuevo punto maximo si el punto de descarga esta
fuera del ciclo de histéresis previo (caso b en la figura 2.12), es decir,

w o= ou”
P.- = P

(ue", P.7)

Fig. 2.11 Modelo de comportamiento del estrechamiento de ciclos.

Otros modelos se han desarrollado, pero como se dijo al principio, los
presentados aqui se pretende son los mds adecuados, ademas de existir
programas de computadora de analisis estructural que incluyen los tipos de
comportamiento antes mencionados en sus elementos.
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(U=, Pe) (uet, Pu7)

punto de
prediccion

energia histerética
disipada

Fig. 2.12 Regla de deterioro.

Aqui tnicamente se ha hablade del comportamiento de elementos viga
v columna, ya que son los que importan para el estudio, sin embargo, otro
tipo de elementos estructurales conforman a los edificios, tales como los
paneles de mamposteria, muros de concreto diagonales, etc., aparte de los
sistemas estructurales como los marcos-muros acoplados. Modelos de
comportamiento ante cargas ciclicas se han desarrollado igualmente para este
tHpo de elementos.
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2.2 SELECCION DEL MODELO.
2.2.1 MODELO A NIVEL ESTRUCTURAL.

La modelacion de los miembros estructurales para nuestro estudio,
corresponde a un modelo de resorte equivalente de una sola componente
(figura 2.13). Este modelo consiste en un elemento elastico lineal con dos
resortes rotacionales en sus extremos. De esta forma todas las deformaciones
inelasticas del elemento se concentran en los dos resortes. La relacion
momento-curvatura inelasticas de los resortes, se determina suponiendo que
el punto de inflexion se encuentra en el centro del miembro. La principal
ventaja del modelo es gue los resortes inelasticos pueden

tomar un
comportamiento con cualquier clase de ley histerética.

resorte plastic
%n M
-

) )
barra rigida —
L

~
i

Fig. 2.13 Modelo estructurai,

La modelacion asi tratada considera un modelo propuesto por Giberson
(ref. 13) v en el se presentan las siguientes limitaciones

1) Dificultades en la derivacion de la rigidez a la postfluencia en la relacion
momento-rotacion, la cual depende de la historia de carga.

2) Aunque presenta buena aproximacion en la respuesta global de la
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estructura, la respuesta local del elemento en la region inelastica no
muestra buena concordancia debido a la incapacidad del modele de
seguir el cambijo gradual de la rigidez a la postfluencia asociado a la
propagacién de las deformaciones inelasticas en el elemento, es decir, el
modelo considera una articulacidon plastica concentrada.
3) No toma en cuenta el cambio del punto de inflexién del elemento durante
la historia en el Hempo de la respuesta.

4) No toma en cuenta el comportamiento entre los elementos que actuan en

los extremos de la viga.

No es sencillo eliminar algunas de estas limitaciones, sin que la

solucién del problema se complique, demasiado, sobre todo los puntos 1), 3) y
4).

2.2.2 MODELO HISTERETICO.

Para los elementos estructurales se tomara un modelo de

comportamiento histerétice que tome en cuenta el deterioro de la rigidez y la
resistencia del elemento.

De los modelos de comportamiento histerético presentados en este
capitulo es dificil determinar cual es el mejor ya que su definicidén aun
presenta inconvenientes debido a que los parametros involucrados en ellos no
han sido suficientemente estudiados.

Puecde considerarse que los modelos de Meyer v Park presentan, en
relacién con el de Wang v Shah, un enfoque mdas refinado sobre el
comportamiento dJde los elementos. Sin embargo, aun cuando los efectos que
influyen en el comportamiento de los elementos son descritos de manera mas

adecuada en dichos modelos, ellos contienen reglas complicadas, lo cual
implica analisis mas largos.
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El modelo de Wang y Shah ofrece una alternativa bastante simple para
representar el comportamiento del elemento en la interfase viga-columna;
toma en cuenta el deterioro de la resistencia ante carga ciclica, ademas Jde
presentar un indicador del dafo en el elemento. Dado que de los tres modelos
es el mas sencillo, su misma simplicidad permite incluirle algunos cambios
necesarios para eliminar algunas de las limitaciones que presenta. Debido a
ello, este modelo se toma como base en el presente trabajo para representar el
comportamiento de los elementos estructurales que constituyen los marcos de
los edificios analizados. A continuacion se describe finalmente el modelo que

se utiliza para representar en forma mas adecuada el comportamiento y dafo
de los elementos estructurales.

El modelo se define por seis parametros: Fy, Ky, a, X¢, C v n. Los tres
primeros definen la forma de la curva primaria de la relacion carga-
desplazamicnto y los otros tres definen la extensidn relativa del dafo. Al
igual que en el modelo de Wang y Shah se considera que el dafio depende de
los desplazamientos maximos que sufre el e¢lemento en cada ciclo de carga y
esta representado por el coeficiente B definido en la ec. 2.1. En este modelo se
supone que la variacion del dano respecto a B esta dada por la expresion

D =f{p) =1.0- e (2.12)

donde ¢l coeficiente a=0.602 se calcula a partir de los datos experimentales
obtenidos por Wang y Shah (figura 2.14). La expresion anterior supone que la
falla en el elemento estructural (D = 1) no sucede cuande B alcanza un valor
de 1 sino que el clemento puede soportar ain mas dafio, el cual se incrementa
de acuerdo con la ec. 2.12. Esta modificaciéon permite que el dafio en el

elemento se acumule en forma mas lenta v su comportamiento se aproxime al
mostrado en las estructuras reales.

El efecto del dano anterior se introduce como una disminucion en la
capacidad de carga del elemento como se define en la ec. 2.4.
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D

1.0

0.9

0.8 D=e"f.q/e"-1

0.7 D=1.0~-e ="

0.6 4

Daiio 0.5
0.4
0.3 - ————— modelo de Wang y Shah (n=1)
) —&—— experimento

0.2 4 —&—— modelo propuesto (=0 602)

0.1 4

0.0 ¥ v+—r——rr--vr—V—-r—"Yrr—Tr—r—r—— T
0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 1.2 1.4 1.6 1.8 20

8= 1/710 ¥ x;/xy¢
Fig. 2.14 Comparacioén entre ¢l modelo de daiio propuesto y el modelo
de Wang y Shah.

La curva carga-desplazamiento histerética que representa el
comportamicnto del elemento se define como sigue (figura 2.15):

1} Una curva primaria bilineal definida por Fy, X, vy a. Fy y X, sonlacargay
el desplazamiento a la fluencia y «K, es la rigidez después de la fluencia
donde K= F./ Xy es la rigidez inicial.

2) Larigidez a la descarga es igual a K.

2) El punto G se determina usandoe la ec. 2.4, con D calculada con la ec. 2.12.
Este punto representa el nuevo nivel de carga que alcanza el elemento
para el nivel de deformacion maxima en ese ciclo para la siguiente carga
en esa direccion.

4) Cuande se invierte el signo de la carga, la rigidez en ese sentido esta
dada por la pendiente de la linea que conecta al punto sobre el ¢je de las
deformaciones en que se invierte la carga (punto C o F de la figura 2.15),
al punto del nuevo nivel de carga que alcanza el elemento para el nivel
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de deformacién maxima en la otra direccion (punto D 6 G).

Cuando se alcanza el desplazamiento maximoe que se tuvo en el ciclo
anterior en cualquiera de las direcciones y se continua deformando en esa
direccidn, la respuesta carga-desplazamiento sigue una trayectoria en la
que se supone la misma rigidez que traia, hasta alcanzar la curva
primaria (punto H).

Una vez alcanzada la curva primaria se¢e mueve sobre ella hasta que
sucede una nueva descarga (punto I).

Si en un ciclo cualquiera (figura 2.16) la descarga sucede antes de
alcanzar el punto de maxima deformacidon en ese sentido (punto L), se
acumula dafo en ese ciclo si se alcanza el punto M. Cuando se presente
nuevamente una recarga en esa direccion, la rama de comportamiento
del elemento se dirige hacia el punto de maxima deformacién en esa
direccion (linea OG’) con una resistencia disminuida por el dano en el
ciclo anterior (punto G').

Si la descarga (punto P) sucede después de alcanzar el punto de maxima
deformacion (punto G') y antes de alcanzar la curva primaria (punto H),
se acumula dano en ese ciclo si se alcanza ¢l punto Q v la deformacién en
el punto P sera la nueva deformacién miaxima en esa direccion (figura
2.16).

Solo se toma en cuenta el incremento de dafio en una direccién cuando la
deformacion de descarga en cualquier rama es del mismo signo que la
del sentido en que se dirigia ¥ se calcula como la diferencia de la
deformacion de descarga v la deformacion de recarga justamente anterior
(esta ultima deformacion sera cero cuando su signo sea contrario al signo
de la deformacion de descarga).

La rigidez y resistencia del elemento en un sentido se hace nula cuando
se alcanza su Jdeformacidén de falla, ya sea moviéndose por la curva
primaria o por cualquier rama de recarga en que se alcance esa
deformavcion antes de llegar a la curva primaria (figura 2.17).
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Fy |...2 B

Fy

E

Fig. 2.15 Curva carga - desplazamiento.

¥

1P
T P

A

Q

/ ﬁ M \.... .\'i.__, ~

Fig. 2.16 Comportamiento sin alcanzar la fluencia.
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Fig. 2.17 Perdida total de rigidez y resistencia.
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[ 1IX.- MODELOS DE DANO

3.1 ASPECTOS IMPORTANTES.

La degradacion de la resistencia en los elementos de concreto reforzado
(tomada en cuenta en los modelos de comportamiento histerético ya
descritos) se traduce basicamente en un determinado grado de daho de dichos
elementos y, en consecuencia, un dafio en la estructura de la cual forman
parte. Este dafo puede incrementarse de manera continua ante la presencia
de cargas ciclicas que generen un comportamiento inelastico de los elementos
v, en un momento dado, la capacidad de la estructura para resistir futuros
sismos intensos puede verse seriamente afectada.

El dafio de una estructura depende de muchos factores, principalmente
el tipo de material con que esta construido, el tipo de estructuracion que tiene,
v el tpo de carga a la que ha sido somectida. [.a naturaleza aleatoria que
presentan algunos de los factores anteriores son razén para que no se tenga
actualmente una forma unica de evaluar el dano en las estructuras.

Las pruebas han mostrado que el dano estructural es causado
fundamentalmente por dos variables; las deformaciones excesivas a las que se
somete la estructura o elemento v la presencia continua de esfuerzos o carga
ciclica. Por esta razdn, la mayor parte de las formas para cuantificar el dano
estan on funcién de una u otra de las variables mencionadas, o de ambas; el
predominio de alguna de ellas dependera igualmente del tipo de estructura v
material con que esté construida. Asi, en el caso de estructuras duactiles, tales
como los marcos de acere, el dano estructural estara mas correlacionado con
tas deformaciones inelasticas acumuladas, mientras que en ¢l caso de sistemas
fragiles como son las estructuras de muros de mamposteria, el dafo pedria
ser expresado en términos de la deformacién maxima. Para el caso de
estructuras de concreto reforzado se ha visto que ambos tipos de respuesta
son importantes para la estimacién del dano.

En la practica actual del disenio sismico resistente, el analisis de las
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estructuras de concreto reforzado requiere un modelo matematico adecuado
que sea capaz de simular el comportamiento no lineal de las estructuras,
similar a los Qque se vieron en el capitulo anterior. Puesto gque las
deformaciones inelasticas implican algan grado de dano (grietas,
descascaramiento, deterioro, etc.), debe ser posible, junto con el analisis no
lineal, expresar la respuesta en términos del dano soportado v del dafio que se
podra  soportar  posteriormente, no  solamente  por  las  componentes
estructurales, sino por la estructura compleva. Esto podria permitir una
estimacion aceptable de la seguridad estructural ante un sismo futuro. En
consecuencia, es necesario dar una definicion de dano, atil y confiable, que
haga posible encontrar predicciones racionales de la confiabilidad de la
estructura.

En general, se puede decir que se tienen tres tipos de indices que
definen el dafno en una estructura: indice de dano local, {ndice de dano en
entrepiso e indice de dano global. Es necesario definir correctamente estos
indices, a partir de pruebas y analisis realizados en estructuras comunes. En
este capitulo se hace una revision de los indices de dano utilizados por
diversos autores y se proponen unos indices simples para representar el
comportamiento de las estructuras seleccionadas en este estudio.

3.2 MODELOS DE DANO DE ELEMENTOS DE CONCRETO
REFORZADO.

A continuacion se lista una serie de modelos de dano desarrollados para
describir el comportamiento de elementos estructurales, algunos de cllos
fueron propuestos para elementos de acero pero el concepto original ha
servido de base en la formulacion de los modelos de dafo para concreto
reforzado.

3.2.1 INDICES DE DANO LOCAL.

1) Yao vy Munse (ref. 14).- Relaciéon del efecto acumulado por deformacion
plastica.
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factor de dano por deformacién plastica en el ciclo

1

deformacion pldstica positiva incremental durante

el ciclo i

deformacion plastica a tension que causa la falla

enelcicloi

1-0.86 (A, /A) = coeficiente de daho a la fatiga del
acero.

relacién de deformacidén plastica relativa.

El dafio del miembro después de n ciclos (D.) es igual a

El modelo no considera el efecto de la secuencia de carga y la
determinacién de Aw v a. es muy dificil tanto para elementos homogéneos
- como el acero, como no homogéneos como el concreto reforzado.

2) Krawinkler (ref. 13).- Modelo de dano acumulado para elementos de acero
basado en datos experimentales.

donde

C, a.

indice de dano
parametros de dano
numero de ciclos de carga.

+1
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ABpi = deformaciéon plasticaen el ciclo i

Su expresion la obtienen a partir de calcular el numero de ciclos a la
falla con amplitud constante.

En concepto el modelo es atractivo ya que incluye un factor acelerador
de dano gque refleja el efecto de la secuencia de la carga. Tal como se propone
el modelo, sélo es valido para materiales que presentan un comportamiento a
tension ¥ compresion similar, por lo que necesita ser modificado para poder
ser usado en elementos de concreto reforzado.

3) Gosain, Brown vy Jirsa (ref. 16).- Indice de trabajo, 1., que no s Mas que un

indice de energia disipada normalizada que mide la capacidad de absorcion
de energia de los elementos de concreto reforzado sujetos a carga ciclica

=¥ -
=1
donde
n = numero de ciclos decargaconp. 2075 py
P, A = cargay desplazamiento en el ciclo i
Py, My = cargay desplazamiento a la fluencia

Esta expresion es apropiada para el case de flexion pura. Sin embargo,
cuando se tienen fuerzas cortantes altas los ciclos de histéresis tienden a
estrecharse, con lo cual disminuye la energia disipada. Por otro lado, para
cargas axiales pequenas la curva fuerza-deformacion tiende a ser mas estable
para un nuamero grande de ciclos de carga, incrementando la capacidad de
absorcidon de energia del elemento. Para tomar en cuenta esos factores los
autores meoedifican ¢} indice de trabajo a

. Fd, 0.0005 N
1, =1, kl - T 1 - —A-———-

nucico
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donde
a/d. = relacién de claro de cortante
N = fuerza axial
Anucles = area del nacleo de la seccién

Aun con las medificaciones anteriores, el indice no toma en cuenta otros
factores que contribuyen a la disipacion de energia tales como la historia de
cargas, la resistencia del concreto, la relacion de confinamiento, etc., ademas
no se fundamenta adecuadamente la forma de la expresion modificada.

4) Newmark y Rosenblueth (ref. 17).- Indice de dafno basado en el concepto de
ductilidad.

[T
d:'
n = ductilidad de deformacién
Amax = deformacién maxima
dy = deformacion a la fluencia

Este tipo de indice v todos los basados en el concepto de ductilidad son
quizas los mas ampliamente usados. En ellos el dafie estructural depende de
la deformaciéon maxima que sufre la estructura o el elemento. Con ellos no es
posible tomar en cuenta ningun tipo de degradacion estructural ni considerar
el efecto del dano acumuladoe incurrido durante la disipacion de energia.

5) Banon, Biggs e Irvine (ref. 18).- Indicadores de dano para componentes
estructurales, basados también en el concepto de ductilidad.

— Ductilidad de rotaciéon. Indice dado por la relacion
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H = em:u
9 o,
donde
O max = rotacion maxima en la secciéon del elemento
0, = rotacidén a la fluencia en la seccién del elemento

Este indice tiene el inconveniente de no poder evaluarse en forma tnica,
ya que depende tanto de la carga como de las propiedades del elemento.

— Ductilidad de curvatura. Este indice esta definido como

h = Ome
® by
donde
& max = curvatura mixima en la seccién del elemento
by = curvatura a la fluencia en la seccién del elemento

Es un indice mas significativo de la ductilidad de los miembros que el
indice anterior, ya que la curvatura de! elemento no tene la misma
dependencia que 6.

6) Blejwas v Bresler (ref. 19).- Presentan una definicion de indice de dano
local, usando un método de analisis estructural cuasi-estatico. Expresan el
dano local en un elemento como

o3
pi = S-S 12 D20
u 0
¢’ - ¢
donde
Dt = indice de dafo local en la componente i
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d. = parametro de demanda, formado por la combinacién
de diferentes parametros de respucsta.

v = capacidad a la cual se inicia el dano

w = capacidad a la cual el dafio es irreparable

Este indice es una definicion mas adecuada del dafio que las anteriores.
Sin embargo, en el modelo no se toman en cuenta efectos importantes tal
como la historia de cargas. Ademas, son necesarios bastantes estudios de
calibracién para la definicion de los parametros que intervienen en él.

7) Park, Ang y Wen (ref. 20).- Modelo de dano estructural expresado como
una combinacién lineal del dafno causado por la deformacion maxima y la
contribucion en el dafio por la disipacion de energia histerética debida a ciclos

de carga repetidos:

D~ 2m o P g
ou v ou
donde
8m = deformaciéon maxima bajo carga sismica
8u = capacidad de deformacién ultima bajo carga
monoténica
B = parametro de deterioro de la resistencia

Py = resistencia ala fluencia del elemento

dE = energia incremental absorbida

El valor de los parametros 3 v 8. los obtiene a partir de un analisis de
regresion de aatos observados. En ¢l modelo de comportamiento histerético
de Park, Reinhorn v Kunnath, descrito en el capitulo anterior, se da una
expresiéon para calcular el valor de (3. Para el parametro 5, proponen una
expresion del tipo
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S L)% 027 048 048 -01s
o = 0543 (3) e TR A

donde
= relacion de claro de cortante

Q.l("

los demads parametros fueron definidos en el capitulo anterior (ecs. 2.9-2.11).

Este indice de danio es un utl indicador y fue calibrado con datos
observados durante el sismo de San Fernando (1971) y Miyagi-ken-oki (1968).
Sin embargo para indices de dano alrededor de 0.4 parece no ser apropiado
dada la estrecha relacién que existe entre la energia disipada v el
desplazamiento maximo.

8) Whang v Shah (ref. 1).- En el capitulo anterior se define este indice de daio
para describir €l modelo de comportamiento histerético desarrollado por
ambos autores. Ellos consideran que el dafio en el elemento estructural
depende de los desplazamientos maximos que sufre el elemento en cada ciclo
de carga. El efecto del dafo en el comportamiento histerético del elemento lo
introducen como una disminucion en su capacidad de carga a la fluencia.

9) Chung, Meyer v Shinozuka (ref. 5).- Proponen un indice de dano asociado a
un modelo de comportamiento histerético desarrollade por los mismos
autores, ¢l cual ha sido descrito en ¢l capitulo anterior. Este indice incluve
factores aceleradores del dano «, que reflejan al efecto de la historia de cargas

para un nivel de curvatura ¢..
El acelerador de dano es definido para el caso de la carga en el sentido
positivo como
L TR i -T e N M o7 + o)
TR 2] ANTZI)AM, 2670
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donde

My
I

s
Ky =

es larigidez durante el j-ésimo ciclo en el nivel de carga i,

es larigidez promedio durante N-, ciclos en el nivel de carga i, y
M-y,

es el momento alcanzado después del j-ésimo ciclo en el nivel de carga i. Las
otras variables ya han sido definidas en su momento.

Para el caso de carga en ¢l sentido negativo el acelerador de dano se
define de igual forma que el anterior cambiando unicamente ¢l subindice del
signo “+” de las expresiones anteriores por el signo “--".

En la expresion del acelerador de dafio se considera que en una
secuencia de carga de amplitnd constante, ¢l primer ciclo causard mas dano
que el ultimo, de igual forma que el ciclo precedente a uno cualguiera causara
también mas dano, por lo que ¢l valor del factor «, disminuye conforme los
ciclos de carga se suceden. El efecto anterior se toma en cuenta introduciendo
la relacion de rigideces en el acelerador de dano. De igual manera el factor (67,
+ $7a)/ 247 de la misma expresidn se incluye para normalizar los incrementos
de dafio en el caso de un cambio en la amplitud de la carga.

10) Kunnath v Reinhorn {ref. 21).- Desarrollan un modelo conceptual de dano
el cual utiliza los conceptos de dafo consumido y daho potencial
disponible. El dafic potencial se define como la capacidad total de la
componente para soportar dafio. El dafio consumido es la porcién de la
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capacidad de dano que se ha perdido o disipado durante el curso de la
historia de carga aplicada.

El modelo es presentado en la figura 3.1. La curva o frontera superior
representa la curva de carga monotonica llevada a la falla del elemento. La
curva o frontera inferior es la envolvente de carga a la fatiga ciclica para un
nivel de deformacion. En las curvas mencionadas se deduce lo siguiente: 1)
para un nivel de deformacion dado existe una capacidad disponible para
pérdida de resistencia y 2) la pérdida de resistencia disponible a niveles de
deformaciéon bajos es mayor que la capacidad de pérdida de resistencia a
deformaciones mas grandes.

Con fm ($) igual a la funcion de la envolvente monotéonica y f¢ (¢) igual a
la funcién de la envolvente de falla, el dafio potencial D se define como

D, = ]2 () - 6 @) 1de

Pu

donde ¢u es la curvatura altima.

En el caso del comportamiento de un clemento ante una historia de
cargas ciclicas aleatorias, como el mostrado en la figura 3.1a, es necesario
definir una nueva curva que represente ¢l nivel de dato real de la
componente. Lsta curva, designada como fi(9), representa una envolvente
dinamica superior que decae constantemente como consccuencia de la
deformacion ciclica inelastica v cuya trayectoria es intermedia entre las curvas
fm (9) v f: (§). Esto implica que dicha curva no puede ser excedida en
incursiones futuras de la travectoria carga-deformacién. El modelo completo
se representa en la figura 3.1b. Basados en el concepto de dano potencial, se
definen dos componentes de dano.

a) Dano por resistencia. Este se define como la pérdida de dafo potencial
debido al deterioro de la resistencia v a la energia histerética disipada y se
determina como
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D, = [7 [fae) - f.®) 1d0

b) Dafo por deformacidn. Este corresponde a deformaciones permanentes
irrecuperables v se evalua como

J‘n - -
Dy =] [fd) - f(d) ] do
donde ¢4 representa la linea de la trayectoria de la rigidez a la descarga.

El efecto acumulado de D, y Dy es llamado el dano consumido.

Un indice de dano estructural (D.l) se establece como la relacion del
dano consumido al dano potencial

D,
DI = =%
D!“

con D: = Ds + Dy

La extension del indice de dafio de un extremo de un elemento, como el
propuesto arriba, hacia el de un miembro completo y subsecuentemente al de
un entrepiso Vv la estructura completa, se puede formular mediante un
esquema de pesos en donde se tome en cuenta la importancia de los
elementos, o bien, considerar unicamente los niveles de dano maximos.

El modelo de dano anterior se ha aplicado al caso de un modelo de
comportamiento de histéresis bilineal. Debido a que la evaluacion de la
envolvente de falla es dificil (pues debe obtenerse directamente de pruebas
experimentales), unicamente se han estudiado formas de comportamiento
tedrico.
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envolvente monotonica

deformacion maxima
positiva T

envolvente de falla

$
deformacion ” .\
maxima negativa * resultados de prucbas
ciclicas
(a) Envolventes monotdnica y de falla
dafio por 34 £ (B)
resistencia Dy | fe(d)
dafio por

deformacién D\1 fe(d)

rigidez a 1a descarga

]

(b) Componentes del danio

Fig. 3.1 Modelo conceptual de dafio.
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3.2.2 INDICES DE DANO GLOBAL.

Los indices de dafo globales dan informacion respecto al estado de
sistemas estructurales complejos. Existen diferentes modelos para definir este
tipo de indices, unos basados en el desplazamiento de la estructura, otros
funcion del dano local en los elementos estructurales simples que conforman
al sistema y otros basados en parametros vibracionales de la estructura.

11) Roufaiel v Meyver (ref. 22).- Indice basado en criterios del desplazamiento
de una estructura v que define el grado de dano total en la misma.

. dp - dy
GDP = 3, T4,
donde
dr = desplazamiento maximo en la azotea
dy = desplazamiento maximo en la azotea para el cual el
primer miembro en el marco alcanza su capacidad de
fluencia, suponiendo que ¢l marco se desplaza en su
primer modo
dr =

desplazamiento en la azotea en el cual el marco falla

El parametro de dano global es igual a 0 si dr < dy. Si dr 2 dr el marco
ha fallado.

Para este indice, una parte importante es la definicion de la falla del
marce, ya que ¢sta se puede hacer de muchas manceras. En su trabajo los
autores Jdefinen a la falla como un desplazamiento excesivo en la azotea,

El dafo en estructuras de concreto reforzado se concentra comunmente
en dreas peguenas. Aun en el case de dano importante, sole unos pocos
elementos son fuertemente afectados. Asi, si el indice de dafno global se basa
en un promedio del dafno local, es necesario definir primero las localidades en
donde el dano sera evaluado, y entonces usar una funcion de peso apropiada
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de tal forma que se le de mas importancia a las areas mas danadas e
influventes en la estructura; en otras palabras, los elementos mas cruciales

deben tener pesos mas grandes, puesto que su falla implica una falla global.
Dos indices de dano basados en este criterio son:

12) Bertero v Bresler (ref. 3).- Bajo el concepto de demanda y capacidad,

formulan un modelo de dano acumulado basado en un promedio de dano
local.

1 S o s
DI = — Z ST T
Ty o=t Tt 0
- !
donde

s, = respuesta (demanda) en el elemento i
ri = resistencia (capacidad) en el elemento i
®, =

factor de importancia para el elemento i

n., = coeficiente de influencia de la historia de servicio
para la demanda del elemento i

Y = coeficiente de influencia de la historia de servicio
para la capacidad del elemento i

El efecto acumulado de la carga v la degradacién de la resistencia los
incluven con los dos coeficientes de influencia. La determinacidon de o, ey 7,
no es facil y requicre de gran juicie ingenieril, lo que genera una fuente de
incertidumbre alta en los resultados. En su forma original la demanda y la
capacidad del elemento fueron expresados como niveles de deformacion, por
1o que el indice de dano es una clase de relacion de ductilidad. Sin embargo,
este indice fue el primero en introducir los factores de importancia en la
evaluacion del dano en las estructuras.

13) Park, Ang v Wen (ref. 8).- Proponen una definicion de dafie global como

un promedio pesado del dano local, calculado en ciertas partes establecidas,
dada por

o
u
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D E
D p— |'In
* e
i1 !
donde

D, = fndice de dano global
D, = dano en la localidad i
E, = energia total disipada por la localidad i
n = numero de localidades en las cuales se calcula el

dano

El factor de peso en esta expresion esta dado por la capacidad de
absorcién de energia de los elementos.

14) Dipascuale y Cakmak (ref. 7).- Desarrollan un modelo de analisis de dano
basado en la evolucion del periodo natural de un sistema lineal que varia en
el tiempo, equivalente a un sistema real que exhibe comportamiento no lineal,
dentro de una serie de ventanas en ¢l tiempo que no se traslapan.

Su indice Jde dano global, llamado también de méximo ablandamiento,
esta dado por

T,
Sy = 1 - —=2
Tn’L'L\
donde
S = ablandamiento maximo
To = periodo natural inicial
Tmax = periodo natural maximo del sistema lineal equivalente

El cdlculo del periodo maximo lo efectian a partir de los registros de las
aceleraciones en la base y la parte superior de la estructura, dividiendo los
registros en una serie de ventanas en el tiempo y calculando el periodo
natural de un sistema lineal equivalente para cada ventana. El sistema lineal
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equivalente lo encuentran vsando estimadores de maxima verosimilitud por
medio de métodos de identificacion de sistemas.

El concepto de maximo ablandamiento usado en la definicion de este
indice, puede ser interpretado como un promedio de la degradacion de
rigidez local en la estructura, con el cuadrado del tensor de deformaciones
generalizado en el primer modo como factor de peso, e¢n el caso en gue la
respuesta de la estructura esté dominada por el primer modo.

El modelo depende de la definicién del sistema equivalente. Sistemas
equivalentes en donde se toma en cuenta la participacion de uno, dos v tres
modos fueron estudiados. Los modelos de un modo dieron resultados pobres,
mientras que los modelos de dos modos podian ajustarse bien a los
resultados. Los modelos de tres modoes fueron muy dificiles de tratar ya que
involucraban un gran namero Jde parametros.

Rodriguez-Gomez v Cakmak (ref. 23) utilizan este mismo modelo y

desarrollan un nuevo procedimiento para el calculo del periodo natural
maximo a partir de los periodos naturales instantancos.

15) Rodriguez-Gémez y Cakmak (ref. 23).- Utilizan otro indice de dafo
llamado el indice de ablandamiento final, dado por la ecuacién:

dg = 1 - ___.Tﬁ_“
T fin
donde
3¢ = ablandamiento final
To = periodo natural inicial
Tiinal = periodo natural final

Este indice es menos confiable como indicador del dano global que el
anterior, y es aproximadamente igual a un promedio pesade del dafio local
cuando la forma modal no cambia significativamente después del dano. Esta
relacionado con la degradacion global de la estructura.
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S.2.3 INDICE DE DARO EN ENTREPISO.

Son pocos los autores que se han preocupado por formular, de manera
explicita, algun indice de dano para determinar el dafo en partes especificas
de la estructura como por ejemplo un soélo entrepiso; pero estos podrian
sugerirse para cada estudio en particular a partir de los criterios utilizados en
la formulacion de indices de dano local v global.

16) Chung, Shinozuka y Meyer (ref. 24).- Basados en el indice de dano de
Park, Ang v Wen (inciso 13) definen un indice de dafo de entrepiso

3 pk gk
Dsk = ...',‘T*_.._.__
S
donde
D« = indice de dafio de entrepiso para el entrepiso k
D> = dano local de la localidad i perteneciente al
entrepiso k
E& =

R = energia total disipada
perteneciente al entrepiso k
namero de localidades en las cuales se calcula el
dano local para el entrepiso k

por la  localidad i

Esta definicidon es especialmente Gtil cuando se analizan edificios del
tipo columna debil-trabe fuerte donde las deformaciones de cortante
repentinas, debidas a la formacion de mecanismos de paneles de cortante,

pueden llevar a un colapso progresivo de la estructura completa.
3.3 INDICES DE DANO PARA LAS ESTRUCTURAS ANALIZADAS

Basados en algunos de los modelos de dano desarrollados en una
estructura y expuestos en la seccidn anterior, se propusieron en este estudio
algunos indices generales de dafo. En ellos el estado de dafio se describe por
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su valor promedio, D, en todo el sistema. De esta manera se tienen los
siguientes indices de dafio:

a) Daio global

< D, (3.1

1
D,= —
ooyt

donde Dj es el valor del dafo en la localidad j y n es el numero de localidades
donde se calcula el dano. Aqui se considera que para cada miembro de la
estructura se toma el dano en cada uno de sus extremos el cual, como ya se
mencions en el capitulo anterior, estara dado por la ec. 2.12.

b) Dafo en entrepiso.

b.1) Basado en el dano local de los elementos

{4

Do, = D, (3.2)

1
n, -
n, es el namero de localidades donde se calcula el dafio en los elementos que
conforman el entrepiso i. Un entrepiso i se considera compuesto por todas las
columnas Jque existen en ese entrepiso y por las vigas que unen la parte
superior de las columnas.

b.2) Basado en la rigidez de entrepiso
Este indice de dano esta dado por la expresion
= Ko- el Ksn_
Dy, = = (3.3)

ot
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donde Ko es la rigidez inicial elastica del entrepiso i y K., es la rigidez secante
minima instantanea. K;; se obtiene dividiendo la fuerza cortante de entrepiso
asociada a la deformacion maxima de entrepiso entre la deformacion maxima
de entrepiso (figura 3.2).

Estos indicadores de dafo son simples v no toman en cuenta muchos
efectos importantes en la acumulacién del dafo de los elementos
estructurales, pero a falta de estudios e informacion suficientes se consideran
adecuados para predecir o expresar el dafio que ha sufrido una estructura.

= cortante de fluencia A\
= deformacion de fluencia
deformacidn maxima

= Rigidez inicial elastica

Rigidez secante minima
instantanea

MNmae X

Fig. 3.2 Deterioro de rigidez de entrepiso.
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IV.- CONCEPTOS BAS
DINAMICO DE ESTRII

El andlisis sismico en la practica profesional es, en la mavoria de los
casos, muy simplificado, ya que recurre a la consideracién de que los efectos
de un sismo sobre la estructura pueden representarse mediante un sistema de
fuerzas estaticas equivalentes. AGn cuando se consideren validos estos
procedimientos en los reglamentos de diseno, es necesario hacer conciencia
del caracter dinamico que puede tener el fendmeno sismico, v tener nocion de
los principios basicos de la dindamica estructural.

Este capitulo tiene por finalidad presentar los conceptes basicos de
dindmica que permiten explicar los aspectos relevantes de la respuesta
sismica de las estructuras. Un andlisis mas completo de estos conceptos, pero

tratado en forma clara y sencilla, se puede encontrar en la publicacion
mencionada en la ref. 25.

4.1 GRADOS DE LIBERTAD.

Grado de libertad es la posibilidad gque tiene un nudo de moverse en
forma independiente, en cierta direccion. En marcos los movimientos son
giros o desplazamientos en los nudos, como se muestra en la figura 4.1a. Si no
se consideran las deformaciones axiales de las vigas y columnas, los grados
de libertad son solamente los seis primeros, o bien, si solo se ignoran las
deformaciones axiales de las vigas (que es lo mas comuan), el marco tendra los

diez primeros grados de libertad, siendo los grados de libertad 11 y 12 iguales
al 1y 2, respectivamente.

Desde el punto de vista dinamico, los grados de libertad que interesan
son aquellos en los que se consideran fuerzas generalizadas de inercia; es
decir, fuerzas iguales a masa por aceleracién y momentos iguales al momento
de inercia de masa por aceleracion angular. Para el ejemplo tratado, si las
fuerzas de inercia importantes son solamente las que generan las masas m1 y
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m: (figura 4.1b) al moverse lateralmente, entonces se habla de un sistema de
dos grados de libertad, que son precisamente los desplazamientos laterales 1
y 2. Esto no implica que en los restantes grados de libertad los giros y los
desplazamientos correspondientes se anulen, pero, la matriz de rigideces de
la estructura que comunmente seria de 10x10, se puede transformar a una de
2x2 (expresada en funcién de los grados de libertad 1 v 2) denominada matriz
de rigidez lateral.

' 7
-
—
1[5
1
—
2| s
ST
a) Estaticos b) Dinamicos
Fig. 4.1 Grados de libertad estaticos y dinamicos.

En lo que sigue de este capitulo al hablar de un numero de grados de
libertad, se estara hablando s6lo de aquellos en gque existen fuerzas
generalizadas de inercia.

4.2 SISTEMA LINEAL DE UN GRADO DE LIBERTAD.
Una estructura responde a una excitacion sismica, descrita por una

historia de aceleraciones (o de velocidades o de desplazamientos) que se
presentan en el suelo sobre el que esta desplantada, mediante una vibracion a
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través de la cual disipa la energia que es generada por dicho movimiento. La
amplitud de la vibracién necesaria para disipar esa energia depende de las
caracteristicas del sistema constituido por el conjunto subsuelo~<cimentacion-
estructura-elementos no estructurales. A pesar de la complejidad de un
sistema como é&se, las principales caracteristicas de su respuesta pueden
ilustrarse mediante el estudio de un sistema simple de un grado de libertad.

El sistema simple esta constituido por una masa, un resorte v un
amortiguador. En el esquema de la figura 1.2 el resorte se representa por
medioc de una columna cuya rigidez lateral equivale a la constante del resorte.
Cuando el sistema esta sujeto a un movimiento Jde su base, definido por una
historia de desplazamientos, u,, ¢ de aceleraciones del suelo
entrara en oscilacion y se generaran sobre ella tres tipos de fuerzas:

la masa

a) La fuerza de inercia que es proporcional a la masa v a la aceleracién
total que ésta sufre, 7 ¢sta Ultima es igual a la suma de la aceleraciéon
del terreno, ., mas la aceleracion de la masa relativa al terreno, G.

F; = mi,

b) La fuerza que se genera en la columna por su rigidez lateral al tratar de
ser desplazada con respecto al terreno. Suponiendo gque la respuesta de
la columna se mantiene dentro de un intervalo lineal, dicha fuerza sera
igual al producto del desplazamiento relativo de la masa con respecto al
suelo, por la rigidez lateral de la columna.

<) La fuerza de amortiguamiento que trata de restablecer el equilibrio de
la estructura en vibracion. Esta fuerza puede considerarse, en el caso
mas sencillo, proporcional a la velocidad de la masa con relacién a la del
suelo; al factor de proporcionalidad se le llama coeficiente de
amortiguamiento

F.= cu
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.. Amortiguador Masa

3 .- -
S i bl @ hd ‘. e
¢ R| T 23 N

columna con
constante de

resorte cono-! tiempo
cida.
- Historia de aceleraciones
o en la base
Fig. 4.2 Modelo de un sistema de un grado de libertad.
La ecuacion de equilibrio dinamico se describe como:
F.+F.+F.,=0
sustituyendo
mir +cu +ku=0 (4.1)
pero
entonces
mil + ca + ku = — mii, (4.2)
o, dividiendo entre m,
. c . k
i+ mu + me = - Qg 4.3)
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4.2.1 VIBRACIONES LIBRES

El sistema descrito tiene vibraciones libres cuando la masa m se mueve
pero la base permanece inmoévil y no actaan fuerzas exteriores. En este caso el
segundo miembro de la ec. 4.3 se anula.

<
Las dos constantes, = v 1 representan conceptos relacionados con la

vibracion libre del sistema. El término mY representa una aceleracién, y al ser

k
u un desplazamiento, oy resulta ser el cuadrado de la velocidad angular o

frecuencia circular del sistema no amortiguado, o sea aquella con la que
oscila éste cuando se le impone un desplazamiento v e le suelta.

Cuando el amortiguamiento es nulo, la vibracién libre del sistema describe un
movimiento arménico simple (figura 4.3), con la frecuencia mencionada y con

periodo igual a:

(4.4)

3]

= 2y
A

El amortiguamiento representa la disipacién de energia que la
estructura realiza principalmente debido a la friccion interna de los materiales
vy al rozamiento entre los componentes de la construccion: este
amortiguamiento reduce las oscilaciones. En vibracion libre se define como
amortiguamiento critico aquel para el cual el sistema, después de desplazado,
volveria a su posicién de reposo sin oscilar. Este vale:
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Cer =2 km
Desplazamiento
L = ittt il
Tiempo
~Ho
Fig. 4.3 Movimiento armonico simple.

La constante de amortiguamiento puede expresarse como una fraccién
del critico en la forma:

2t eL T R
pero
~Ykm = m \/—— = mo
entonces
. _ <
S~ Zom
de donde
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= - 20t
de esta forma, la ec. 4.3 quedaria:
1+ 2030 + wlu= —y (4.3)
Considerando nuevamente la vibracién libre (i = 0), para el caso

general del sistema amortiguado, la solucién de la ec. 4.5 resulta (ref. 26):

u = ut) = Ae3 ! cosw, (t-1) (4.6)
en donde
w, = o J(1- 22) +.7)

La ec. 4.6 describe un movimiento periédico de la masa m, con

frecuencia wa y con amplitud decreciente A e, como se ilustra en la figura
4.4,

us

\.Z ———————— L"“—‘x_ t

Ta

1

Fig. 4.4 Vibraciones libres en un sistema amortiguado.
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4.2.2 RESPUESTA A& MOVIMIENTOS DE LA BASE (TEMBLORES)

Cuando la base del sistema estd en movimiento, es necesario resolver la
ec. 4.5 considerando no nulo el segundo término.

Se aprecia que la respuesta del sistema gqueda definida por dos
parametros Gnicamente: la frecuencia circular del sistema (0 su periodo) y la

fraccion del amortiguamiento critico.

La solucién de la ecuacion diferencial, cuando la estructura parte del
reposo, se obtiene como la superposicién de la respuesta a una serie de
impulsos diferenciales, en la forma llamada integral de Duhamel

1 :
u(t) = o fu:,(t)e""““‘)sen @, (t~t)dt 4.8)

La solucién presentada por esta ecuacion implica una aproximaciéon
general con 1-82 = 1, que es aceptable ya que para las estructuras de ingenieria
civil generalmente & < 0.1.

La velocidad y la aceleracién de la masa se pueden calcular derivando

sucesivamente la expresién anterior con respecto al tiempo. Para fines de
disefio interesarian los valores maximos absolutos de dichas respuestas.

Para wunas aceleraciones dadas 1o, es usual mantener fijo el
amortiguamiento e ir calculando alguna respuesta maxima para distintos

valores de ® (o lo qué es lo mismo, para distintos valores del periodo
T=2x/w).

Obtener la respuesta del sistema mediante la solucién de la integral de
Duhamel representa un trabajo tedioso y que, debido a que la historia de
aceleraciones del terreno durante un sismo, Gu(t) no puede expresarse
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generalmente mediante una funcién continua, requiere de procedimientos
numericos.

Un caso que se presta a una solucién relativamente sencilla es aquel en
que la excitacion (fig) es un movimiento armoénico del tipo:

i, = asenw,t
en que wo es la frecuencia circular de vibracién de movimiento del terreno y
“a” una constante que define la amplitud de la aceleracién del movimiento.

La solucion se ilustra de manera adimensional en la figura 4.5, donde en
las abscisas se representa la relacion entre la frecuencia del movimiento del
terreno vy la del sistema, y en las ordenadas, la relacién entre el
desplazamiento maximo que se presenta en la masa bajo efectos dinamicos y
el desplazamiento estitico que produciria una fuerza constante de magnitud
“ma”. Al observar la figura se aprecia la importancia de los pardmetros de la
estructura que definen su respuesta. Cuando la frecuencia del sistema es muy
inferior o muy superior a la de la excitacién, el desplazamiento maximo de la
masa, del que dependen las fuerzas que se inducen en el sistema, no excede al
estatico; pero a medida que las dos frecuencias se van aproximando entre si (o
sea cuando la relacion tiende a uno), hay una amplificacién cada vez mayor
del movimiento del terreno y el desplazamiento en la masa llega a ser varias
veces superior al del terreno v se inducen en el sistema fuerzas muy grandes.
De hecho, cuando la relacion de frecuencias es igual a uno, el desplazamiento
del sistema llega a infinito si el amortiguamiento es nulo y se tiene el
fenomeno llamado de resonancia. El amortiguamiento desempena
también un papel muy importante, especialmente en condiciones cercanas a
la resonancia; basta un incremento de amortiguamiento relativamente
pequeho para reducir drasticamente la respuesta.

Es valido considerar que la respuesta de un sistema como el estudiado,
ante un movimiento irregular del terreno como el que ocurre en un sismo, se
puede analizar a partir de la solucion del caso del movimiento armoénico. Un
acelerograma de un sismo se puede considerar como la superposicion de
manera aleatoria de un gran ndmero de ondas armoénicas que cubren una
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gama de frecuencias muy amplia, pero que suelen tener amplitudes muy
grandes s6lo dentro de un intervalo de periodes dominantes que depende del
tipo de sismo, de la distancia al epicentro y del tipo de sue¢lo. Ante esa serie
de ondas de diferente periodo, el sistema responde con mayor amplitud a las
que tienen periodo similar al suyo, mientras que para el resto la respuesta es
pequena.

Factor 3
de
amplificacion
de
desplazamientos
2

T T T T T T T T T T

T T

08 1.2 1.6 20 2.4 28 3
Relacion entre la frecuencia de 1a vibracion inducida v

la natural del sistema

T
0 o3

Fig. 4.5 Amplificacién dinamica del movimiento de un sistema {ineal de
un grado de libertad sujeto a vibracién armoénica.
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Como yva se dijo antes, desde el punto de vista del disefo estructural,
interesa esencialmente la maxima solicitacion a la que se vera sujeta la
estructura por efecto del sismo; por tanto no es necesario conocer la historia
completa de la respuesta, sino s6lo su valor maximo. Si, para un acelerograma
dado, obtenemos la respuesta de sistemas de un grade de libertad con un
amortiguamiento dado v hacemos variar el periodo de estos sistemas desde
cero hasta un valor muy alte comparado con los periodos naturales de las
estructuras comunes, y para cada sisterma determinamos la maxima respuesta,
podemuos trazar graficas como las de la figura 4.6 que constituyen espectros de
respuesta de aceleracion para los movimientos en cuestion. En las abscisas se
representa el periodo del sisterma y en las ordenadas una medida de su
respucsta maxima, sea ésta, aceleracion, velocidad o desplazamiento maximos
de la masa. Los espectros de la figura 4.6 son de aceleracién, estan construidos
para diferentes amortiguamientos y constituyen una representacion de un
sismo que es muy valiosa para apreciar sus efectos en la estructura v que por
tanto puede emplearse como un indice de accidon sismica.

Es frecuente obtener el espectro de desplazamiento D y en lugar de las
velocidades y aceleraciones dibujar las cantidades V= 0D y A = 02D, que se
denominan  espectros  de seudovelocidades y seudoaceleraciones,
respectivamente.

Los espectros proporcionan una medida directa de la fuerza de inercia
maxima que se induce en el sistema al multiplicar la ordenada espectral por la
masa en el caso de aceleraciones v por la masa v frecuencia al cuadrado en el
caso de desplazamientos.

k
F=kD=;n\D=mm3D=mA

Los tres espectros de aceleracion de la figura 4.6 corresponden a
acelerogramas de sismos de caracteristicas diferentes. El caso a) se refiere a un
sismo de mediana intensidad registrado muy cerca del epicentro en terreno
firme: las ordenadas espectrales son muy grandes sélo para sistemas con
periodos muy cortos y al aumentar el periodo del sistema, la respuesta
disminuye rapidamente. Para un terremoto de gran magnitud, registrado a
una distancia moderada, también en terreno firme (figura 4.6b), se tienen
ordenadas altas en un intervalo grande de periodos, mientras que para un
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sismo registrado a gran distancia en terreno blando (figura 4.6¢), las
ordenadas mayores corresponden a periodos grandes. Lo anterior refleja el
contenido de frecuencia de cada acelerograma. Las ordenadas espectrales
altas corresponden al intervale de periodos dominantes en el acelerograma,
va que cuando el sistema de un grado de libertad tiene periodos cercanos a
aquellos que dominan ¢n el acelerograma, la respuesta maxima se amplifica
notablemente debido a la resonancia. Asi, un sismo de magnitud no muy
grande registrado cerca del epicentro en terreno firme, tiene periodos
dominantes muy cortos v producira los efectos mayores en estructuras cuyo
periodo fundamental es también corto, que son las muy rigidas. Un sismo de
gran magnitud a distancias intermedias registrado en terreno firme tiene un
efecto muy importante dentro de un amplio intervalo de periodos y por tanto
sera muy desfavorable tanto para las estructuras relativamente rigidas, como
para aquellas flexibles. Finalmente, en un sismo a gran distancia y en terreno
blando, predominan movimientos de periodo grande y, por tanto, afectaran
mayormente las estructuras altas y flexibles.

Cuando el periodo del sistema tiende a cero, la ordenada espectral
tiende a la aceleracién maxima del terreno. Se aprecia, de la figura 4.6a que,
por ejemplo, para un sismo que tuvo una aceleracion maxima de 400 cm/seg?,
se inducen en un sistema con 3 por ciento de amortiguamiento  aceleraciones
que llegan al doble de la maxima del terreno, para un valor particular del
periodo. Esto implica que las fuerzas de inercia para las cuales se debe
disefiar una estructura corresponden a aceleraciones varias veces superiores a
las que experimenta el terreno.

Ixisten reglas empiricas para construir envolventes de espectros a partir
de datos basicos del movimiento del terreno. Estas reglas consisten en
multiplicar la aceleracién , velocidad v desplazamiento maximo del terreno
por constantes que se han obtenido de la observacion de un gran namero de
espectros de sismos reales. El valor de estas constantes depende del grado de
amortiguamiento del sistema. Para estructuras de edificios urbanos v para
muchas estructuras industriales, es aceptable considerar un amortiguamiento
de 5 por ciento del critico v en esa hipotesis estan basados los espectros de
disefio especificados por la mayoria de las normas de disefio. Hay que tener
en mente, sin embargo, que algunas estructuras pueden tener
amortiguamientos sensiblemente menores que 5 por ciento y, por tanto su
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Fig. 4.6 Espectros de aceleraciones de diferentes registros sismicos.
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respuesta puede ser mas desfavorable que la especificada por las normas. Por
ejemplo, parte del amortiguamiento considerado se atribuye, mas que a
friccidn interna en el material estructural, a friccion entre la estructura y los
elementos no estructurales; por consiguiente estructuras del tipo industrial
que no cuentan con muros divisorios v de fachada que contribuyen a dicho
amortiguamiento, pueden tener coeficientes de amortiguamiento del orden de
2 por ciento, para los cuales la respuesta se incrementa en mas del 50 por
ciento con respecto al caso en que el amortiguamiento es de 3 por ciento.

4.3 SISTEMAS DE VARIOS GRADOS DE LIBERTAD.

La mayoria de las estructuras no se prestan para ser idealizadas como
un sistema de un grado de libertad, pero e¢s usualmente aceptable suponer
que las masas estan concentradas en los niveles de los pisos y que las fuerzas
de inercia importantes son sélo las laterales. Esta representacion por medio de
un sistema de varios grados de libertad admite todavia un analisis dinamico
relativamente sencillo de su respuesta.

4.3.1 ECUACIONES DE EQUILIBRIO DINAMICO.

Considérese el sistema de tres grados de libertad mostrado en la
figura 4.7, cuyos apoyos tienen el movimiento uy, ¥y cuyas masas mi, me y ma
tienen desplazamientos ui, u:x v us a partir Jde la base, respectivamente.

Las fuerzas de inercia (Fi) en eoste caso son mu(fi+ao), me(iz+i) v
ma(it+iw).

Las fuerzas e¢n los elementos elasticos se pueden expresar como el
producto de la matriz de rigidez lateral K por los desplazamientos laterales,
es decir

Fe=Ku (4.9
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donde, para el caso de la figura 4.7

Ifk“ ki k
k

K =jk:, kyp
k)l k!: k
re.]
E =1 Fcl
w

De manera similar las fuerzas de amortiguamiento viscoso se pueden
expresar como el producto de una matriz de amortiguamiento por las
velocidades, o sea como

Fa=Ci (3.10)

Para cada masa la suma de todas las fuerzas debe ser cero.
Asi, la ecuacion de equilibrio toma la misma que en un sistema de un grado
de libertad, aungque ahora se trata de una ecuacidon matricial:

>

fu+Cua+

7

u=-NM

el

2

3 (+.11)

|

M se denomina matriz de masas y, para la estructura de la figura 4.7 es igual
a:

m, (6] (¢}
M = 0 m 0
0 0 m
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en la expresion 1.11 se definen también

a, a,
a = | o, , o = |4,
u, U,
my m
{
i
m: 2 l
7/
7
LI us f
| & | -
s
' i
y ;
i T !
ug
Fig. 4.7 Sistema de varios grados de libertad. :

4.3.2 VIBRACIONES LIBRES NO AMORTIGUADAS
En lugar de resolver la ec. 4.11, se considera primero el caso mas simple
en el que no existen amortiguadores y no existe movimiento del terreno, con
lo cual la expresién 4.11 se convierte en
4.12)

Mua+Ku=0
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Ante la accién de un impulso y suponiendo que no existe
amortiguamiento, la estructura vibrara libremente adoptandoe  una
configuracion de desplazamientos que se denomina forma modal y una
frecuencia de vibracién peculiar de cada modo, los cuales se pueden
determinar con buena aproximacién con la ec. 4.12. Existen tantos modos
como numeros de grados de libertad tiene ¢l sistema.

La solucién de la ecuacidn anterior se puede expresar como:
u(® =26 (4.13)
donde u (1) es el vector de desplazamientos de las masas con respecto a su
posicion de equilibrio estatico, Z es el vector que representa una forma modal
de la estructura, v 0 (t) , en caso de que exista, es la frecuencia o periodo
natural correspondiente a la forma modal considerada, y que ademas es
funcion del tiempo y es la misma para todas las masas.
Derivando la ec. 4.13 dos veces se obticne
a®=286 (@ (214)
y sustituyendo 4.14 vy 4.13 en 4.12 se llega a:
MZ8 + KZo =0 (4.15)
por sencillez se han omitido los (t).
Para la masa i, el desarrollo de la expresién 4.15 da
mz,® + (Tky2)6 =0
j
de donde
?_,kij E

= Tmg {4.16)

ol
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El primer término de esta ecuacidn es funcién de t, mientras que el
segundo no; por tanto ambos deben ser constantes para que la igualdad
subsista. En el caso del segundo término, este valor constante resulta ser la

frecuencia natural circular del sistema elevada al cuadrado (®?). Por lo tanto
se obtiene

6 -~ o =0
cuya solucion es
0 =a sen ot (4.17)

en que ‘a ’ representa la amplitud de vibracién de un movimiento armoénico
simple.

De acuerdo con lo anterior, existen modos de vibracion que satisfacen
las condiciones de la expresion 4.14. Estos son tales que el movimiento de
cada masa es armoénico simple con periodo natural T =2x/w.

Derivando dos veces la ec. 4.17 se tiene

6= - wlasen ot (4.18)

v, sustituyendo (4.17) v (4.18) en la ecuacion diferencial 4.15 se tiene

(K-o?M)Z8=0 (4.19)

Jque es un sistema de ecuaciones lineales homogéneo; para que existan valores

de Z distintos de cero es necesario que el determinante del sistema se anule,
esto es, que

K- o’™™M| =0 (4.20)
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4.3.3 FRECUENCIAS Y MODOS DE VIBRACION

La expresion 4.20 representa un problema de valores caracteristicos.
Desarrollando el determinante se obtiene una ecuacién algebraica de grado »n
cuva incognita es o3, siendo 7 el numero de grados de libertad, cuya solucién
conduce a n valores de 2 es decir, hay n frecuencias de vibracién o, que
corresponden a otros tantos periodos naturales 27/ o.

Los valores de »? son reales y positivos, v sus raices cuadradas son las
frecuencias naturales. Se acostumbra numerar a las w en orden creciente, es
decir la primera frecuencia o (llamada frecuencia fundamental) es el menor

valor, y la Gltima ., es ¢l mayvor.

Conacidos los 1 valores de o se pueden determinar los n valores de z,
que corresponden a cada frecuencia natural y que determinan la forma modal
correspondiente. La figura 4.8 muestra los modos de vibrar de un sistema de 3

grados de libertad.

IR T S

primer modo sepundo modo tercer modo

Fig. 4.8 Modos de vibracien de un sistema de tres grados de libertad.

Para cada modo nc se obtienen soluciones unicas sino solamente
valores relativos entra las z,, es decir que no estan definidas las amplitudes

de las vibraciones de las masas, sino las relaciones entre todas ellas.
Un ejemplo sencillo de la aplicacion de estos conceptos para la

obtencion de frecuencias w vy modos Z de vibrar se encuentra en el capitulo 3
de la ref. 27.
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V. SELECCION DE CASOS

5.1 OBJETIVOS

Como ya se mencioné al inicio de este trabajo, con los resultados
obtenidos se pretende evaluar el modelo de comportamiento histerético e
indice de dano utilizados con la finalidad de obtener, en una etapa posterior,
funciones de densidad de probabilidades de incremento de dafo,
condicionales a un estado inicial de dafo nulo. Con ello se generan los
siguientes objetivos:

— Determinar la evolucion del dano en estructuras en funcidén de su historia
sismica.

— Precisar la conveniencia del empleo del modelo de comportamiento
propuesto para los elementos de concreto reforzado.

— Establecer las relaciones existentes entre las estructuras analizadas y los
indices de dano propuestos.

- Precisar las caracteristicas de respuesta de estructuras a partir de sus
caracteristicas de diseno.

5.2 HIPOTESIS.

De acuerdo al problema en cuestién y a los objetivos planteados se estudia
la respuesta sismica de marcos de edificios de concreto reforzado
desplantados en dos tipos de terreno: firme y compresible. Se supone un
comportamiento inelastico en los elementos, los cuales siguen un modelo en
donde se manifiesta la degradacion de rigidez y resistencia. Las estructuras se
analizan ante sismos reales v no se considera la interaccién suelo-estructura
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ni el efecto P-A. En los analisis se supone un amortiguamiento del cinco por
ciento del critico

5.3 SISTEMAS ESTRUCTURALES

5.3.1 TERRENO BLANDO.

Se estudian marcos de 5, 10 v 15 niveles. Con el fin de estudiar el efecto
de la flexibilidad del edificio en la respuesta estructural (periodo vs. numero
de niveles), se toma para cada edificio de diferente nimero de niveles, un
edificio rigido y uno flexible, esto en el sentido de que las diferencias entre
desplazamientos laterales de entrepisos consecutivos, no excedan 0.006 la
diferencia de elevaciones correspondientes en el caso de edificios rigidos y
estén cerca de 0.012 en el caso de edificios flexibles, en promedio para todos
los entrepisos, segun lo establece el Art. 209 del Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (RDF-87, ref. 3). Los edificios
presentan una planta cuadrada (figura 5.1). Los edificios de 5 y 10 niveles
poseen tres marcos en cada direccion, mientras que el edificio de 13 niveles
tiene cuatro marcos en cada direccidon. Los tres edificios cumplen con las
condiciones de esbeltez de estructuras regulares sefnaladas por el RDF-87. Las
alturas de entrepiso son de 4.00 metros en la planta baja y de 3.00 metros en
los demas entrepisos, esto para todas las estructuras analizadas.

Las dimensiones de los elementos estructurales de los marcos se
muestran en las tablas 5.1 a 5.3,

Para el disefio de trabes v columnas se ha tomado un criterio basado en
lo que establece el RDF-87 y sus Normas Técnicas Complementarias para
Diseno vy Construcciéon de Estructuras de Concreto (NTC-DEC, ref. ).

En lo gue se refiere a la clasificacion estructural el edificio es para uso de
oficinas, siendo una construccién del grupo B (de acuerdo al Art. 174 del RDF-
87). El sistema estructural es a base de marcos de concreto reforzado, con una
resistencia del concreto, f°, de 250 kg/cm? y un esfuerzo de fluencia en el
acero, f,, de 4200 kg/cm?.
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En cuanto al alcance de acciones, se consideraron los efectos maximos
que producirfan las combinaciones que a continuacién se especifican (de
acuerdo con los arts. 185, 186, 188 v 194 del RDF-87).

1.-1.4 (CM + Wim)
2.-1.1 (CM + Wa = S)

donde CM representa el efecto de las cargas muertas, que se obtienen de la
consideracion del peso de todos los elementos constructivos, de los acabados
v de todos los elementos que ocupan una posicidn permanente cuyo peso no
cambia substancialmente con el tiempo; Wm el de la carga viva méxima vy Wa
el de la carga viva instantinea, cuyos valores se obtienen de acuerdo a lo
estipulado en los articulos 198 y 199 del RDF-87, siendo los valores para los
pisos de 250 v 180 kg/ m respectivamente, v considerando para la azotea, con
un criterio conservador, los mismos valores (ya que para ésta, el reglamento
sefala que Wm v Wa seran de 100 y 70 Kg/m?3, respectivamente). S es el
efecto de las cargas por sismo segin sc establece en las secciones 8 y 9 de las
Normas Técnicas Complementarias para Disefio por Sismo (NTC-DS, ref. 28).

Para el tipo de sistema estructural que se analiza en este trabajo se
adoptan factores de comportamiento sismico de Q=2 y Q=44.

Por lo que respecta a los efectos de torsion v bidireccionales, no se
toman en cuenta puesto que se estudian marcos planos que forman parte del
modelo del edificio regular sometido unicamente a translacién, en los que se
trata de simplificar su analisis ¢ interpretacion de resultados. Como va se
menciond, tampoco se consideran efectos de interaccidon suelo-estructura ni el
efecto P-A para fines de simplicidad de los modelos.
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Fig. 5.1 Planta de los edificios estudiados.
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1 40 x 40 35 » 40 45 x 45 35 x50
2 40 x 40 30 x 40 45 x 45 35 x 50
3 35 x 35 30 ~ 40 45 x 45 30 ~ 45
4 35 « 35 25 x 35 35 x 45 30 ~ 40
E] 30 30 25 x 30 10 ~ 40 25 x 30

Tabla 5.1.- Dimensiones del edificio de 5 niveles en terreno compresible.

1 60 x 35 x 60 75 x 75 15 x
2 60 ~ 35 x 60 75 x 75 15 x
3 60 x 35 x 60 75 x 75 15
4 60 x 35 x 60 75 x 75 45 x
5 60 ~ 35 55 70 x 70 45 x
6 55 x 35 x 55 65 x 65 40 x
7 50 ~ 30 x 535 65 x 65 10 x
8 30 ~ 30 x 50 65 x 65 30 x
9 S0 x 30 x 40 60 ~x 60 30 x
10 35 x 25 x 40 60 x 60 25 x

Tabla 5.2 Dimensiones del edificio de 10 niveles en terreno compresible.

O O R
1 80 x 80 40 ~x 70 105 ~ 105 50 x 75
2 80 ~ 80 10 ~ 70 105 x 105 30 ~ 75
3 80 ~ BO 10 \ 70 105 x 105 50 % 75
1 80 ~ 80 40 x 70 105 x 105 50 x 75
] 80 ~x 80 40 » 7 105 x 105 50 x 75
6 80 ~ 80 40 x 70 105 x 105 30 x 73
7 80 « 80 40 x 70 105 x 105 45 % 75
8 80 ~ 80 35 ~x 60 105 « 105 35 x 70
9 80 ~ 80 353 s 60 105 » 105 15 x 70
10 80 ~x 80 253 x 60 105 «x 105 15 x 70

Tabta 5.3 Dimenslones del edificio de 15 nheles en terreno compresible.



11 80 x 80 30 = 55 90 x 90 35 x 70
12 80 = 80 30 ~ 55 90 <90 35 x 65
13 60 x 60 30 x 53 90 ~ 90 30 x 65
14 60 x 60 30 ~ 45 9 ~ 90 25 x 45
15 60 ~\ 60 25 ~x 30 S0~ 90 25 » 45

Tabla 5.3 Dimensiones del edificio de 15 niveles en terreno compresible (cont.).

Para el analisis y diseno se supone que en cada nivel la estructura
soporta una carga muerta de 700 kg/cm? (incluido el peso de las trabes) mas
el peso propio de las columnas. Para el analisis por carga sismica se emplea el
metodo estatico de las NTC-DDS. Con las condiciones de carga se obtuvieron
los elementos mecanicos para todo el sistema estructural. El disefio por
flexion de las trabes se realiza de acuerdo a los requisitos establecidos en los
incisos correspondientes de las N'TC-DEC, el disefio del refuerzo transversal
se selecciona para la condicién mas desfavorable entre los requisitos para
confinamiento v fuerza cortante; el refuerzo para cortante se obtiene al
considerar un factor de resistencia Fr de 0.8 en el caso de marcos simples
(Q=2) v de 0.6 en el caso de marcos ductiles (Q=41), como lo permite el
procedimiento optativo en las NTC-DEC. Analogamente las columnas se
disehan por flexocompresion de acuerde a los requisitos establecidos por las
NTC-DEC utilizande los momentos ¢ fuerzas axiales obtenidos del analisis
con factores de resistencia de 0.8 para el caso de marcos simples (Q=2) y de
0.6 para el caso de marcos dactiles (Q=1). El refuerzo transversal se selecciona
tambien para la condicién mas desfavorable entre los requisitos por
confinamiento v fuerza cortante considerando para éste ultimo un factor de
resistencia de 0.8 en marcos simples v de 0.5 en marcos ductiles, segun lo
disponen las NTC-DEC.

Come complemento de las caracteristicas de las estructuras analizadas,
en la tabla 5.4 se da ¢l valor del periodo de vibracion fundamental que tiene
cada estructura estudiada. El periecdo de las estructuras mas

disminuye aproximadamente en un 25 por ciento con respecto a las
estructuras flexibles.

rigidas
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NIVELES A/H PERIODO
5 0.006 0.7258

=] 0.012 0.98075

10 0.006 0.94221

10 0.012 1.27076

15 0.006 1.10147

15 0.012 1.46004

Tabla 5.4 Periodo de vibracion fundamental de las estruc-

turas estudiadas en terreno _compresible.

5.3.2 TERRENO FIRME.

A fin de realizar un analisis comparativo de los efectos sismicos en
distintos tipos de surclos, se considera también el disefo de un marco de 5
niveles ubicado en terreno rocoso (zona 1) del D.F.

Para este tipo de terreno se estudia tinicamente un edificio de 5 niveles
disenado para las mismas cargas que las estructuras anteriores y con las
mismas dimensiones en planta v clevacion que el edificio tratado en terreno
compresible con el mismo namero de niveles.

Para cumplir con las condiciones de rigidez de las estructuras, en cuanto
a deformaciones se refiere, en las tablas 3.5 a 5.8 se presentan las dimensiones
de los elementos estructurales obtenidas para cada combinacidon de Q v A/ H,
las cuales resultan de los analisis v disefos realizados con los mismos
criterios que los empleados para los marcos en zona compresible.

En las tablas mencionadas se pueden observar dos detalles importantes:
a) Las dimensiones de los marcos para Q=2 y Q=4 (marco simples y marcos

ductiles, respectivamente) no son las mismas como en el caso de las
estructuras anteriormente analizadas.
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b) Las relaciones de deformacion-altura de entrepiso, salvo en el caso de
Q=2 y A/H=0.006, difieren de manecra considerable en varios entrepisos
con los valores que los marcos rigidos v flexibles requieren (0.006 y 0.012
respectivamente).

Las observaciones anteriores son el resultado de la necesidad de
cumplir con las especificaciones de diseao de las NTC-DEC.

El valor del periodo fundamental de vibracion para estas estructuras
asentadas en terreno firme se proporciona en la tabla 5.9, Aunque aqui las
especificaciones de disefo no permiten llegar a tener una estructura con
relaciones de deformacion a altura de entropiso cercana a 0.012, el periodo
fundamental de vibracion varia entre 1.1 v 1.5 segundos.

1 400 35 x 35 30 ~ 40 2.2966 2.2966 0.00574
2 300 35 x 35 320 ~x 40 4.0050 1.7084 0.00569
3 300 35 x 35 25 x 35 5.7528 1.7478 0.00583
4 300 30 x 30 25 x 35 7.5994 1.8466 0.00615
E] 300 25 x 23 20 x 30 9.2812 1.6848 0.00562
Tabla 5.5 Dimensiones de los elementos cstructurales en el edificio
simple-rigido en terreno duro (zona i).

400 35

1 ~ 35 25 x 35 0.00724
2 300 30 x 30 25 x 33 0.00976
3 300 30 ~ 30 25 ~ 35 0.00858
4 300 25 25 25 ~ 30 332 2.9378 0.00979
5 300 20 x 20 25 x 30 14.1772 2.8148 0.00948
Tabla 5.6 Dimensiones de los elementos estructurales en el edificio
simple-flexible en terreno duro (zona 1).
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1 400 40 x 40 25 x 30 1.8032 1.8032 0.00451
2 300 35 x 35 25 x 40 36344 1.8312 0.00614
3 300 35 x 35 25 x 35 54972 1.8528 0.00618
4 3c0 30 x 30 253 x 35 7.3740 1.8768 0.00626
Fl 300 30 ~ 30 25 x 235 8.8568 1.4828 0.00494
Tabla 5.7 Dimensiones de los elementos estructurales en ef edificio
ductil-rigido en lerreno duro (zona ).

1 400 40 x 40 25 x 30 2.7180 2.7180 0.00680

2 300 35 % 35 25 x 30 5.9746 3.2566 0.01086

3 300 30 ~ 30 23 x 30 5.4600 3.5154 0.01172

1 300 30 ~ 30 25 x 25 12.6548 3.1648 0.01055

5 300 30 x 30 25 x 25 14.9528 2.2980 0.00776

Tabla 5.8 Dimcnsiones de los elementos estructurales en el edificio
dactil-flexible en terreno duro (zona 1).

Q A/ H PERIODO
2 0.006 1.14318
2 0.012 1.39784
4 0.006 1.11496
B 0.012 1.45341
Tabla 5.9 Periodo de vibracion fundamental de las estruc-
turas estudiadas en terreno firme (5 niveles).

5.4 PROPIEDADES NOMINALES Y PROPIEDADES MEDIAS

Todo disefio estructural posee un gradoe determinado de incertidumbre
que lo vuelve aproximado, debido a que el ingeniero no puede predecir el
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futuro y las cargas que se han de presentar son inciertas y probabilistas. La
resistencia de los materiales también esta sujeta a fluctuaciones estocasticas y
las imperfecciones en geometria o en material son también cantidades
estocasticas que necesariamente deben sujetarse a idealizaciones para fines de
analisis. Estas incertidumbres son parte de la naturaleza de las cargas v de las
resistencias, las cuales orillan a realizar un plantecamiento basado en
conceptos de probabilidades y técnicas de analisis estadistico a fin de incluir
la variabilidad de tales parametros en el estudio del comportamiento de los
sistemas estructurales en cualquier medio ambiente.

Los valores de las cargas actuantes en el marco, asi como de las
resistencias de diseno de los elementos, corresponden a las combinaciones de
factores de carga v valores nominales supuestos para fines de disefo
estructural. Estos valores son conservadores respecto a los valores mas
probables que pueden esperarse en las estructuras, y se adoptan para tomar
en cuenta las incertidumbres asociadas con las cargas y las resistencias de los
elementos. Las cargas nominales son afectadas por factores mayores que la
unidad, v las resistencias por factores que las reducen. Estos factores lamados
factores parciales de seguridad, son aplicados con el fin de lograr que la
estructura tenga los niveles de confiabilidad adecuados, considerandose una
confiabilidad con respecto a un determinado estado limite y entendiéndose
ésta como la probabilidad de que la respuesta de la estructura no sobrepase la
que ocasiona la ocurrencia de dicho estado limite. Dados los valores
nominales de las variables de diseno, la combinacion de los factores parciales
de seguridad da lugar a un factor de seguridad total v a una confiabilidad
dada de la estructura.

En oste trabajo interesa estimar la respuesta no lineal de estructuras
disenadas de acuerdo a criterios especificos. For ello interesa suponer para las
cargas v las resistencias que se emplean para estimar dichas respuestas sus
valores reales (mds probables), en vez de los nominales o los mas
desfavorables supuestos para fines de diseno.

Para no comprometerse con un analisis probabilista extenso que incluyva

la incertidumbre de las propiedades del marco, en este trabajo sélo se
consideran las propiedades medias de la estructura tanto geométricas como
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de resistencia. De igual modo se supone que sobre ellas obran cargas cuyos
valores son los valores medios.

5.4.1 CARGAS ESPERADAS.

De acuerdo a lo expresado en la ref. 29, los valores nominales de los
pesos volumétricos v cargas vivas especificadas por el RDF-87 corresponden a
una probabilidad de ser excedidos que varia entre 2% y 5%. Esto conduce a la
suposicion de que los valores nominales y los valores medios de las cargas,
muertas v vivas pueden expresarse con una cierta regla de comportamiento,
dicha regla es la siguiente:

Want = muwa (1+2Cwsy) (3.1)
Wav = muvy (1+2Cw) (5.2

donde Wun es el valor de la carga muerta nominal por unidad de area; Wy, es
el valor de la carga viva nominal, también por unidad de area; mws v rmuvy
son los correspondientes valores medios y Cuae v Cwv son los coeficientes de
variacion.

Estas expresiones son utilizadas para calcular el valor medio de las
cargas muertas ¥ vivas. Los valores del coeficiente de variacidon se supusieron
de acuerdo con Meli (ref. 29). En esta referencia se supone un coeficiente due
variacion para carga muerta de 0.05 en construcciones en las que las
dimensiones de los elementos estructurales vy las caracteristicas de los
elementos no estructurales pueden fijarse con precision v 0.10 cuando esto noe
sucede. Un valor tipico de 0.08 es propuesto en esa referencia y es el tomado
aqui para los analisis. En la misma referencia comentan los valores del
coeficiente de variacion que pueden tenerse para la carga viva, los cuales
varian en funcidon del drea tributaria de acuerdo con el trabajo de Mitchel (ref.
30). Para areas no muy pequenas proponen un valor tipico de 0.30 el cual es
tomado en este trabajo.
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5.4.2 RESISTENCIAS £SPERADAS DE LOS MIEMBROS ESTRUCTURALES.

Los valores medios de las dimensiones v resistencia de los materiales de
los elementos estructurales se tomaron de Diaz. Esteva v Flores (ref. 21). En la
tabla 5.10 ser dan las ¢xpresiones para calcular los valores medios de los
distintos parametros que definen las propiedades mecanicas de los elementos
estructurales, Los parametros dados en la tabla fueron los que se consideraron
participan en la incertidumbre de las propiedades de la estructura. Las
variables no incluidas en dicha tabla se tomaron deterministicas (por ejemplo
el area de acero, la altura de entrepiso, ancho de crujia, ete.).

CONCEPTO VALOR MEDIO DESYV. ESTANDAR
ANCHO DEVIGA b+0. 254 0. 366
ALTURA DE VIGA h-0. 279 GC. 541
RECUBRIMIENTO INFERIOR
DE LA VIGA r+ 0. 160 1.110

RECUBRIMIENTO SUPERIOR
DE LA VIGA r+0.320 1. 590
ANCHO DE LA COLUMNA b + 0. 159

0. 635
ALTURA DE LA COLUMNA h+0.159 0.635
RECUBRIMIENTO DE LA

COLUMNA r+0.635~ 0. 004h 0. 120
£, 239.50 14. 60
N 1680. 00 119.28
fou 7500, 00 750. 00
£ o 0.01173 0. 0024
£ 0. 1175 0. 0148

— r, by hson los valores nominales
~ unidades en kg v cm.

Tabla 5.10 vValores medios de las propiedades de las secciones y

resistencias de los materiales de los elementos de concreto
reforzado.
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La resistencia media de los elementos estructurales (momento y
curvatura de fluencia, v falla) se calculé siguiendo el procedimiento dado en
la ref. 32. En ¢l, la determinacion del momento resistente en una secciéon
transversal se hace recurriendo al método de equilibrio v compatibilidad de
deformaciones. Este es un método iterativo en el que se supone para una
determinada deformacion unitaria en el concreto, una profundidad del eje
neutro que defina un estado de deformaciones con distribucion lineal, de tal
manera que se presente un equilibrio aceptable entre fuerzas internas v
externas.

En su obtencion se tomaron las hipotesis basicas de la teoria general de
la resistencia a flexion de secciones de concreto reforzado.

1.- Las secciones planas antes de la flexidén permanecen planas después de la
flexion.

2.- Seconoce la curva esfuerzo-deformacioén para el acero.

3.- Se puede despreciar la resistencia a tensién del concreto.

4.- Se conoce la curva esfuerzo-deformacion para ¢l concreto.

Para la curva esfuerzo-deformacién del concreto se toméd el criterio
desarrollado por D. Kent v R. Park (ref. 32) que considera el comportamiento
del concreto cuando esta confinado. Su modelo considera a la curva esfuerzo-
deformaciéon del concreto dividida principalmente en dos zonas (figura 5.2).
Uno de los elementos que define a estas zonas es ¢] parametro K, que toma en
cuenta la sobreresistencia presentada en el concreto por el confinamiento.

s Ly =
= — (3.3)

en donde:

= relacion del volumen de acero de refuerzo transversal v el

s
i volumen de concreto medido fuera del perimetro de los
estribos.
fyh = esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal.
f'e = resistencia del cilindro de concreto.
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Fig. 5.2 Cuna de esfuerzo-deformacion del concreto.

La primera porcion de la curva (segmento A-B) de la figura 5.2,
aplicable al intervalo gc = 0.002K, queda definida por:

a 2¢ ! £ N
Te = Kfel 5oo01 - (\.‘0‘663‘;\——) | G4
La segunda region (segmento B-C), aplicable al

intervalo abierto
£.>0.002K, se define como:

fe=Kfc[l-Zm (8 - 0.002K) | = 0.2Kf ¢ (3.5)

en donde el parametro Z~ define la distribucion lineal gradual del esfuerzo en
el concreto por efecto del confinamiento. La expresion que define a Zn es

(5.6)




donde
£’ = debe estar dado en Kg/cm?-.
K = parametro de sobreresistencia dado por la ec. 3.2.
h” = ancho del elemento estructural medido fuera del refuerzo
transversal.
sn = espaciamiento centro a centro de estribos.

Para el acero se tomdé una curva esfuerzo-deformacion como la
presentada en la figura 3.3. En esta figura se distinguen tres regiones que
determinan la curva en cuestion. Para el intervalo A-B (s <gy) se tiene una
zona elastica definida por:

fo=esEs 5.7

para la regién B-C (g, < €5 < £sh) un comportamiento de fluencia representado
por:

fa=fy (5.8)

v finalmente para el intervalo C-D (esh < €5 < £su) una curva definida mediante
la ecuacioén:

P rm(zs—gh)‘z . feg - EH W60 —m)-! (5.9)
s YL 60€gg - £55) —2 2(30r + 1)? J' ’
en donde
(tyy / £y X30r =1)? - 60r -1
m = —3-2 — (3.10)
15r-
T = €su - Esh (5.11)
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fs

fsu

ACERO
D
B C
A
€y €sn Esu €,
Fig. 5.3 Curva esfuerzo- deformacion del acero.

En las expresiones anteriores:

€s
gy
Esh

Esu
Es
v
fsu

= deformacién en el acero.

= deformacion de fluencia del acero.

deformacién a la cual empieza el efecto de endurecimiento
por deformacion.

deformacion de falla del acero.

I

maodulo de elasticidad del acero.

esfuerzo de fluencia en el acero
esfuerzo ultimo en el acero

Las resistencias medias de las vigas se evaluaron siguiendo el procedimiento
descrito anteriormente considerando los valores medios de las propiedades
geométricas v de resistencia de los materiales dados en la tabla 5.10.
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Selev:

Encontrar la resistencia media de las columnas (momento de fluencia v
falla) es mas complicado, va que ésta depende de la carga axial que actua
sabre ella. En una estructura sometida a un movimiento sismico la carga axial
en la columna variara durante la historia sismica. Esto implica determinar
fundamentalimente el diagrama de interaccion carga axial-momento dé la

seccion.

Una de las limitaciones que tiene el modelo de comportamiento
histerético que se emplea en este estudio, es que no tiene la capacidad para
tomar en cuenta la interaccién carga axial-momento en el elemento. Lo
anterior restringe su aplicacion a miembros en los cuales el efecto de la carga
axial no es importante. Sin embargo ¢n este estudio se quiere incorporar el
efecto del deterioro de la resistencia en las columnas cuando éstas alcanzan su
nivel de fluencia. Por lo tanto se supone que las columnas tiene un modelo de
comportamiento semejante al de las vigas v su resistencia se obtiene
suponiendo que sobre ellas obran cargas axiales promedio igual a la ¢jercida
por la carga vertical. Esta suposicion ¢s bastante aproximada ya que en
general la resistencia de la columna aumentara o disminuira de acuerdo con
la carga axial que soporte, pero se cree gque es suficiente para los fines que se
persiguen en este trabajo.

5.5 EXCITACIONES SISMICAS.

Para este estudio, las historias de aceleraciones que reflejan el
movimienta del suelo por efecto de sismo fueron tomadas de registros reales
tomados en las zonas [ v [II del Valle de Meéxico, es decir, se considerarg, para
las estructuras analizadas, movimientos reales del suelo donde han de ser
desplantadas.

En este caso. se utilizara, para estructuras en la zona IIl, la componente
horizontal (E-W) del sismo ocurrido el 19 de septiembre de 1985, y registrado
por la red acelografica del Instituto de Ingenieria de la UNAM (IDEI), en una
de sus dos estaciones instaladas en la SCT (Secretaria de Comunicaciones y
Transportes). La estacidn de registro ha sido denominada SCT B-2 con clave
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SCT2, v se encuentra ubicada en el estacionamiento del edificio de SCT, Av.
Undversidad entre Cumbres de Maltrata y Xola, Col. Narvarte, Meéxico D.F;
sobre un terreno totalmente arcilloso. Su instalacion fue en junio de 1984.

Para estructuras en suclo de lomas, se excogio el registro efectuado por
una de las 5 estaciones del IDEID instaladas en Ciudad Universitarnia (CU),
correspondiente al mismo sismo considerado para terreno compresible. La
estacion de registro seleccionada, existente desde aquel entonces, es conocida
como [DE] Laboratorio de Instrumentacion Sismica, clave CUO1T; ubicada en el
Laboratorio de Instrumentacion Sismica, Edificio principal, planta baja,
Instituto de Ingenicria, UNAM, Cd. Universitaria, Mexico D.F. Instalada en
enero de 1269 on suelo constituido por roca basaltica.

Las excitaciones

ismicas mencionadas, cuves acelerogramas  se
muestran en las figuras 3.-4 v 3.5, han sido escaladas para realizar los analisis
de la respuesta dinamica de las estructuras estudiadas, a fin de tener un
marcoe de comparacion de las intensidades de los movimicntes sismicos
aplicados.

lLa intensidad del movimiento considerada para cada uno de los
diferentes andlisis, en este caso sera simple v sencillamente la aceleracidon que
resulta del producto de la aceleracion real del movimiento sismico utilizado,
por el factor de escala; es decir, Lunuoe = FLE x T

En nueostro estudio se ha estimado conveniente utilizar valores de
intensidad normalizada (Linase./Leea) que van de 0.2 a 2.2 veces el valor de la
intensidad del sismo utilizado. con incrementos de 0.2, Esto en el caso de
terreno compresible, en donde el movimiento real del suele es grande.

Para el caso de terreno duro, donde los movimientos son as
moderados, se utilizaron factores de escala de 0.5 a 9.0, con incrementos de

0.5.

Los factores de escala considerados para ambos tipos de terreno tienen
Que ver con la presencia del dafo en las estructuras analizadas, desde que
empieza a aparecer, hasta juzgar que la estructura ha fallado.
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Fig.5.4 Acelerograma del sismo utitizado en los analisis de los
edificios desplantados en terreno compresible.
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Fig.5.5 Acelerograma del sismo utilizado en los analisis de jos
edificios desplantados en terreno firme.
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5.6 ANALISIS DINAMICO ESTRUCTURAL.
5.6.1 METODO DE ANALISIS DINAMICO ESTRUCTURAL.

La integracion de las ecuaciones dinamicas de movimiento presentadas
en el capitulo IV para el caso general de una estructura de varios grados de
libertad, requiere de un procedimiento de analisis consistente y completo para
calcular la respuesta de ésta ante cualquier movimiento sismico.

Un meétodo de solucion es la integracion directa “paso a paso” de las
ecuaciones Jde movimiento , adecuado para el caso en que las estructuras
presenten un comportamiento no lincal. En su aplicacion la respuesta se
calcula durante pequenos intervalos en los cuales se considera a la estructura
comoe un sistema lineal que posce condiciones v propiedades dinamicas
determinadas al inicio del intervalo, v cuyvas propiedades no cambian durante
¢l. S¢ calculan sus nuevas condiciones dinamicas al final del intervalo, y se
modifican las propicdades conforme al estado de deformaciones y esfuerzos
en ese instante. De este modo se logra realizar un analisis no lineal,

aproximade, como una secuencia de andlisis de sistemas lineales que cambian
sucesivamente.

Lo que se ha explicado en el parrafo anterior, se representa de la
siguicnte manera:

En cualquier instante de iempo, la ecuacion de equilibrio dinamico (ec.
+.1) puede escribirse como:

MVdFY ~ [CrYdry = (K 1idry = {df (5.3)

en donde {{#), {dF}y {dr} son los incrementos Jde la aceleracién, la velocidad v
el desplazamiento ¢n los nodes, respectivamente, v {dP} es ¢l incremento de
las cargas aplicadas: [M] es la matriz de masas, [Cy] v [Ki] son los valores
tangentes de las matrices de amortiguamiento y de rigidez en su estado

actual. Para un paso de integracion finito, At, la siguiente ecuacién se satisface
aproximadamente:
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[MHAF) + [Cri{ars) + [Kil{ar) = (AP} G4

en ella, observamos los incrementos finitos de la aceleracién AF, velocidad A7,
desplazamiento Ar vy la carga AP, y las matrices tangentes de amortiguamiento
v rigidez corresponden al estade de la estructura al inicio del paso de
integracion. Esta ecuacion es general para una estructura con cualquier
numero de grados de libertad.

5.6.2 PROGRAMA DRAIN-2D (REF. 2).

Los analisis de respuesta de la estructura se hacen utilizando el
programa DRAIN-2ZD, al cual se ha incorporado el modelo de dano con
deteriore de la rigidez v resistencia propuesto en este trabajo.

Las caracteristicas con las que cuenta el programa utilizado para el
analisis de los marcos son las siguientes:

l.a estructura se idealiza como un s

stema plano de elementos discretos
v se analiza por el método directo de las rigideces con los desplazamientos
nodales como incognitas. De acuerdo a lo descrito en la seccion 1.1 (figura
+.1), cada nodo posee un total de tres grados de libertad de desplazamiento,
con la posibilidad de reducir el niamero de grados de libertad al poder asignar
a algunos nodos restricciones al movimiento en cualquier grado de hbertad
v/ o desplazamientos identicos a un grupo especifico.

[.a masa de la estructura se supone concentrada en los nodos, actuando
en forma independiente. de modo que la matriz de muasas es diagonal. La
excitacion sismica es dennida por historias de aceleraciones en el Hempo, las
cuales pueden ser diferentes en las direcciones horizontal v vertical, (en este
trabajo solo se considera la componente horizontal del sismo). Tedos los
punto de apoyvo de la estructura en la base se suponen meviéndose en fase.
Pueden aplicarse cargas estaticas previamente a las cargas dinamicas, pero no

se permite la fluencia bajo la accidén de las primeras. Los elementos

100



Selevcion de Casos

estructurales pueden ser virtualmente de cualquiera de los siguientes tipos:
(1) barras de armadura, (2) viga-columna, (3) conexiones semirigidas, (%)
paneles de cortante, (3) viga. (o) viga con deterioro de rigidez, v (7) viga con
deterioro de rigidez v resistencia. En este trabajo se considera que todos
elementos son del tipo viga con deterioro de rigidez y resistencia cuyo
comportamiento inelastico se toma a través de la formacién de articulaciones
plasticas concentradas en sus extremos. Para las trabes no se considera la
presencia de carga axial, v sus superficies de fluencia quedan definidas por
los momentos de fluencia positivo y negativo de cada seccién extrema.
Debido a las propiedades particulares del modelo empleado, para las
columnas se toma en consideracion la presencia de carga axial, pero a ésta no
se le permite variar durante la historia de cargas.

5.6.3 METODO {3 DE NEWMARK.

El método que se emplea en el programa DRAIN-2D para encontrar la
solucion de la ecuacion de movimiento es el de la integracidn numérica paso a
paso.

El analisis paso a paso, en ¢l programa, se lleva a cabo utilizando el
metodo 3 de Newmark, el cual se detalla ampliamente en la ref. 33 de este
trabajo; pero con el proposito de presentar un marco de apoyo al lector de los
conceptes involucradoes en este andlisis, se describe en seguida, de manera
breve, dicho método. La presentacion se limita a un sistema de un grado de
libertad; desde luego. el procedimiento puede aplicarse a estructuras de
varios grados de libertad.

En un sistema de un grado de libertad, como el de la figura 1.2; pero
cuvo comportamiento es no lneal, las fuerzas de amortiguamiento v de
rigidez va no son respectivamente proporcionales a la velocidad y al
desplazamiento relativo (n v 4), v en general serdan funciones £ v f- del tiempo.
Entonces la condicion de equilibrio dinamico se expresa:

mi+ f()+(E)y=—m35 (3.5)
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Sin embargo, en edificios es frecuente considerar solamente la no
linealidad en las fuerzas de rigidez y aceptar que el amortiguamiento es
viscoso. Asi, la ecuacién anterior queda como

mi+cu L) =—m¥ (3.0)

Es, ademas, comun que las fuerzas f; se expresen como funciones no
lineales del desplazamiento u y se pueda escribir f (#) como f (u). Para
resolver la ec. 5.6, Newmark propuso el siguiente procedimiento:

fi; los valores del desplazamiento, la velocidad v la

a) Sean u, & v
instante f . El subindice i+1 denota a las

aceleracion relativas en el

cantidades correspondientes al tiempo ¢ -1 = ¢, + At Supdngase el valor
de i« ;.
b) Calculese .oy = f, + (i, + i, 1) M/2
1 . B . N
) Calculese w -1 = 10, + 0, At + (5 - B) i, (A + B it, -1 (A1)?

d) Calculese un nuevo valor de 4, .: conla ec. 5.6

e) Comparese el valor obtenido en (d) con el supuesto en (a). Si se les
considera suficientemente parecidos, se procede a efectuar los cdlculos
para el siguiente incremento de tiempo; en caso contrario, se repiten los
pasos (b) a (e) con vl valor de i, . ; calculado en (d).

El valor de P se puede asociar a la forma en que se supone que varia la
aceleracion en el intervalo At Si 3 = 1/6 dicha variacion es lineal entre 4, v
fep;si B = 1/4, la acvleracion es constante, igual a (#, + i, - 1)/2. El valor B
= 1/8 corresponde a una variacion escalonada de la aceleracidén. Por otra

parte, el método sc estable incondicionalmente cuando f es menor o igual que

1/4.

En el programa se toma f3 = 1/4, es decir, se considera que la aceleracion
es constante dentro de cada paso de integracidn por lo que ¢l método es
estable para sistemas de cualquier periodo de vibracidon en cualquier paso de
integracion. Al tomar este valor se tiene la ventaja de que no se introduce
ningun amortiguamiento espurio dentro del sistema.
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El proceso iterativo se elimina al sustituir los valores de a4, -1 y t: -1,
dados en las pasos by ¢, enla ec. 5.6 y despejar el valor de i, ;.

Dado que pueden presentarse cambios en el estado de la estructura
durante un paso de integracion, el nuevo estado al final de cualquiera de
ellos, obtenido al resolver la ec. 5.4 puede que no satisfaga exactamente el
equilibrio: para arreglar esto, el procedimiento usado en el programa consiste
en resolver la ecuacion mencionada, determinar cualquier error que pueda ser

introducido, y compensar estos errores aplicando cargas correctivas durante
el paso siguiente.

En ¢l mismo programa se asume que el amortiguamiento viscoso [Cr],
en la ec. 5.4, resulta de una combinacion de efectos dependientes de la masa v

de la rigidez (amortiguamiento modal), de modo que:

[Ci} = a [M] + 8 [Ky] (3.7

en la cual o v B son constantes a ser especificadas.

5.5.4 METODOLOG!A DE ANALISIS DEL PROGRAMA DRAIND-2D.
Resumiendo el procedimiento de analisis del programa DRAIND-2D,

para cualquier incremento de ticmpao dado se hace lo siguiente:

1) Seobtiene la matriz de rigidez instantanea de los elementos.

2) Se forma la matriz de rigides estructural global instantanea.

3) Se plantea la ecuacion del movimiento de acuerdo con las condiciones de
equilibrio de las fuerzas inerciales, disipativas, restitutivas v externas.

1) Se obtenen los incrementos de los desplazamientos de cada nodo, los

cuales se transforman en incrementos de desplazamientos en los
extremos de los miembros.
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El incremento de fuerzas en los miembros se calcula utilizando la matriz
de rigidez instantanea y los incrementos anteriores mas el calculado en el
intervalo en cuestioén.

5) Si es necesario, calcular las cargas correctivas aplicables en el paso
siguiente.
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| VI ANALISIS DE RESULTADO!

Con el fin de que

el

lector comprenda totalmente los términos

empleados en parrafos subsecuentes, se presentan en forma rapida las
caracteristicas con las que se disenaron desde un principio las estructuras

analizadas.

Carga muerta
Carga viva maxima

Carga viva instantanea

Zona o tipo de terreno

700 Kg/m?
250 Kg/m?
180 Kg/m?
Il (compresible)

I (rocoso)
Factor de comportamiento sismico (Q) 2 {marcos simples)
4 {marcos ductiles)

Relacion aproximada de desplazamientos (A/H)  0.006 marcos rigidos

donde:

3.012 marcos flexibles

A= Desplazamiento relativo de entrepiso proveniente del andlisis estatico

(figura 6.1)

H= Altura de entrepiso (figura 6.1)

Fig. 6.1 Relacion desplazamicnto-altura de entrepiso.
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6.1 ESTRUCTURAS EN TERRENO BLANDO (ZONA III)

Como ya se mencioné anteriormente se dara especial importancia al
comportamiento de las estructuras en terreno blando, para las que se ha
considerado el disefio de marcos de 3, 10 y 13 niveles, cuvas caracteristicas
geométricas y dimensiones de sus elementos estructurales han sido expuestas

en el capitulo anterior.

En la seccidn 6.2 se hablara del marco de 5 niveles considerado para
terreno rocoso.

Para poder cumplir con una de los principales objetivos de este trabajo,
referente a la forma eon que las estructuras responden a las excitaciones

sismicas, se han considerado los siguientes indices de dafo:
a)y D,: Indice de dano global de ia estructura definido por la ec. 3.1

b) Dgme: Indice de dano global maximo de entrepiso definido como el
dafno maximo e¢n cualquiera de los entrepisos calculado de

acuerdo con la ec. 3.2

¢) Dy Indice de dano global de columnas, obtenido con la ec. 3.1 pero
considerando tnicamente la sumatoria sobre los indices de dano,
D, en las columnas (n = n. n.e¢s el numero de lecalidades en las
que se puede presentar dano en las columnas)

Indice de dano global de vigas, obtenido con la ec. 3.1 pero

d) Dypv:
considerando unicamente la sumatoria sobre los indices de dano,
D, . en las vigas (n = n., n. es el numero de localidades en las que
se puede presentar dano en las vigas)

e} D Indice de dafio de entrepiso definido por la ec. 3.2

f) Du: Indice de dano de entrepiso basado en la rigidez del entrepiso.

definido por la ec. 3.3
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Ademas, se considera también en esta ocasion la deformacién maxima
que tienen los marcos en la azotea para cada una de las intensidade
analizadas, a fin de poder analizar las relaciones que existen entre los indices
de dafo calculados con las deformaciones que presenta la estructura.

De lo expresado, se han generado las graficas mostradas en las figuras
6.2 a 6.30 v 6.34 a o4l. Con ayuda de éstas, y del analisis detallado de
resultados obtenidos con ¢l programa DRAIN, s espera obtener conclusiones
satisfactorias que avuden en el establecimiento de criterios de diseno mas
confiables v econdomicos que los empleades hoy en dia.

Como se senialo en el capitulo 3 los analisis de respuesta se obtuvieron
sometiendo a las diferentes  estructuras al sismo del 19 de septiembre de
1985.

En las figuras 6.2 a 6.4 se presenta el dano global, [D,, para los marcos de
5, 10 y 15 niveles, respectivamente, para las diferentes combinaciones de Q v
A/ H estudiadas.

Podemos ver en las graficas que los disefios para marcos ductiles (Q=4)
se empiezan a danar a intensidades menores, dado que se disefiaron para
fuerzas mas pequenas que los marcos con Q=2. Para los marcos de 5 v 10
niveles el dafio en las estructuras con Q=2 se incrementa mas fentamente con
un aumento en la intensidad sismica que para los casos con Q=4. En el marco
de 13 niveles este incremento es mas rapidoe v parecido al caso de Q=4. FPara
todos los casos se encuentra (que el dano global maximo que se tiene en las
estructuras (dano al cual tienden a la falla) es menor en el caso en que Q=2

En general se observa que las estructuras mas flexibles (A/H=0.012) se
empiezan a danar mas rapidamente que las rigidas (A/H=0.006). Esto se
explica si vemos el espectro de respuesta elastico del sismo con que se
analizan los marcos (figura 6.42). Al tener los sistemas flexibles un periodo
fundamental mas largo, su respuesta elastica es mayor que la de los marcos
rigidos, va que en general caen en la rama ascendente del espectro (en el tipo
de estructuras estudiadas el periodo de vibracién fundamental tiene la mayor
participacion en la respuesta de la estructura).
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Un caso peculiar se presenta en los edificios de 5 niveles (figura 6.2), en
los que el diseno para Q=2 y A/H=0.006, es decir, el diseno para cargas
sismicas estaticas grandes v deformaciones chicas, sufre mavores danos que
aquel en donde las deformaciones son mayores (A/H=0.012). Ademas, llega a
presentar inclusive, para algunas intensidades, danos mas grandes que los
que presentan los marcos ductiles.

Una explicacion de este comportamiento se puede dar si consideramos
nuevamente el espectre de respuesta del sismo que se esta utilizando (figura
6.142). En dicha figura se presentan los espectros de respuesta elasticos e
inelasticos para ese temblor y se marcan los periodos de vibracion que
presentan las estructuras estudiadas. En la figura se ve que el caso de marcos
de 5 niveles con A/ FI=0.006 tiecne un periondo de 0.73 seg, en el cual se muestra
un pico en el espectro de respuesta cuva ordenada espectral ¢s mavor que
para el caso del mismoe marco con N/H=0.012 y aun mayor que para los
sistemas de 10 v 15 niveles con A/FI=0.006. Este pico en ¢l espectro provoca
que la estructura responda elasticamente mucho mas que los otros y por lo
tanto alcance mas rapido su nivel de fluencia. Las diferencias con el mismo
caso pero para Q=41 se pueden deber a que, aunque la estructura con Q=44
tiene un nivel mener de fluencia, ¢sta presenta una capacidad de deformacion
en sus elementos mavor vy eso causa que para las primeras intensidades
predomine esa variable v el dafo calculado sea menor, pero para intensidades
mayores ¢l dano se intensifique con respecto a Q=2

Los resultadoes observados en estas primeras figuras nos muestran que
para los casos v el sismo estudiados. en general las estructuras se empiezan a
danar desde intensidades bajas, v para un cierto wvalor de intensidad, los
danos crecen conforme su periodo es mdas grande (eacepto el caso muy
particular del marco de 5 niveles con Q=2 vy A/H=0.006. que ya se ha
explicado anteriormente). Esto nos indica que con el criterio de disefio
utilizado, para el tipo de movimiento estudiado, entre mas alejado esté el
periodo de vibracion del sistema del rango de maximas respuestas (figura
6.42), menor serd su dano.

Para tener una idea madas clara acerca del comportamiento de las
estructuras, se ha complementado el dano globkal, D,, con el dafio global
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miaximo_de entrepiso, D,n., que éstas presentan. Como se definid en su
momento, éste indice de dano es el mayvor de todos los indices de dafo, D.,
que presentan los entrepisos del marco andlizade, para las diferentes
intensidades.

En las graficas de dano global maximo de entrepiso, Dy, (figuras 6.5 a
6.7 se observa lo siguiente:

En general, para los edificios de 5, 10 y 15 niveles, el dame global
maximo de entrepiso ¢n las marcos se desarrolla igual que el dano global, D,,.
En marcos dactiles inicia para una intensidad de aproximadamente 0.8, y para
estructuras simples el inicio de dano esta entre i=1.2 e i=1.4. Para este indice
de dano todas las estructuras alcanzan practicamente su maximo valor a la
misma intensidad (i=1.8 - 2.0), con pocas excepciones. Ademads, en algunos
casos, el dano global maximo de entrepiso en marcos simples sobrepasa al de
los marcos ductiles.

Para eaplicar la diferencia entre las graficas de dano global y dano
global maximo de entrepiso, un analisis detallado de los resultados de dafo
nos permite observar que para las estructuras ductiles el desarrollo de
articulaciones plasticas se distribuyve en varios nodos y en varios niveles,
principalmente en las vigas. Por el contrario, para edificios simples, el dafo se
concentra, en la mavoria de los casos, en uno o dos niveles (casi siempre el
primero); desarrollandose un mecanismo en el que la estructura falla
rapidamente como consecuencia de la falla evidente de un solo entrepiso.

[Lo anterior se manifiesta claramente en las tablas 6.1, 6.2 y 6.3, en las
que se muestra la relacién existente entre el dano global maximo de entrepiso
v ¢l dano global, en los edificios de 3, 10 y 13 niveles respectivamente. En
dichas tablas puede observarse que cuando el dano es muy grande
(intensidades altas), las relaciones de dano global a dano global maximo en
entrepiso, D,/ Din.., ¢ menor en marcos ductiles que en el caso de marcos
simples, lo que refleja una menor dispersion de danos en estos altimos, 6
dicho de otra forma. una mejor distribucion de dafo en los nodos en las
estructuras de marcos ductiles.
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En las graficas de las figuras 6.5 a 6.7 nuevamente se observa la
diferencia en el comportamiento del marco de 5 niveles disefhadocon Q =2y
A/H = 0.006 en donde la variacion del dafo no es tan rapida como se senala
para los otros casos con el mismo factor de comportamiento. Desde que
aparece el dano en i=0.6 &ste alcanza valores mayores a los de los marcos con
secciones menores v de menor refuerzo; su incremento de dafo es discreto
(sin llegar a ser escaso) hasta i=1.4 donde sufre un incremento considerable
como el observado en todos los demas casos cuando aparece el dano.

En las figuras 6.8 a 6.10 se ha graficado el desplazamiento total maximo
que sufre la estructura en su ltimo entrepiso, es decir, la deformacion de
azotea con respecto a la posicion de la base de la estructura. En las mismas
figuras se presenta la deformaciéon maxima permisible de acuerdo con el RDF-
87, para condiciones de servicio.

Los resultados muestran que en general los marcos pueden soportar
dafios elevados (dados por los Jdiferentes indices de dafo aqui estudiados,
figuras 6.2 a 0.7) antes de presentar deformaciones mucho mas grandes que
las permitidas por el reglamento. Sin embargo, una vez que rebasan este
limite v muestran dJdanos altos, su deformacion se  incrementa
considerablemente en forma rapida v la estructura llega a la falla.

Este rapido incremento una vez gque se sobrepasa la deformacion
permisible se ve mas acentuado en los sistemas con Q=2. Ellos presentan un
mads rapido aumento gue los sistemas con Q=4, donde el incremente de la
deformacion es mas suave (aunque va con valores bastante altos)

Debe aclararse que en estos analisis se considera que el momento de
falla de la estructura ¢s aquel en el cual exhibe un desequilibrio en su
respuesta, al presentarse en el marco la pérdida total de rigidez en uno o mas
de sus entrepisos, v como consecuencia, las deformaciones de entrepiso
muestran una incompatibkilidad total, o bien, magnitudes excesivas.

En las figuras 6.11 a 6.18 se muestra el indice de deterioro de rigidez de
entrepiso, D, para los edificios de 5 v 10 niveles. Este indice no ha sido
graficado para el edificio de 13 niveles, debido a que no podria ser claramente
apreciado, pero sus caracteristicas son totalmente andlogas a las de los
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edificios de 10 niveles. En la mayor parte de los casos el incremento subito de
deformacion, que refleja un desequilibrio total en el funcionamiento de la
estructura, coincide con el momento de falla (o pérdida total de rigidez en
uno o mMas entrepisos), aungue éste altimo puede suceder un poco después
(caso muy comun eon los marcos de 13 niveles). Por esta razon, conviene
observar estas graficas junto con las deformaciones de azotea.

Las principales caracteristicas de las graficas de deterioro de rigidez son
las siguientes:

- Para marcos ductiles (figuras .11, 6.12, 6.13 v ©.1o) se tiene un
comportamiento similar en todos los entrepisos en los que la rigidez se
deteriora desde intensidades i=0.8 con incrementos considerables para los
siguientes valores de i. Para i=1.4, casi todos los entrepisos practicamente
han fallado.

Los resultados muestran que el segundo entrepiso presenta un indice de
dano de rigidez un poco mayor que el primer entrepiso v el valor del
indice de dano disminuye con la altura para los demas entrepisos.

Para marcos simples (figuras 6.13, 6.14, 6.17 vy 6.18) el deterioro de rigidez
empieza, como era de suponerse al ver los resultados de dafo global, Dy,
en intensidades mayvores. La variacion de este indice de dafo ¢n la altura
del marco es en general semejante a la de los marcos ductiles (decreciendo
con la altura), aungue se nota una drastica disminucion del valor de este
indice en los entrepisos subsecuentes a los dos primeros entrepisos. Esto es
mas marcado en el marco de 3 niveles v menos acentuadoe en el marco de
10 niveles con Q=2 v A/H=0.006.

Nuevamente el edificio de 3 niveles disefado con Q=2 y A/H=0.006
(figura 6.14) muestra ser mas susceptible al dafo que el edificio flexible
(figura ©.13) para ¢l mismo factor de comportamiento; inclusive, el
deterioro completo de rigidez de los entrepisos criticos sucede antes que
para el caso del edificio flexible.
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Estas caracteristicas muestran nuevamente la gran diferencia que existe
en los efectos de la carga sismica sobre marcos ductiles y sobre marcos
simples: mientras que en los primeros el deterioro de rigidez tiende a
igualarse en todos los niveles y al fallar el primer entrepiso fallan o estan por
fallar los demas, en marcos simples dicho indice de dano varia en cada nivel v
cuando se presenta la perdida total de rigidez es marcadamente en uno o dos
entrepisos; esto refleja una alta concentracion de dano en ciertas secciones de
la estructura y traec como consecuencia la incompatibilidad total de
deformaciones de entrepiso, en otras palabras, la falla repentina de la
estructura.

El mecanismo Jde falla, de acuerdo al criterio de diseno de las NTC-DEC,
propone una resistencia de la estructura basado en la resistencia de las vigas.
En las figuras 6.19 a 6.30 se muestra la variacion del dano global en los
elementos viga v columna. De los resultados vemos que cuando se considera
un factor de comportamiento sismico Q=4, todas las estructuras muestrap un
dafno mucho mavor en las vigas que en las columnas independientemente de
la relacion A/ H que se tome. En las estructuras con Q=2 las diferencias entre
los danos globales de vigas y columnas son menores. Una comparacion entre
los dafies globales de estructuras con Q=4 v Q=2, nos muestra gue las
estructuras con Q=2 presentan mayores daftos en columnas v las estructuras
con Q=1 mavores danos en vigas.

Estos resultados nos dicen el tipo de comportamiente para cada
diferente diseno de 1a estructura.

En las figuras &.31 a 6.33 se presenta en forma esquematica la formacion
de articulaciones plasticas que se tiene para algunos casos elegidos de
estructuras  con  diferentes  Jdanos  global correspondientes  a  diversas
intensidades sismicas, para marcos de 5, 10 y 15 niveles respectivamente. Qe
estas figuras podemos ver que el patron de formacion de articulaciones es
diferente para los disenos de Q=2 y Q=4.

En general en ambos diseno se¢ presenta el mayor numero de articulaciones
plasticas en las vigas v columnas del primer nivel. Sin embargo, cuando el
dano en las vigas se incrementa, los marcos disefiados con Q=4 mantienen el

>
&£
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tipo de mecanismo de columna fuerte-trabe débil, sin demasiadas apariciones
de articualciones en columnas, llevando a la estructura en forma constante,
aungue suave, al colapso; mientras que en los marcos disefiados con Q=2 se
empieza a tener mayor namero de articulaciones en las columnas, lo cual

genera una rapida pérdida de rigidez local en los entrepisos, llevando a la
estructura rapidamente al colapso.

Como un auxilio complementario en este estudio, se anexan tambien las
graficas de dafno_de entrepiso, D., para los edificios de 3 v 10 niveles, a fin de
amoldar mas la idea gque se tiene en cuanto a los efectos que el modelo de
dafio utilizado causa e¢n marcos de cdificios de concreto reforzado. Al igual
que para ¢l indice de dano basado en la rigidez, el edificio de 15 niveles no se
grafico por falta de claridad en las figuras.

Para las graficas de dano de entrepiso, presentadas en las figuras 6.34 a
6.11, se hace una breve resena acerca de sus principales caracteristicas:

La envolvente de estas graficas es el dane global maximo de entrepiso de
la estructura.

En general, para las estructuras, el dafo se presenta en forma descendente
en relacion con los niveles de la misma; las excepciones mas notables son:

a) En el edificio dactil-flexible de

5 niveles el 4+ nivel
dafnado que el 2 v el 30,

esta bastante mas

b) En el edificio ductil-flexible de 10 niveles el dano esta visiblemente
gobernado por el 7™ nivel.

<)

En el edificio ductil-flexible de 15 niveles, 1a mayor magnitud del dafo se

presenta en el 132 nivel en forma predominante (la

figura
correspondiente, como va se citd, no se presenta).

En el edificio simple-rigido de 5 niveles, ¢l entrepiso que ocasiona el
fenémeno tan mencionado; respecto a que el dafio sea mayor para este
caso, Yy no en los marcos de elementos estructurales mads chicos v de menor
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refuerzo, es el entrepiso 2, que al parecer alcanza rdpidamente altos

indices de deterioro en sus nodos mas danados.

De acuerdo a las observaciones realizadas para  las graficas

consideradas, podemos decir en sintesis que la comparacion de todas ellas

nos permiten expresar lo siguiente:

1)

3)

+4)

6)

Los marcos ductiles tienen la capacidad de soportar intensidades de carga
sismica mayores a las de fluencia de sus nudos mas danados aunque en
un momento dado estén trabajando en condiciones poco convenientes.

Los marcos disenados con Q=2 no pueden trabajar con intensidades que
provoquen danos considerables en cualquier seccion pues corren el riesgo

de colapsar rapidamente.

En términos de dano, la capacidad de carga sismica es sensiblemente
menor en marcos duactiles que en marcos simples, pero un mal diseno de
estos ultimos puede hacer que la estructura colapse antes, al fallar en
secciones que no estén convenientemente reforzadas en relacion con las
demas, para las cargas con las que han sido disefnadas.

La pérdida de capacidad de la estructura se manifiesta en la formacion de
articulaciones plasticas en vigas, pero la falla de las secciones de las
columnas ¢n donde se concentra el dano, determina, finalmente, el
colapso total de la nusma.

mico del suelo generan en los elementos de

resistencia, Jdesde el momento en que se

Los efectos del movimiento
la estructura un alto deterioro de
empiezan a formar en ellos articulaciones plasticas.

La respuesta general de la estructura en cuanto a dafo puede considerarse
no lineal v de magnitudes considerables respecto a la intensidad de la

%

cargas sismicas.
La modelacion estructural considerada en este estudio para terreno
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compresible genera secciones muy susceptibles al dafio que responden en
forma aislada a los efectos de la carga sismica. esto provoca una alta
concentracion del mismo en las partes fragiles de la estructura.
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daflo (D, }

DANO GLOBAL
(edificio de 5 niveles)

Q. V=012 7/ fa=4. m=o0006
-4

intensidad

Fig. 6.2 Indice de dano global (D,) en los edificios de 5 niveles.
DANO GLOBAL
(edificio de 10 niveles)
D=4 M= 0012 e

—_— o= = 4. WH*0.006

>
a
‘; Qe2,  H"0012
L=

o
=

os oz 1 1.2 14 18 18 2 2.2

intensidad

Fig. 6.3 Indice de dafio global (D,) en los edificios de 10 niveles.
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DANO GLOBAL
(edificio de 15 niveles)

Q=a, VH=0012

intensidad

Fig. 6.4 Indice de dano global (D,) en los edificios de 15 niveles.
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DANO GLOBAL MAXIMO DE ENTREPISO
(edificio de 3 niveles)

G=4, VH=D.012

o 0.2 0.4 X3 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 z 22
intensidad

Fig. 6.5 Indice de dafno global maximo de entrepiso (Dgm.)
en el edificio de 5 niveles.

DANO GLOBAL MAXIMO DE ENTREPISO
(edificio de 10 niveles)

o9
0.8
0.7
P
a6 4/‘1
o.s
0.4
o3 Q4. wr=0.006
0.2 Qu=4, vH=0.01 Q=2..vH = 0006

— T

#0-

Q=2.wH=bosz

dadio { Dy }

0.1

LX-

o 02 0.4 o.s o.8 1 1.2 1.4 1.8 1.5 2 2.2
intensidad

g

Fig. 6.6 Indice de daiio global miximo de entrepiso (D)
en el edificio de 10 niveles.
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DANO GLOBAL MAXIMO DE ENTREPISO
(edificio de 13 niveles)

dafio { Dy )

intensidad

Fig. 6.7 Indice de darsio global maximo de entrepiso (D)
en el edificio de 15 niveles.
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DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN AZOTEA
(edificio de 3 niveles)

240
— 220
E 200 —4— G4, H=0.012
= ~——— Q =4, .H=0.006
E 180 Qw2.VvHe0.012
S 140 O == @=2, vH=0.008
€ 120
g 100 Desplazamiento maximo permisibie
J  see para A/H=0 012
% 50 Desptazamiento maximo permisible
3 e para A/H=0 006

20 ¢ e —s
P s e ———— T
] 0.2 0.4 o8 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 2.2
intensidad
Fig. 6.8 Desplazamiento mdximo total en azotea para los edificios
de 5 niveles.
DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN AZOTEA
(edificio de 10 niveles)
240

desplazamiento {cm)
8

. Q=4, LH»0012
—®— gwea, .H=0.008
T Qe2. WHa0.012
Q=2.vH 20008

Desplazamiento maximo permisibie

para A/H=0 206
Desplazamtento maximo permisibi

para AH=0012

; W—T—‘_ poagr——
[ T, e
o 0.2 aa 0.6 os 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 2
intensidad

Fig. 6.9

Desplazamiento maximo total en azotea para los edificios
de 10 niveles.
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desplazamiento {cm)

300
280
260
240 ——— Qm4. VH=0012
:3: —®— Q=4, VM= 0006
190 SO g =2 wHeo012
150 =" q=2.\Hso000e
140 Desplazarmiento maximo permisibie
20 para_yH=0 006 q
:: Desplazamiento maximo permisible
s ¥ para_s/H=0 012
40 el =t
0 ey 8 o o —
0 Dy O
0.2 0.4 0.6 os 1 12 14 18 18 2 22
intensidad

DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN AZOTEA
(cdificic de 15 niveles)

Fig. 6.10 Desplazamiento maximo total en azotea para los edificios
de 15 niveles.
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Daflo por rigidez de entrepisc
(edificia de 5 nivelss)

0.9

0.8
— o7 Q=4
S oe A/H=0.012
‘S’ 0.5
L= 0.4
% 0.3

0.2

0.1

L
o 0.2 .4 o8 0.8 1 1.2 1.4 1.8 1.8 2 2.2
intensidad
[[-*--p3o1 —#—pmo2 —a—pinol —O—piso4 —*-—pixa5 |
Fig. 6.11 iIndice de dafno por rigidez de entrepiso (D.,) en el edificio
ductil-flexible de 5 niveles.
Dafio por rigidez de entrepiso
{edificio de 5 niveles)
1

0.5 4

o8
-~ oz =4
& os ALH=0.006
= as
[=]
= 0.4
% 0.3

0.2

a.1

a.2 0.4 0.8 03 1 1.2 1.4 1.8 1.8 2 2.2
intensidad
]v-o--p.;‘n piso 2 piso 3 peso 4 puma]

Fig. 6.12 tndice de daio por rigidez de entrepiso (D) en el edificio

dictil-rigido de 5 niveles.
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dafto(D,,)

Dano por rigidez de entrepiso
(edificio d2 5 niveles)

0.2 0.4 o.s 0.8 1 1.2 14 1.8 13 2
intensidad
l- - - pis0 1 —B— pisa 2 —h— PISO] — O — (a0 4 — H— pixg sj

2.2

Fig. 6.13 Indice de dafio por rigidez de entrepiso (D) en el edificio

flexible de 5 niveles.

dafo (D,,)

Dano por rigidez de entrepiso
{edificio de S niveles)

Q=2
Al H=0.006
3
0.2 o4 06 o.s 1 1.2 14 1.8 1.8 2 22
intensidad

-+ "psot —®—pisnz —a-—pisc3 ——O—-—piso 4 —%— pisc 5 |

Fig. 6.14 Indice de dario por rigidez de entrepiso (D.) en el edificio

rigido de 5 niveles.
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Dafo por rigidez de entrepiso
(edificio de 10 niveles)

[%4 Q=4
' A/H=0012

dato { Dy, )

[} 0.2 04 0.8 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 22
intensidad

— O 301 —@— 207 —d— pISO3 ———— S04 —— iSO S

—— 5§ ————n 7 = % = paod Piso 9 —tle—_ 10

Fig. 6.15 indice de dano por rigidez de entrepiso (D) en el edificio
ductil-flexible de 10 niveles,

Dano por rigidez de entrepiso
{edfficio de 10 niveles)

[¥4 =4
A/ H=0.0086

dalo { D, )

o 0.2 oa o8 o8 1 12 1.4 16 13 2 22
intensidad
O p1SO1 —W—p1s02 P50 3 —m——plsc 4 —H—piso 8 O pis06 l
———D150 7 =C~pis0 8§ ———pisc® "—@==piso 10 i

Fig. 6.16 Indice de daio por rigidez de entrepiso (D..) en el edificio
ductit-rigido de 10 niveles.
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Dafo por rigidez de entrepiso
{edificio de 10 niveles)

dafio Dy}

L e.2 0.4 9.8 LB ] 1 1.2 1.4 1.6 1.3 2 22
intensidad

—o—piso 1 —W—pso 2 pizo 3 P20 4 Peso $
—— 0§ m—m——0ico7 = @ = piso B rac § e L 10

Fig. 6.17 Indice de dano por rigidez de entrepiso (D) en el edificio
flexible de 10 niveles.

Dano por rigidez de entrepiso
(edificio de 10 niveles)

dafio { D)

intensidad

- C - piso 1 — @ —Dis02 —— A PS03 —— D0 s —F— Do S
— 50 §  TE=La07 = @ = pisof® —O——piso 9 o5 10

Fig. 6.18 Indice de dafio por rigidez de entrepiso (D) en el edificio
rigido de 10 niveles.
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Dafno global de vigas y columnas
{edificio de 5 niveies)

0.9
o8
07 Q=4
o 06 A/H =0.012
=
% ::: _,o----"---o----o—---»»
0.3
6.2 L
0.1
o -
o 0.2 0.4 0.8 o8 1 12 1.4 1¢ 1.8 2 2.2

intensidad

|- - = - -Dano tolal —@—— Dafo en columnas —a—— Dafto en v\gil—l

Fig. 6.19 Indice de dano global de vigas (D,.) y columnas(D..)
en el edificio dactil-flexible de 5 niveles.

Dano giobal en vigas y columnas
(edificic de 5 niveles)

daito

o 0.2 0.4 0.6 0.8 1 12 1.4 18 1.8 2 22
intensidad

[ - -Banc total —8—Dano en columnas —a-— Dano en vigas |

Fig. 6.20 Indice de daino global de vigas (D.) y columnas(D,.)
en el edificio dactil-rigido de 5 niveles.
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Daro global en vigas y columnas
{edificio de & ruveles)

o8
LX)
a7 =
o 0s A/H=0.012
S oS
T o4
0.3
0.2
0.1 o5
L] J
L] 0.2 0.4 .8 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 z 2.2
intensidad
[ = -panc ot Dano en Dano en vigas |
Fig. 6.21 Indice de dano global de vigas (D;.) y columnas(D,.)
en el edificio flexible de 5 niveles.
Dafo global en vigas y columnas
{edificio de 5 niveles)
1
0.3 “
0.8
0.7 Q=2
o as AlH =0.006
S os
= o
0.3
°.2
2.y
0
o 02 o.a .
intensidad
[ -+ - -canctorarl Dafio en Cafo en vigas |

Fig. 6.22 Indice de daiio global de vigas (D,.) y columnas(D,,.)
en el edificio rigido de 5 niveles.
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Dano global en vigas y columnas
(edificio de 10 niveles)

a.9
0.8
0.7
o 08 A/H=0012
S 05 PR
T o4 PO s
a3 -
a.2
0.1
o j
o o2 0.4 s a3 1 1.2 1.4 1.8 1.3 2 2.2
intensidad
t - = - -DadAo total —@—— Danfc en columnas —a—— DaAo en vigas ]
Fig. 6.23 Indice de daio global de vigas (D..) y columnas(D...)
en el edificio dactil-flexible de 10 niveles.
Da#io globai en vigas y columnas
(edificio de 10 niveles)
1
a.9
o8
0.7
o 96
S os
T o4
0.3
0.2
Q.1
a
o 0.2 0.4 a8 o.s 1 1.2 1.4 1.6 1.8 k3 22
intensidad
- - % - -Dano total —@—— Dafio an colirnnas ——A—— Dafo on vigas |
Fig. 6.24 Indice de dano global de vigas (D) ¥y columnas(D,.)

en el edificio ductil-rigido de 10 niveles.
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Dano global de vigas y columnas
(edificio de 10 niveles)

a2
o.s
a7
o 96 A/H=0012
S oS
T oa
0.3
02
0.1
o
] 0.2 0.4 o8 0.5 1 1.2 14 1.8 1.8 2 2.2
intensidad
- - % - -Dafia total —#— DaAo en colunwias ——A— Dafio en vigas |
Fig. 6.25 Indice de dano global de vigas (D,.) y columnas(D,.)
en el edificio Nexible de 10 niveles.
Danfo global en vigas y columnas
(edificio de 10 niveles)
1
0.9
as
07 Q=2
o 96 ALH = 0.006
S os
S s
03
0.2
9.1
o
o 0.2 0.4 0.8 0.8 h]
intensidad
[ - =~ -Dana 1otai —— DBano en coiumnas —w— Bano en vigas |
Fig. 6.26 Indice de dafo global de vigas (D;.) y columnas(D,.)

en el edificio rigido de 10 niveles.

130



Analisis de Resultados

Daiio global en vigas y columnas
(eaificto de 15 rniveles)

1 3
o.s
o.x
0.7 Q=4
o 08 MAIH=0012
5 os P |
T es R <
o3 P
0.2 -
o 4._,——.—".—"‘“
o
o 0.2 0.4 0.6 0.3 1 12 1.4 1.8 1.3 2 2.2
intensidad
[- - @ - -Dafo total —®— Dafo en colmnas —&— Daflo en vigas ]
Fig. 6.27 Indice de dariio global de vigas (D;.) y columnas(Dy.)

en el edificio ductil-flexible de 15 niveles.

Dano global en vigas y columnas
(edificic de 15 niveles)

09
o.s
0.7 Q=4
o oE& AflH =0.006
E 0.5
0.4 ... EREE S
n.: R A e
02 :
Q.
o p——n——"1F
o 0.2 0.4 0.8 0.8 1 1.2 1.4 1.8 1.8 2 22
intensidad
- - -04fo total —@— Dafc en columnas ——&— DaAo en vigas |
Fig. 6.28 Indice de dano global de vigas (D) y columnas(D,.)

en el edificio ductil-rigido de 15 niveles.
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Daidio global en vigas y columnas
{edificio de 15 niveles)

dafo
°

P e i

o 2.2 0.4 0.8 0.8 1 1.2 1.4
intensidad

T~ % - “Dufc fotal ——@— Dafo en colamnas ——a— DaAo en vIgas |

1.6 18 2 2.2

Fig. 6.29 Indice de dano giobal de vigas (D,.) y columnas(D,.)
en el edificio flexible de 15 niveles.

Darnio global en vigas y columnas
{edificio de 15 nivelaes)

R ]
0.9
0.2
0.7

o o8 = 0.006
S os
T oa
a3
0.2
a1
o

o 0.2 0.4 0.8 os 1 12
intensidad
& - -Dafc total Dafho en coll Dano en vigas |
Fig. 6.30 Indice de daiio global de vigas (D;.) ¥y columnas(D,.)
en el edificio rigido de 15 niveles.
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b . L

: . S
c) Q=4 , A/H=0.006 ., i=1.4 d) Q=4 , A/H=0.012

w

> -

Fig. 6.31 Zonas plasticas en los edificios de 5 niveles.
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—_—
a) Q=2 , A/H=0.006

4 | _ a4 A | A

o Q=4 . A/H=0.006 , i=1.2 d) Q=4 . A/H=0.012 , i=1.0

Fig. 6.32 Zonas plasticas en los edificios de 10 niveles.
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a) Q=2 . AH=0.006 , i=2.0 b) Q=2 , A/H=0.012 , i=1l.6

Fig. 6.33 Zonas pldsticas en los edificios de 15 niveles.
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c) Q=4 . A/H=0.006 , i=1.2 d) Q=4 , A/H=0.012 , i=1.2

Fig. 6.33 Zonas plasticas en los edificios de 15 niveles (continuacion).
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Dafio de entrepiso
{edificio de 5 niveies)

0.7 Q=4 €@ en e

dafio (D)

o °.2 c.4 o6 o8 1 1.2 1.4 1.8 1.8 2 22
intensidad

[-- @ - -pisa 1 — @ pIS0 2 ——r—m PiSO I O PUEO & ——-—-pnsus]

Fig. 6.34 Indice de dafio de entrepiso (D..) en el edificio
duactil-flexible de 5 niveles.

Darno de entrepiso
{edificio de 5 niveles)

R LSRR
>----* -

dado (D,,)

o a2 0.4 o.8 0.8 1 1.2 1.4 1.8 1.8 2 2.2
intensidad

[-- - -Dit0 1 —W—pi3r2 — W —piso 3 —— pi3o 4 —-———-p«ms]

Fig. 6.35 Indice de dafio de entrepiso (D.,) en el edificio
ductil-rigido de 5 niveles.
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dafio Dy )

Dafio de entrepiso
{edificio de 5 niveles)

.

02 0.4 0.8 a8 1 1.2
intensidad
-+ % - -piso 1 mso 2 piso 3 piso 4 pcsoﬁ]

Fig. 6.36 Indice de dano de entrepiso (D..) en el edificio

flexible de 5 niveles.

daﬂo( Del )

Dafo de entrepiso
(edificic de 5 niveles)

=2

L EREEL SR Rt

0z 0.4 LK1 as 1 1.2

intensidad

14 18 18 2 2.2

[—~0--pam1 —&—— piso 2

piso 3 piso 4 peso & ]

Fig. 6.37 Indice de dafio de enirepiso (D.) en el edificio

rigido de 5 niveles.
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dafo (D)

Dafic de entrepiso
{edificio de 10 niveles)

o 0.2 0.4 X 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2 2.2
intensidad

pizc 1 piso 2 piso 3 piso 4 piso 6
50 6 Pito7 = @ =~ Do —O—piso s =T, 10

Fig. 6.38 Indice de daio de entrepiso (D.) en el edificio
ductil-flexible de 10 niveles.

dafio (Dy )

Dafio de entrepiso
{edificio de 10 niveles)

R <

] a2 o4 2.8 o8 1 1.2 1.4 1.6 15 2 2.2
intensidad

> ptao1 —®—piso2 —A—pima 3 Pizo &4 —%—piso b  -O- piso &
——pino 7 —O—pisod —O—piso 3 "B *pizo 10

Fig. 6.39 Indice de dano de entrepiso (D..) en el edificio
ductil-rigido de 10 niveles.
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Dailo de entrepiso
{edificio de 10 niveles)

1
0.9
o.5
-— oz
o os
=2 el A/H=0.012
o
':‘:’ a.4
- 0.3
02
0.1
L]
9 0.2 0.4 a8 0.8 1
intensidad
—O———pisal —®— 1802 —W—piSO3 ——O——pIKO4 —W— pino &
——— 150 € PISO 7 ~ ® = pEO N ———Diso § TG00 10
Fig. 6.40 Indice de dafio de entrepiso (D..) en el edificio
flexible de 10 niveles.
Dafo de entrepiso
(edificio de 10 niveles)
1
0.8
[-% }
— or Q=2
2 A/H=0.006
s o
= o4
]
h~1 0.3
.2
0.1 JVETLE
o e
o 0.2 a4 0.8 0.8 1 1.2
intensidad

< - piso 1 piso 2 pisc 3 pisa 4 piso 5
s § e 007 = W DSOS - Yr--piso§ il 10

Fig. 6.41 Indice de dafno de cntrepiso (D..) en el edificio
rigido de 10 niveles.
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6.2 ESTRUCTURAS EN TERRENO ROCOSO (ZONAI)

A fin de poder definir el comportamiento de las estructuras en la zona
blanda teniendo como referencia el deterioro que sufre una estructura ubicada
en terrenos mas favorables, se considera ahora el caso sencillo de un edificio
de 3 niveles desplantado en terreno firme rocoso (zona I de acuerdo a la
clasificacidon del RDF-87).

La evolucién del dano con la intensidad se muestra en la figura 6.43,
para el indice de dano global, D,. Los resultados muestran que para un sismo
de la intensidad como la estudiada (i=1) ninguan edificio sufre dafo, excepto el
sistema con Q=1 y D/H=0.006 que parece mostrar una ligera fluencia en uno
de sus elemetos. A partir de i=1.5, todas las estructuras muestran danos. los
sisternas con mayor resistencia Q=2, como era de esperarse, presentan un
menor incremento de deterioro al incrementarse la intensidad.

Se observa en general que las estructuras presentan una evolucion del
dafho con la intensidad mas lenta que para el caso de las estructuras en
terreno compresible. En el caso de marcos ductiles este daho va creciendo
hasta llegar cerca de su maximo para intensidades alrededor de 4. Los marcos
simples muestran una evolucion del dano mas lenta para las primeras
intensidades después de empezar a danarse, aunque, al igual que para el caso
de los sistemas en toerreno blando, al llegar a cierto nivel de dano, éste
empieza a incrementarse en forma mas rapida, llegando a igualar al de los
marcos duactiles para intensidades alrededor de 4.

Respecto a la grafica de dano global maximo de_entrepiso, Dyne, (figura
6.41) se puede destacar que su forma es casi andloga a la del dano global. En
ambas graficas de dano, una comparacién de los marcos desde el punte de
vista Jde su flexibilidad, es decir, de su relacion A/H, parece mostrar que
pierde importancia el hecho de que las dimensiones de los elementos en los
marcos con A/H=0.012 sea menor gque las de los marcos con A/H=0.006,
puesto que el deterioro de resistencia para ambos es practicamente el mismo.
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Otro punto importante es que las diferencias entre los dahos en
estructuras con diferente Q de disenno no es tan grande como en el caso de los
sistemas en terreno blando.

Al analizar la respuesta particular de cada entrepise vemos gue para un
mismo Q, es casi idéntica independientemente de la flexibilidad del marco;

segun puede verse claramente en las grificas de danpo de entrepiso mostradas
en las figuras 6.45 a 6.48.

De las mismas figuras se puede mencionar que en el caso de marcos
ductiles, para intensidades grandes, ¢l entrepiso 4 resulta ser mas susceptible
al dano que los dos niveles inferiores, fendmeno que ya se habia observado,

aunque no en forma tan marcada, en los marcos analizados para terreno
compresible.

Otro aspecto muy interesante del comportamiento de los entrepisos es
que para el caso de marcos simples la concentracion de dano no se da en soélo
unos pocos elementos como en las estructuras analizadas para zona
compresible. Por esta razéon, las curvas correspondientes a dichos marcos, en
la grafica de indice de dano global de terreno firme, no presentan la misma
dispersion (respecto a las de los marcos dictiles) que se observé en las
graficas de dano de la zona anterior.

La caracteristica observada en estos marcos, de comportarse todos ellos
en forma similar sin importar su valor de A/H ante la presencia de
excitaciones sismicas puede tener como una de sus principales causas a la
necesidad de cumplir con las especificaciones de disefio ya mencionadas en el
capitulo anterior, ademas de las relacionadas a las condiciones minimas de
refuerzo que una estructura necesita.

Este fendmeno, que yva se habia percibido desde el analisis de las
graficas de dano global v dano global maximo de entrepiso, puede deberse a
una compensacion entre las dimensiones de los elementos estructurales vy las
cantidades de acerc necesarias para soportar las cargas de disefio, siendo
éstas generalmente mayores en los elementos de menores dimensiones y

viceversa, salvo en los casos donde prevalezcan las condiciones minimas de
refuerzo.
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Respecto a la falla o colapso de las estructuras en cuestion, las graficas
de deformacién maxima de azotea y del indice de deterioro de rigidez se
muestran en las figuras 6.49 y 6.30 a 6.53, respectivamente. La figura 6.49
sefiala que la estructura se inestabiliza para una intensidad de alrededor de
i=7.5, excepto en el marco disenado con Q=4 v A/H=0.012, en donde la
inestabilidad se  presenta en  i=9.0. Las estructuras sobrepasan el
desplazamiento permisible alrededor de una intensidad entre 3 v 4 segun sea
el caso de la relacion A/H. Sin embargo, al contrario de lo que sucede con las
estructuras en terreno compresible, en este caso los sistemas no muestran un
incremento mas rapido en sus deformaciones una vez que sobrepasan dicha
detformacion.

En las graficas 6.50 a 6.53 se pueden observar diferencias notables con
las correspondientes para los marcos en zona compresible. Estas diferencias
son basicamente 2:

1) El deterioro de rigidez es en forma mas pausada que en el caso anterior
(sobre todo, en el caso de marcos simples), es decir, las estructuras no parecen
alcanzar valores altos de deterioro en forma repentina; inclusive, se presentan
rangos considerables de intensidad en donde todas las secciones plasticas de
la estructura han casi fallado y Dy, se mantiene en condiciones criticas de falla,
o sea, cercano a la unidad pero sin manifestar una pérdida de rigidez total, lo
Jque provoca que el marco siga incrementando su deformacién de acuerdo a lo
esperado, aungue va inaceptable desde el punto de vista funcional.

2) Antes de la falla, se presentan fendmenos de redistribucion de dafo que
provocan que los indices de deterioro de rigidez, v en consecuencia, las
deformaciones de entrepiso, no tengan una tendencia de ascension continua;
cosa que no se habia visto en el caso anterior sino hasta después de la falla.

Estas caracteristicas en las graficas de deterioro de rigidez también se ve
reflejada en la grafica de dano global, en donde los marcos presentan un
amplio intervalo de intensidades (5.0 a 7.3) para el cual el dafio se mantiene
con variaciones pequenas debido a la participaciéon de un gran nuamero de
secciones plasticas que permiten un comportamiento bastante estable de la
estructura, en comparacién con el mostrado por los marcos en terreno
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compresible en donde la falla se presenta inmediatamente después de
alcanzar altos indices de dano.

Un fenémeno muy importante que contribuye de manera determinante
en el comportamiento yva mencionado de estos marcos, es la contribucion de
las columnas en el funcicnamiento general de la estructura.

Si se hace una comparacion del dano global en vigas v columnas

presentado en las figuras 6.54 a 6.57 con el correspondiente para zona

compresible vemos que para los disehos con Q=2 el dafio en columnas, en
en unas cuantas secciones llevandolas

zona compresible, se concentra
rapidamente a la falla, mientras que para las columnas de los marcos
analizados en esta seccion, el incremento de daho es totalmente discreto v
constante a lo largo de todo el rango de intensidades; y aunque en vigas v
columnas, se presentan secciones plasticas con indice de dafno igual a la
unidad, los marcos no llegan a la falla en forma rapida y repentina.
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Fig. 6.43 Indice de daino global (D,) de los edificios en terreno firme.
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Fig. 6.44 Indice de dafio global maximo de entrepiso (Dgmc)
de los edificios en terreno firme.
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Fig. 6.45 Indice de daiio de entrepiso (D..) en el edificio
ductil-flexible en terreno firme.
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Fig. 6.46 Indice de dano de entrepiso (D.;) en el edificio
ductil-rigido en terreno firme.
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Fig. 6.47 Indice de daiio de entrepiso (D.,) en el edificio
flexibie en terreno firme.
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Fig. 6.48 Indice de dano de entrepiso (D..) en el cdificio
rigido en terreno firme.
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DESPLAZAMIENTO MAXIMO EN AZOTEA
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Fig. 6.49 Desplazamiento maximo total en azotea para los edificios
de 5 niveles en terreno firme.
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Dano por rigidez de entrepiso
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Fig. 6.50 Indice de dano por rigidez de entrepiso (D) en el
edificio ductil-flexible para terreno firme.
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Fig. 6.51 Indice de dano por rigidez de entrepiso (D) en el
edificio ductil-rigido para terreno firme.
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Fig. 6.52 Indice de dafio por rigidez de entrepiso (Dw) en el
edificio flexible para terreno firme.
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Fig. 6.53 Indice de daiio por rigidez de entrepiso (Dw,) en el
edificio rigido para terreno firme.
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Dafio global en vigas y columnas
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Fig. 6.54 Indice de dafo global en vigas (D..) y columnas (D,.)
del edificio ditctil-flexible para terreno firme.
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> CONCLUISIONES - |

Para las estructuras desplantadas en terreno compresible, el dano en
marcos simpies (Q=2) se presenta en forma importante hasta una
intensidad de 1.6 veces la del sismo utilizado, un tanto alejada de la

intensidad i=1 en la cual los marcos dictiles (Q=4) manifiestan su
respuesta al movimiento sismico.

La respuesta del dano ¢n marcos simples se encuentra fuertemente
representada por el deterioro v la falla evidente de uno o dos
entrepisos, 1o que genera un colapsoe en forma rapida de la estructura al
tenerse una alta concentracion de dano en las partes fragiles de la
misma y no permitirse su desarrollo en otras regiones. Por esta razdon
estos marcos no pueden trabajar con intensidades de carga que estén
muy por encima de las de fluencia de sus clementos.

El colapso en forma subita de los edificios disefiados con Q=2 es todavia
mas rapido conforme aumenta el numero de pises de la estructura.

La respuesta del dano en marcos ductiles presenta, en general, una
mayor participacion de todas la regiones de la estructura, lo que se
traduce en un mejor funcionamiento global de la misma. Debido a ello,
tdenen la capacidad de soportar intensidades considerablemente
mavores a las de fluencia de sus nudos mas dafados, aunque en un
momento dado empezaran a trabajar en condiciones poco convenientes.
Como consecuencia de los dos puntos anteriores, en términos de dano,
la capacidad de carga sismica es menor en marcos duactiles que en
marcos simples, pero un mal disefio de estos altimoes puede hacer gque la
estructura colapse antes de 1o esperado al fallar en secciones que no
estén convenientemente reforzadas en relacion con las demas, para las
cargas con las que han sido disefadas. Para marcos ductiles en cambio
puede esperarse una evolucion del dafio menos rapida, pero debe
definirse con mucho criterio un limite de dafo en la respuesta de sus
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10.

elementos; a fin de garantizar la funcionalidad de la estructura. En el
desarrollo de este estudio se ha observado que las deformaciones
experimentadas por la estructura pueden ser un factor importante en la
eleccién de dicho limite.

En las estructuras ostudiadas, el criterio de disefio utilizado provoca
Jque su respuesta este determinada en gran medida por su periodo
fundamental de vibracién. Por lo cual, entre mas alejado este dicho
periodo del rango de respuestas maximas del espectro elastico
correspondiente, menor sera su dafie para una intensidad sismica dada.
Ejemplo claro de este fendmeno resultd ser el edificio de 5 niveles
disefnado con Q=2 vy .\/H= 0.006, cuyo periodo de vibracién estaba en
una zona en que las respuestas elasticas presentaban un incremento
apreciable.

La magnitud del dafo en los casos analizados, en términos generales va
decreciendo en los niveles superiores de la estructura, las excepciones
tienen que ver con el hecho de que algunas regiones de ciertos niveles
en particular hayvan guedado disefadas con menos holgura en su
capacidad de carga sobre la de diseno, en relacion con otras.

La participacion de los elementos viga en la respuesta de las estructuras
disefiadas con Q=4 es determinante en la mejor distribucion de dano
sobre las mismas, Vv, €n consecuencia, en un mejor funcionamiento de la
estructura, mostrando la importancia de la formacion de un mecanismo
de tipo columna fuerte-trabe debil.

De acuerdo con los criterios de disefio del RIDF-87, las caracteristicas de
los suelos en terreno firme producen sistemas estructurales cuyas
condiciones de seguridad son bastante mayores a aquellos desplantados
en terreno compresible.

En terreno firme, los criterios de disefo de las NTC-DEC pueden
producir ademas, como consecuencia de las condiciones de seguridad
implicitas en el disefio, eclementos con caracteristicas similares de
resistencia sismica, independientemente de sus caracteristicas de disefto
(factor de comportamiento, Q, y relacion de flexibilidad, a/H). Como
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consecuencia, éstos forman sistemas estructurales que responden
practicamente de la misma forma a una excitacidn sismica.

Los resultados muestran que las estructuras en terreno compresible
pueden soportar valaores altos del indice de dano sin que se presenten
deformaciones laterales excesivas. En nuestro caso al comparar el indice
de dano global en la estructura con el desplazamiento madximo de
azotea se encuentra que este desplazamiento no sobrepasa el maximo
permisible (tomado aqui como la suma de las deformaciones mdximas
permisibles de todos los entrepisos) aun cuando la estructura presenta
valores del indice global de dano mavores a 0.5. Sin embargo, una vez
que se rebasa un cierto limite, la estructura empieza a mostrar un

incremento considerable en la deformacién lateral que la lleva

rdapidamente al colapso.

En terreno firme la estructura estudiada también muestra que se tienen
valores grandes del indice global de dano sin que se desarrollen
deformaciones laterales excesivas. Sin embargo, para estas estructuras
se encuentra que conforme se desarrollan grandes deformaciones, su
evolucién hacia el colapso es menos rdpida que para las estructuras en
terreno compresible, debido quiza a una redistribucién de los danos en
toda la estructura y a una menor duracién de la parte intensa del sismo.

Sin embargo hay que recordar que en los andlisis anteriores no se ha
tomado en cuenta el efecto P-A, por lo que los resultados pueden ser
modificados al incluir tal efecto, sobre todo cuando las deformaciones
de las estructuras estan cerca o por encima de las maximas permisibles
en donde los efectos P-A empiezan a ser importantes. Lo anterior
levaria a las estructuras mas rapido al colapso.

El analisis del comportamiente de las estructuras muestran que en
cuanto se presenta el dafno para una intensidad dada, éste se incrementa
en forma rapida sin grandes incrementos en  la intensidad sismica,
sobre todo en las estructuras ubicadas en terreno compresible.

Aunque al modelo de comportamiento histerético propuesto en este
estudio se le han hecho cambios (modificacién de la curva de dafio ¥
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nivel maximo de fluencia en cada ciclo) con el fin de que se ajuste mejor
al comportamiento real que se tiene en los elementos estructurales, los
resultados muestran que, una vez que el elemento fluye y empieza a
sufrir dano, éste ultimo se incrementa en forma rapida conforme se
tienen mas ciclos de carga. Este rapido incremento en el dano del
elemento ante ciclos sucesivos que se tiene con el modelo adoptado, nos
senala la necesidad de hacer estudios mas profundos que permitan
mejorar los efectos ya incluidos ¢n el modelo ¥y ademas tomar en cuenta
otros parametros importantes que determinan las  caracteristicas
funcionales de los elementos de conc¢reto, con el fin de verificar si este
comportamiento es adecuado o realizar las modificaciones pertinentes
que permitan  obtener un  modelo que  se  acerque mas  al
comportamiento real.

Algunos estudios exploratorios que se han hecho utilizando los
modelos de comportamiento de Meyer v Parker (ref. 34), han mostrado
una evolucion del dafio en los elementos un poco mas lenta que la
mostrada por ¢l modelo propuesto. Todos estos maodelos tienen la
desventaja de tener que ajustar los parametros que los definen,
utilizando un numero reducido de pruebas experimentales. Debido a
ello seria mas conveniente realizar estudios de pruebas experimentales
suficientes para tener un mejor ajuste de los parametros e incluir otras
variables importantes.

La evaluacidon de las caracteristicas de los materiales que constituyen el
concreto reforzado es de gran importancia en la determinacion de la
curva esfuerzo-deformacién del mismo. Esta curva a su vez determina
la resistencia de un elemento (momento-rotaciéon de falla) a partir de la
cual se ha evaluado el dano en las estructuras analizadas. Por esta
razén, la veracidad de los resultados obtenidos en este estudio, v en
cualquier otro que involucre el dano esta sujeta a la posibilidad de
precisar de manera refinada las caracteristicas de resistencia del
concreto y el acero utilizados en la elaboracidn del concreto reforzado.

Los resultados obtenidos en este trabajo corresponden a un solo temblor
(19 de septiembre de 1985) el cual fue escalado para obtener diferentes

intensidades sismicas. En realidad las caracteristicas de contenido de
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frecuencias y duracion de los temblores muestran variacion de acuerdo
a la magnitud'y la distancia a la cual se genera el temblor. Debido a esto
los resultados para intensidades menores que la del sismo original
pueden variar si se tomaran sismos caracteristicos de tales intensidades
(¥ quizd también para sismos de mayor intensidad).

Lo anterior hace necesario que en estudios posteriores sea conveniente
utilizar sismos representativos de cada intensidad que se tome.

Insistiendo, los resultados corresponden a un sismo particular con
caracteristicas de contenido de frecuencias, intensidad y duracién para
un sitio dado. Deberan hacerse estudios en donde se tomen en cuenta
las variaciones que s¢ pueden tener de tales caracteristicas dadas sus
incertidumbres.

Esto llevaria a realizar un analisis en el cual se tomaran las

incertidumbres, tanto en las propiedades de las estructuras como en el
movimiento sismico, para que sea posible obtener distribuciones de
probabilidad del dano en la estructura comeo funcién de la intensidad y
en su caso de algun dafio previo que estuviera presente.
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