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El mundo académico se nutre de la circulacion

libre de informacion. Cada uno aporta (literalmente)
un granito de arena, y asi se hace cada ladrillo.

A veces viene un Newton, un Galileo, un Newmark

o un Rosenblueth y trae él solo treinta ladrillos,
pero en general es asi: granito a granito.
ANONIMO




Contenido

CONTENIDO

COMEENIAO  .....ooii e
RESUIMEII ... e
A DS IACE e
Capitulo 1 INTRODUCCION ... ..o
1.1 Definicion del problema ...
L2 OBJtIVOS  eetnttint ettt e et
1.3 Contenido del trabajo .......eieiiieiit i
Capitulo 2 METODOS SIMPLIFICADOS DE EVALUACION SISMICA ......................................
0 O Vi ¢ o 1 L o7 14 1
2.2 Método del Espectro de Capacidad .........c.ouiriiiniiniti e
2.2.2 MO0 N2 oot e
B B O 15 2 TSI 0513 10 4 U<t
2.3 Metodo de 105 COCTICIBILES ... .e.uinie ettt et ettt e et et eeee e eeaeas
2.4  Meétodo simplificado de evaluacion SiSMICa PrOPUESIO  .......euerineineetii e et aeeeaes

Capitulo 3 CURVA DE CAPACIDAD
TR S T ¢ o 1 Lo 14 o PP
3.2 Analisis Dindmico Incremental ........... o i
3.2.1 Analisis dindmico N0 lineal PasO @ PASO  ....evvirintirt ittt ettt ettt e
3.2.1.1 Método Beta de Newmark ..........ooooiiiiiii e
3.2.1.2 Matriz de amoOrtiUAMICITO  .......euenene ettt ettt ettt et et et ettt et e e et e e e e e e e aenneees
3.2.2 Modelado no lineal de elementos ............ccouiiuiiiiiti i
3.3 AnAlisis de EMPUjON ..o e
3.3.1 Analisis del empujon convencional ...............oooiiiiiiiii e
3.3.2 Analisis del empujon adaptable ...
3.3.3 Modelado no lineal de elementos ..............o.ouiiiiitititini e
3.4 Analisis Modal Espectral EVOIULIVO  ....iuuuinii ittt et e e e ree e e e e e e nees
3.4.1 Modificacion propuesta a la metodologia original ..............cccooiiiiiiiiiiiiii i
3.4.1.1 Amortiguamiento ViSCOSO qUIVAIENTE ...........iiiririiiiit ittt et eeaes
I O BN =00 15 1 Lo PP

3.5 Ventajas y desventajas de cada método

Capitulo 4

4.1
4.2

43

3.4.2 Modelado no lineal de elementos

Introduccion ...,

COMPORTAMIENTO HISTERETICO ...,

Clasificacion de los tipos de comportamiento hiSterético .........oouvvuiiiiiiriiiiiii i eaenenens
4.2.1 Modelos basados en el comportamiento fisico de los materiales estructurales ...........................

4.2.2 Modelos empiricos ...............

Diversas Propuestas de modelos emMPITiCOS ....ouuiniintitiitt et e e et e aaeeeens
4.3.1 Modelo de Takeda .......o.oieiniiii i
4.3.2 Modelo de 10S treS PArAIMELIOS  .....eutieieeteteatt ettt et et et et et e et et e e e e e e ateaneaneenneanenes

4.3.3 Modelos incluidos en CANNY-E

il
il

[

10
13
13
14

16

16
17
19
20
21
22
23
23
25
26
26
26
27
29
33
33

35

35
36
36
36
37
37
38
38




Contenido

Capitulo 5 EJEMPLO ILUSTRATIVO ... 41
5.1 INEOAUCCION .ottt e e e e e e e et e e et e et 41
5.2 Descripcion de 10s marcos UtiliZados ..........oiieiiiiiii e 41

5.2.1 Modelo MBN oo 42

5.2.2 Modelo MITN oo e 44
5.3 REZISIO SISIMICO  ..uittiniitt ittt e e e 45
Capitulo 6 PRESENTACION Y ANALISIS DE RESULTADOS ...........cccoooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiiieeeie 47
6.1 INITOAUCCION .. .eet e et 47
6.2 Curvade capacidad ... 47
6.3  Curva de capacidad con diferentes parametros hiSterétiCoSs ...........c.oviviiiiiiiiiiiiriiiiiee e eieeeeennees 50
Capitulo 7 CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES ...ttt 54
8 S 1) Te] 151 (31 S 54
B AT 0) 1T 1T s )31 55

J S (3 (=) 1 T 1. ¥

il



Resumen

RESUMEN

Esta tesis presenta el estudio de un procedimiento empleado en la construccion de la curva de
capacidad de una estructura; se presenta una comparacion de resultados obtenidos de los andlisis de
empujon, analisis modal espectral evolutivo y el analisis dindmico incremental, tomando como
referencia este Gltimo; con la finalidad de mostrar sus alcances y limitaciones.

Adicionalmente, se discute la influencia de los modelos de histéresis al utilizar analisis dindmicos
incrementales en la construccion de la curva de capacidad. En la evaluacion del método propuesto
se investiga dos modelos de marco de concreto reforzado, de 8 y 17 niveles. Se presentan las
conclusiones derivadas de este estudio y las recomendaciones para estudios futuros.

ABSTRACT

This thesis presents an investigation of a procedure used in the construction of the capacity curve of
a structure; it presents a comparison of results obtained from pushover, evolutive modal spectral
and incremental dynamic; using as a reference last one; with the aim of showing their virtues and
limitations.

Additionally, the influence of the hysteretic model used in the incremental dynamic analysis for the
construction of the capacity curve is discussed. In the evaluation of the proposed method the
seismic capacity of the models of two reinforced concrete frames 8 and 17 storeys tall are
investigated. Finally the conclusions derived from the investigation and the recommendations of
future studies are given.
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Capitulo 1

INTRODUCCION

1.1 Definicion del problema

Los ultimos eventos sismicos, ciudad de México (1985), Loma Prieta (1989), Northridge (1994),
Kobe (1995), Turquia (1999), India (2001) y Sichuan (2008) (ver fig. 1.1) han dejado al descubierto
las limitaciones de los procedimientos actuales de disefio y evaluacion, al no proporcionar un nivel
de desempeiio adecuado. Desgraciadamente esto ha tenido como consecuencia grandes pérdidas de
vidas y economicas.

El empleo de métodos de andlisis y evaluacion no lineales para calcular la respuesta de una
estructura, con el paso de los afios serd una realidad en los despachos de ingenieria estructural. Sin
embargo, el modelado y analisis inelastico requiere de mayor tiempo, esfuerzo y conocimiento,
comparado con los métodos propuestos en las NTCDS (2004) basados en andlisis elasticos con una
accion sismica reducida. Los procedimientos de evaluacion presentes en la mayoria de los
reglamentos tienen una gran incertidumbre, esto debido en gran medida a la naturaleza aleatoria de
la accion sismica y al comportamiento no lineal de la estructura. Es importante contar con métodos
de analisis simplificados lo mas aproximados a un método de andlisis “exacto”, con el objetivo de
disminuir la incertidumbre asociada al analisis.

La finalidad del disefio sismico es crear estructuras seguras y econémicas, por ello se acepta que las
estructuras disipen, a través de dafio, parte de la energia que el sismo le transmite. Por lo que es
importante poder estimar adecuadamente el comportamiento de las estructuras cuando estas
incursionan en el intervalo ineldstico. Para ello se cuenta con diversos métodos de evaluacion de
estructuras, entre los que se encuentran el método de los coeficientes del FEMA 356 (2000) y el
método del espectro de capacidad de Freeman et. al (1975), de este tltimo existen dos versiones
conocidas como el método del ATC-40 (1996) y método N2 por Fajfar (1996)
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Los métodos de evaluacion simplificados emplean procedimientos de analisis no lineal, que
generalmente involucran un analisis del empujon, debido a la sencillez de su aplicacion. Sin
embargo, en el andlisis del empujon se obtienen resultados que distan de la realidad fisica, es por
ello que en los ultimos afios se ha estado trabajando en otras alternativas, como el analisis del
empujon adaptable (Requena y Ayala, 2000), el andlisis modal espectral evolutivo (Alba, 2005),
entre muchos otros. Estos métodos son una alternativa cuando la estructura no justifica el nivel de
aproximacion y tiempo que requiere un analisis no lineal paso a paso. Es importante sefialar, que los
métodos de analisis no lineal simplificados seran una alternativa real, en cuanto estos estén
implementados en un programa de coémputo.

Figura 1.1 Colapso de escuelas y edificios departamentales, sismo Sichuan (2008)

El comportamiento sismico de estructuras sujetas a sismos de gran intensidad, en el que sus
elementos estan sujetos a una demanda de deformaciones inelasticas, habrda un cambio y
degradacion de sus propiedades mecanicas. Es posible modelar estas caracteristicas a partir de
reglas de histéresis, en las que se representa el comportamiento de un elemento bajo cargas ciclicas
reversibles. Existen diversas propuestas analiticas que intentan representar diversas propiedades
fisicas como la degradacion de rigidez y resistencia, el modelo a utilizar dependera de lo que se
conozca del comportamiento particular de los elementos y en ocasiones de lo que se requiera
representar de su comportamiento no lineal. Estas propuestas son formuladas con base en resultados
experimentales. Los parametros que mas influyen en el comportamiento histerético son, la rigidez
en las ramas de carga y descarga, el adelgazamiento de los ciclos de histéresis y la degradacion de
la rigidez y resistencia.

1.2 Objetivos

El objetivo del presente trabajo es comprobar y analizar diversos métodos de evaluacion y métodos
de analisis simplificados, mostrando sus alcances y limitaciones. Los métodos de evaluacion son el
método del espectro de capacidad con sus diversas variantes, el método de los coeficientes y un
nuevo método propuesto en esta tesis. Los métodos de analisis simplificados son el analisis del
empujon y el analisis modal espectral evolutivo.
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Otro objetivo es obtener la influencia del tipo de regla de histéresis empleada y los parametros
utilizados para definir el comportamiento no lineal de un elemento de concreto reforzado.

1.3 Contenido del trabajo
El presente trabajo consta de 7 capitulos, los cuales se describen a continuacion:

e Capitulo 1.- Se define el problema y presentan los objetivos.

e Capitulo 2.- Se presenta una breve descripcion de algunos métodos simplificados existentes
para encontrar el desplazamiento objetivo, con la finalidad de mostrar la importancia de la
curva de capacidad en la aplicacion de estos métodos. Los métodos descritos son el método
de los coeficientes, el método del espectro de capacidad y se hace la propuesta de un nuevo
método de evaluacion basado en los resultados obtenidos en el desarrollo de la tesis.

e Capitulo 3.- Se describen detalladamente los diversos métodos de andlisis para construir la
curva de capacidad, mostrando las ventajas y desventajas de cada uno. Estos métodos son el
Andlisis Dindmico Incremental como soluciéon exacta, el andlisis modal evolutivo y el
andlisis del empujon como alternativas aproximadas. Se presenta el concepto de
amortiguamiento equivalente, ya que este es necesario para la aplicacion consistente del
analisis modal evolutivo.

e Capitulo 4.- Se presentan los modelos de histéresis empleados en el modelado no lineal de
los elementos, presentando y analizando los pardmetros que rigen su comportamiento. Los
parametros de interés son la degradacion de rigidez, deterioro de resistencia y el
estrangulamiento de los lazos de histéresis conocido como “pinching”.

e Capitulo 5.- Se describen los modelos utilizados para la realizacion del ejemplo ilustrativo,
se presentan las consideraciones de modelado y las senales utilizadas.

e Capitulo 6.- Se muestra el analisis de resultados de la construccion de la curva de capacidad
realizada con los diferentes métodos descritos en el capitulo 3.

e Capitulo 7.- Se presentan las conclusiones y recomendaciones para estudios futuros.
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METODOS SIMPLIFICADOS DE
EVALUACION SISMICA

2.1 Introduccion

En un contexto general, cuando se diseflan o revisan estructuras resistentes a sismos, un ingeniero
debera determinar la resistencia y el desplazamiento lateral maximo de la estructura resultado de la
accion del sismo. Sin embargo, considerando que la tendencia y los estudios actuales han probado
que el desempefio de las estructuras estd mas ligado a los desplazamientos que a las fuerzas,
diversos investigadores han creado métodos con la finalidad de estimar el desplazamiento lateral
maximo de edificios, con base en resultados analiticos y experimentales. Estos métodos pueden ser
agrupados en dos categorias, los metodos basados en resistencia y los metodos basados en
desplazamientos (Brandon et al, 2006).

Los métodos de evaluacion simplificados surgieron de la necesidad de contar con una herramienta
eficiente, para conocer el comportamiento de una estructura sujeta a un sismo, que proporcione
parte de la informacion de un analisis no lineal, pero de sencilla y clara aplicacion.

En este capitulo se estudian algunos métodos simplificados para estimar el desplazamiento lateral
causado por un evento sismico. El primero de ellos es el método del espectro de capacidad
desarrollado por Freeman et al (1975), aiflos mas tarde se presentaron algunas modificaciones de
este ultimo como la del ATC-40 (1996) y el Método N-2 por Fajfar (1996). Otro método es el
llamado de los Coeficientes presente en el FEMA 356 (2000) y por ultimo se realiza una propuesta
de método de evaluacion simplificado con base en los resultados encontrados en el presente trabajo.
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2.2 Método del espectro de capacidad

Este método propuesto por Freeman et al (1975), es utilizado como un procedimiento relativamente
rapido para evaluar la vulnerabilidad sismica de edificios. Emplea un método estatico no lineal para
calcular la curva de capacidad del edificio y un espectro de respuesta elastico para representar la
demanda sismica. El analisis estatico no lineal se hace utilizando un analisis del empujon
convencional, que consiste en aplicar al modelo analitico de la edificacion cargas laterales en cada
nivel, este método de analisis se explica a detalle en la seccion 3.3.1 . La curva de capacidad, asi
definida, y la de demanda se superponen en el mismo grafico , para estimar el desempeiio de la
estructura con la interseccion de las dos curvas (ver fig. 2.1). En este procedimiento se asume un
amortiguamiento equivalente para modificar el espectro de respuesta elastico para que coincida con
los efectos de comportamiento no lineal de la estructura. Brandon W. et al (2006).

35% 65%

A - —

0.5 —————— Capacidad de la estructura
S,0.42¢ ( P

Punto de desempefio

04 U/
Espectro de demanda,

2% de Amortiguamiento

)

0.2 N Espectro de demanda,
5% de Amortiguamiento

0.1 _j( " C —

65% 35%

/

Sg0.179
T=0.25 seg T=0.25seg T=1.00 seg T=2 seg

Periodo, T(seg)

Figura 2.1 Método del espectro de capacidad propuesto por Freeman (1979)

En la fig. 2.1 se ilustra la aplicacion del método del espectro de capacidad, en donde Py es la
fluencia del primer elemento de la estructura, S’, es la aceleracion espectral correspondiente a Py, P,
es la capacidad tltima y S, es la aceleracion correspondiente a la capacidad ultima.

Por algun tiempo la idea propuesta por Freeman fue olvidada y hasta hace unos afios retomada, a
continuacion se presentan algunas modificaciones a la idea original.
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2.2.1 ATC-40

En el procedimiento propuesto en el ATC-40 (1996), el espectro inelastico se obtiene a partir de una
reduccion del espectro eléstico, por medio de un amortiguamiento histerético equivalente (.. El
punto de desempefnio cumplira con la condicidon de que debe estar sobre el espectro de capacidad y
el espectro de demanda inelastico. Verificar este requisito en general requiere de un proceso
iterativo, para ello el ATC-40 especifica tres diferentes procedimientos denominados Método A, By
C para estimar la demanda de desplazamiento inducida por la accion sismica. Los procedimientos A
y B son numéricos y el C es totalmente grafico, los tres estan basados en los mismos principios pero
implementados de manera diferente.

Figura 2.2 Obtencion de un amortiguamiento equivalente para una estructura de un grado de libertad

Para calcular el ., es necesario obtener un sistema lineal equivalente realizando una bilinealizacion
de la curva de capacidad y aplicando la ec. 2.2, que se obtiene de la fig. 2.2 y ec. 2.1
(Chopra, 1995).

1 E,
- :EE_S (2.1)
' _2(u=D)(-a) (2.2)
7 pu(l+au—a)

Para tomar en cuenta el tipo de comportamiento histerético, se propone el empleo de un factor de
modificacion k a la ec. 2.2, por ello se clasifica en 3 tipos el comportamiento estructural. El tipo A
denota un comportamiento histerético estable y sin degradacion, el tipo C representa un estructura
con importante degradacion y estrangulamiento de los ciclos histeréticos y el tipo B es un
comportamiento histerético intermedio entre el tipo A y C. En la fig. 2.3 se graficaron las funciones
propuestas en el ATC-40(1996)
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1.2

1.0

O'BX
A

K

0.6
B

0.4
[}

0.2+

I I I I I L —
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6

&eq

Figura 2.3 Variacion del factor de modificacion con respecto al amortiguamiento equivalente

Krawinkler (1994) hizo notar dos carencias al metodo propuesto por el ATC 40. La primera de ellas
es que no existe principio fisico que justifique la existencia de una relacion estable entre la
disipacion por energia histerética y el amortiguamiento viscoso equivalente. El segundo
inconveniente es que el periodo asociado con la interseccidon de la curva de capacidad, puede tener
poco significado de la respuesta dinamica del sistema inelastico para un espectro altamente
amortiguado.

El método propuesto por el ATC-40 es el siguiente:

1. Obtencion de la curva de capacidad de la estructura, utilizando algun método de analisis
no lineal simplificado, por ejemplo un analisis del empujon convencional.

i

Curva de Capacidad

D

Figura 2.4 Curva de capacidad

2. Convertir la curva de capacidad y el espectro de disefo elastico al formato espectral
ADRS “Acceleration Displacement Response Spectra” S, contra S,, conocido con el
nombre de espectro de capacidad. Una forma de transformar la curva de capacidad a
espectro de capacidad es la explicada a continuacion.

Calcular las propiedades dinamicas de la estructura, factor de participaciéon modal con la
ec. 2.3 y masa modal efectiva ec. 2.4.
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I = i 2 (2.3)
mg;,
Son
M =~ (2.4)
Zm.f¢j21
S = ML 2.5)
S, = % 2.6)

donde S, , S4 son la aceleracion y el desplazamiento espectral respectivamente, V es el
cortante basal, W el peso total, M | es la masa modal efectiva del primer modo o modo
fundamental, D es el desplazamiento en el ultimo piso, I es el factor de participacion
modal y ¢ es el desplazamiento modal en el altimo nivel.

v S,

A Curva de Capacidad A Espectro de Capacidad

D Sy

Figura 2.5 Transformacion de curva de capacidad a Espectro de Capacidad

Para realizar esta transformacion, se asume que la respuesta de la estructura es gobernada
por un s6lo modo, usualmente el modo correspondiente al periodo fundamental. Aunque
las ecs. 2.5 y 2.6 estan referidas al primer modo de la estructura, pueden ser aplicadas a
cualquier otro modo que predomine su respuesta.

Convertir el espectro de demanda elastico en formato ADRS con la ec. 2.7. Por lo que
cada punto del espectro de demanda eléstico correspondera a un punto del espectro de
demanda en formato ADRS

S, =—58,8 2.7)
T
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Espectro de Demanda

— Tn E”Sd

Figura 2.6 Transformacion de espectro de demanda a formato ADRS

4. Superponer el diagrama de demanda reducido (espectro inelastico) y el espectro de
capacidad, para determinar la interseccion de las curvas lo que define una demanda de
desplazamiento, conocido como punto de desempefio (V,q4,dps). Para ello aplicar el
método A, B o C (ver fig. 2.7)

Sa
A Punto de desempefio
Espectro de Capacidad
Sapd Espectro inelastico
_] Espectro de Demanda

—— S,

Sdp d

Figura 2.7 Determinacion del punto de desempefio
5. El punto de interseccion representa el desempefio estructural correspondiente al modo
fundamental de vibracion en formato ADRS, por lo que es posible obtener la respuesta en

términos de cortante basal V y desplazamiento de azotea D, empleando las expresiones
2.8 y 2.9, en donde solo se realiz6é un despeje de las ecs. 2.5y 2.6.

V=8, M (2.8)

D,, =TS, (2.9)

6. Comparar la demanda de desplazamiento con los umbrales de desplazamiento, para
determinar el desempefio esperado ante la demanda sismica.
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2.2.2 Método N2

El método N2 ha sido desarrollado por Fajfar (1996) en la Universidad de Ljubljana, donde la N
representa “nonlinear analysis” y el 2 por requerir dos modelos matematicos. Actualmente el

método N2 se encuentra incorporado al Eurocode-8 (EC8, 2003). Consiste en los siguientes pasos
Fajfar (2000):

1. Convertir el espectro elastico de demanda al formato espectral ADRS

TZ
S, =1 (2.10)

2. Determinar el espectro inelastico para una ductilidad constante p, donde R, es el factor
de reduccioén por ductilidad

S
S, ==« 2.11)
R/t
7]
Su =2 S (2.12)
o
T
Rﬂ:(,u—l)FH T <T, (2.13)
R, =y T =T, (2.14)
S‘a T=T,
=1
H=2
p=3
% T=Tp
H=6

—-»Sd

Figura 2.8 Espectro inelastico

3. Obtencioén de la curva de capacidad de la estructura, por medio de un andlisis de empujon
no lineal. Fajfar (1996) propone un analisis de empujon basado en fuerzas, donde la
distribucion de cargas a lo alto de la estructura permanecera constante durante todos los
incrementos.

La fuerza lateral P, aplicada en el analisis del empujon, serd calculada de la siguiente
forma:

10
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a) Se asume una deformada modal @, Fajfar (1996) recomienda una deformada de
acuerdo al tipo de estructuracion

b) Determinar la distribucion de cargas laterales
P=M® 2.15)

¢) Estimar la curva de capacidad con un anélisis del empujéon convencional, aplicando
la distribucion de fuerzas P.

4. Transformar Ia relacion fuerza-desplazamiento de la estructura de MGDL (Multiples
grados de libertad) en un sistema equivalente de 1GDL (Un grado de libertad), para ello
primero se obtiene el factor de participacion modal con la ec. 2.16 y posteriormente
aplicar las ecs. 2.17 y 2.18.

I =2 (2.16)

VE=TV (2.17)

D' =TD (2.18)

5. Hacer una bilinealizacion de la curva de capacidad transformada en el paso 2 y asi
obtener F*y y D*y (ver fig. 2.9)

o D*
D%, Dy

Figura 2.9 Bilinealizacion de la curva de capacidad
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Se calcula la masa efectiva ec. 2.19, periodo efectivo ec. 2.20 y rigidez efectiva ec. 2.21

N
m =y me, (2.19)
j=1
. m'D]
T =27 |—2 (2.20)
E,
Y
* F*
K== (2.21)
D

Transformar la curva obtenida en el paso 5 a un formato ADRS

S == (2.22)

m
Determinar la demanda de desplazamiento sismica del sistema de 1GDL.

Calcular el factor de reduccion por ductilidad Ry,

R, = e (2.23)

La demanda de desplazamiento Sd=D* se calcula con las ecs. 2.24 o 2.25, segun
corresponda (ver fig.2.10)

S T .
S, = R"é [1+(Rﬂ —1)T—3j T°<T (2.24)
v
S, =S, T">T (2.25)
T*<T,
ia <le T*=T, ia T*=T,
T*>T,
Sae
=1 (elastico
H=1 ( ) Suc
Say p=1 (elastico)
Say
Sde ‘ Sde ‘

Figura 2.10 Célculo de la demanda de desplazamiento
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8. Una vez obtenido el desplazamiento no lineal del sistema equivalente de /GDL, basta
multiplicarlo por la constante de transformacion I” para obtener el desplazamiento en la
azotea ¢; de la estructura de MGDL

s =TD" (2.26)

t

9. Evaluar el desempefio a nivel local y global.

2.2.3 Otras opciones

Ademas de las dos opciones expuestas, existen muchas otras, entre las que se encuantran las
propuestas de Chopra y Goel (1999), Abanesi, Nuti, y Vanzi (2000) y Ling y Chang (2003) .

2.3 Método de los coeficientes

La Agencia Federal para la Administracién de Emergencias (FEMA 356,2000), propone encontrar
el punto de desempefio de una estructura mediante el calculo de un desplazamiento objetivo, una
curva de capacidad y la definicién de limites de desempefio o umbrales de desplazamiento. Los
cuales son: operacion inmediata /O, seguridad de vida LS y prevencion de colapso CP. (ver fig.
2.11). A continuacion se exponen los pasos del método de coeficientes de desplazamientos:

1. Definicion de un nodo de control, normalmente el centro de masas del nivel de azotea,
que sera el punto de referencia de la curva de capacidad, es decir, sera el punto sobre el
cual se obtendra el desplazamiento objetivo o demanda maxima de desplazamiento de la
estructura.

2. Aplicacion de un analisis de empujon a la estructura, ya sea basado en fuerzas o en
desplazamientos, definiendo como minimo dos patrones de distribucion de carga
diferentes, que sean congruentes con la distribucién que se esperaria de las fuerzas
inerciales al momento de que un sismo excitara la estructura.

3. Realizar una idealizacion bilineal de la curva de capacidad de la estructura siguiendo el
procedimiento propuesto en FEMA 356 (2000) (ver fig. 2.11).

4. Obtencion de un periodo equivalente 7, mediante la ec. 2.27, en donde 7; es el periodo
fundamental elastico, K; es la rigidez elastica inicial de la estructura y K, es la rigidez
efectiva de la primera rama de la curva de capacidad idealizada.

T =T (2.27)

==

5. Calculo del desplazamiento objetivo del nudo de control J,, que sera el desplazamiento
maximo esperado durante el sismo de disefio, mediante la ec. 2.28.
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2

T
6, =CCGEGS, —5 g (2.28)
4z

En donde S, es la seudoaceleracion espectral correspondiente al periodo fundamental
efectivo, g es la aceleracion de la gravedad, y los coeficientes de desplazamiento se definen
como sigue: Cy es la constante que relaciona el desplazamiento espectral y el desplazamiento
esperado en el punto de control; C; es la constante que relaciona el desplazamiento no lineal
esperado con el desplazamiento lineal obtenido. Para esta relacion se utiliza la regla de
iguales desplazamientos para periodos mayores al periodo caracteristico del suelo y se realiza
una correccion para periodos cortos; C, es la constante utilizada para considerar la forma del
comportamiento histerético de la estructura. Este factor dependera del sistema estructural y
del nivel de desempefio que se pretenda cumplir para el sismo de disefio; C; es la constante
que considera posibles incrementos en el desplazamiento ultimo debido a efectos P-4,
considera la pendiente de la rama de posfluencia definida en la idealizacion bilineal, la
relacion entre la seudoaceleracion elastica y la ineléstica, y el coeficiente de estabilidad 6.
(FEMA 356,2000).

Cortante basal

A

Vo —_————=

Ki —_— -
v, Ks

7
0.60 V,,
Desplazamiento
Ke L lateral
Dy IO LS § CP Dy -

Figura 2.11 Determinacion del punto de desempefio empleando el método de los coeficientes

2.4 Método simplificado de evaluacion sismica propuesto

Considerando que la curva de capacidad obtenida con el analisis modal espectral evolutiva es una

buena aproximacion a la curva de capacidad empleando la técnica del analisis dinamico

incremental, es posible utilizar esta curva para realizar la evaluacion directa de la estructura, ya que

la demanda esta incluida en la curva (ver fig. 2.12). A continuacion se presenta el procedimiento:

Construir la curva de capacidad.- Empleando el analisis modal espectral evolutivo,
utilizando tres espectros de peligro uniforme con periodos de retorno correspondientes a
sismo frecuente, raro y muy raro.
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2. Definir los umbrales de desplazamiento.- Con la finalidad de revisar los estados limites
correspondientes a ocupacion inmediata, preservacion de la vida y prevencion del colapso,

se definen los umbrales siguiendo el procedimiento propuesto por el FEMA 356 o algiin
otro criterio que se considere conveniente.

3. Revisar el desempefio

Vo

A

— #— Raro
o i
0 : . i !
<5 s
o 5 o o O uy Raro
c 0
£ o
o
O

Frecuente

D
Desplazamiento lateral

Figura 2.12 Determinacién del punto de desempefio empleando método simplificado propuesto

Para realizar la evaluacion empleando esta metodologia es muy simple, a comparacion de los otros
métodos anteriormente descritos en este mismo capitulo. Por lo que resulta una alternativa de
evaluacion superior, debido a su sencillez y rapidez.
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Capitulo 3

CURVA DE CAPACIDAD

3.1 Introduccion

La accidn sismica puede ser representada matematicamente en el analisis por 2 tipos de acciones,
estatica o dinamica. El andlisis estatico se realiza a partir de fuerzas estaticas equivalentes a la
accion sismica, este método posee grandes limitaciones desde el punto de vista de alcance y
exactitud, ha tenido una muy buena aceptacion, a pesar de que la accion estatica representa de una
manera muy simple el efecto del sismo, ya que la realidad sismica es dinamica. El analisis dinamico
a su vez puede ser espectral o paso a paso. El analisis dindmico paso a paso, permite obtener la
respuesta en el tiempo, posee una base matematica y fisica rigurosa, pero es complejo y tardado de
procesar los resultados obtenidos. El analisis espectral permite un analisis simple, pero tiene el
inconveniente de utilizar una regla de combinacién modal, fuente de incertidumbre (ver tabla 3.1)

Tabla 3.1 Métodos de anélisis sismico

Accion ESTATICO DINAMICO
Modelado
P . E
Elastico Fuerzas Equivalentes Modal Espectral
Paso a Paso
No lineal Unimodal (Empujoén) Analisis modal espectral evolutivo
Multimodal (Empujén) IDA (Paso a paso)
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Para aplicar los métodos simplificados de evaluacion, es necesario contar con una representacion
del comportamiento no lineal global de la estructura ante una demanda sismica. Usualmente se
utiliza la curva de capacidad, que nos muestra la relacion existente entre el cortante basal y el
desplazamiento de un punto de control, generalmente el centro de masa del nivel superior (ver fig.
3.1).

Para obtener la curva de capacidad, por un lado se tiene la opcidn del anélisis dinamico incremental
(IDA, por sus siglas en inglés), este procedimiento tiene una base analitica solida. Una opcion
menos compleja es el uso de los llamados métodos de analisis simplificados, que se presentan como
una alternativa a los andlisis en el tiempo y que proporcionan resultados dentro de limites
razonables al ser comparados con las respuestas “exactas”. Entre estos se encuentran los analisis
estaticos no lineales basados en fuerzas o desplazamientos y el analisis modal espectral evolutivo.

Cortante basal

A

Primer fallo en
Vu columnas
A
Vy . L
\/Capamdad elastica Capacidad
Gltima
Primer fluencja
\\/ en vigas y columnas
Agrietamiento
en vigas y columnas
D Du
y Desplazamiento

lateral

Figura 3.1 Curva de capacidad tipica

3.2 Analisis Dinamico Incremental

El IDA es un método de analisis paramétrico que recientemente surge para estimar el
comportamiento de una estructura bajo cargas sismicas. (Vamvatsikos y Cornell, 2002). Consiste en
realizar una serie de analisis dindmicos no lineales, que tienen como demanda, uno 6 varios
registros sismicos escalados a diversas intensidades. Estas intensidades deben caracterizar el
desempenio de la estructura, iniciando en el rango elastico, posteriormente incursionando en el
intervalo no lineal y finalmente llegando al estado limite considerado (ver fig. 3.2).
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Vb

©
Ol= _ ) e @
© L]
8 )
) e
L
c
gl o
S
)
B T AR
.
—
Desplazamiento lateral D

Figura 3.2 Curva de capacidad empleando un IDA, CCR

La curva de capacidad empleando un analisis dindmico incremental es denominada CCR “Curva de
Capacidad de Referencia” y su obtencion consiste en los siguientes pasos:

1. Construir un modelo analitico en algin programa que permita realizar analisis dindmico no
lineal paso a paso. Algunos de los programas de analisis no lineal mas conocidos son
CANNY-E (Li, 1996), DRAIN-3DX (Powell, 1993), ZeusNL (Elanashai et al, 2002),
DYNDIR (Gillies, 1979), RAUMUKO (Carr, 2002), entre otros. Cabe sefalar que el
programa ZeusNL es el unico programa que realiza un IDA directamente, sin necesidad de
escalar la demanda y seleccionar la respuesta. En el presente trabajo se utilizd la
herramienta de analisis CANNY-E, pero se pudo haber empleado cualquiera de los
programas antes mencionados.

2. Seleccionar una demanda representada por un registro sismico. (ver fig. 3.3)

A Aceleracion

Figura 1 Registro de aceleracion del suelo debido a un sismo
3. Realizar un analisis dinamico no lineal paso a paso. (ver fig. 3.4)

k Respuesta ( Cortante basal o desplazamiento)

“llmll M“‘fim i“ fw | M“ Jlu‘ T,,l,t.,u -
f”’w HW | m” H H” l” U L empo

Figura 3.4 Variacion de la respuesta de la estructura en el tiempo
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4. Establecer un punto de la curva de capacidad, obtenido de la respuesta maxima en el
tiempo, es decir, el cortante basal y desplazamiento maximo, cabe sefialar que no
necesariamente el desplazamiento y cortante maximo se presentaran el mismo instante de
tiempo. Por lo que también podran graficarse los pares dinamicos relacionados a cortante
basal maximo contra su correspondiente desplazamiento y desplazamiento maximo contra
su correspondiente cortante basal, generalmente estos pares son correctos, si la respuesta de
la estructura es gobernada por el primer modo.

5. Escalar la demanda del punto 2 y repetir el proceso hasta llegar a un estado limite
predeterminado.

3.2.1 Analisis dinamico no lineal paso a paso

El andlisis dindmico no lineal paso a paso es un método donde la accion es variable con el tiempo y
los elementos de la estructura estan modelados con caracteristicas no lineales. En cualquier instante
de tiempo, la ecuacion diferencial de movimiento es la siguiente:

[M]iE}+ [T K [ = {P) G

En donde {x},{x},{x} es el vector de incrementos de aceleracion, velocidad y desplazamiento nodal

respectivamente, {P} es el incremento de las cargas aplicadas es decir representa las fuerzas

externas a las que se somete la edificacion generalmente representado por un registro sismico,
[M].[K,].[C] es la matriz de masa, matriz de rigidez tangente y matriz de amortiguamiento

respectivamente.

Para un intervalo de tiempo At, la ec. 3.1 queda como
[M]{As}+[C{A% +[K]{Ax] = {AP) 32)

En donde la matriz de rigidez y amortiguamiento corresponde al estado de la estructura al inicio del
paso de integracion.

La solucion de la ecuacion diferencial 3.2, es compleja ya que las matrices de amortiguamiento C y
rigidez K son variables cuando la estructura incursiona en el intervalo de comportamiento no lineal,
es decir, se tiene una ecuacion de equilibrio dindmico diferente para cada instante en el que fluye
una seccion y cada instante en el que las fuerzas externas son diferentes.

Existen varios procedimientos numéricos para resolver o realizar la integracion numérica de la
ecuacion de movimiento 3.2, por ejemplo, el conocido como Beta de Newmark, y sus
modificaciones posteriores, entre las que se encuentra el método Teta de Wilson.( Chopra ,1995).
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3.2.1.1 Método Beta de Newmark

El método de Newmark es uno de los procedimientos mas difundidos en el ambito de la ingenieria,
utilizado en el presente trabajo para la integracion de la ecuacion de movimiento. Para ello se
empleod el programa CANNY-E.

En el método de Newmark los incrementos de aceleracidon y velocidad en un intervalo de analisis
dado, se expresan en términos de incrementos de desplazamiento y por valores de aceleracion y
velocidad en un paso previo de analisis, para estimar los valores al final del intervalo. Estos valores
se verifican y ajustan hasta que se cumpla el equilibrio de la ec. 3.2, con un error aceptable
(Wilson , 2002)

Usando la serie de Taylor se pueden obtener las siguientes dos ecuaciones

2 3
x:Ax+AtM+ATtM+%A'fc'+... (3.3)

. L AP
x:Ax+AtAx+7Ax+... (3.4)

En el método de Newmark se truncan las ecs. 3.3 y 3.4, expresandose de la siguiente forma

2

x= Ax+Amfc+A7tAx+ PAPE 3.5)

X = A% + AtAX + YALX (3.6)

Si suponemos una aceleracion lineal en cada paso de tiempo, X puede ser expresada de la siguiente

manera
X = (3.7)
At
Substituyendo la ec.3.7 en las ecs.3.5 y 3.6, se obtiene
1
X = Ax+ AtA% + [5— ,Bj AP NG+ PAL (3.8)
x=At+(1-y) AtAY + AL % (3.9)

En la formulacién original de Newmark las ecs. 3.8, 3.9 y 3.2 se resuelven por iteraciones para cada
paso de tiempo. Por su parte Wilson (1962), formuld el método de tal manera que no fuera necesario
iterar, esto requiere reescribir las ecs.3.8 y 3.9 de la siguiente forma
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X =b(x—Ax)+b,At+bAx (3.10)

% =b, (x—Ax)+ At +bAL (3.11)

donde las constantes de integracion b,a bg quedan definidas por las ecs. 3.12 a 3.17

b = ﬁi tz (3.12)
b, =E (3.13)
b, = ,B—l (3.14)
2
b, = yAth, (3.15)
b, =1+ yAth, (3.16)
by =At(1+yb,—y) (3.17)

Los valores tipicos de los parametros By y son 0.25 y 0.5 respectivamente.

3.2.1.2 Matriz de amortiguamiento

Existen diversas formas de definir la matriz de amortiguamiento [C], una de ellas usada muy

comunmente es el amortiguamiento de Rayleigh, en donde [C] es proporcional a la matriz de masa

y rigidez, quedando representada por la siguiente funcion matricial:

[C]=a[M]+ K] (3.18)

Los factores de proporcionalidad a y B, se calculan solucionando la siguiente ecuacion matricial:

1

R Wi

Wi J{a} (3.20)
b8

w;
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donde:
[é' ; ]es el porcentaje de amortiguamiento critico para el modo i
[4’ ; ]es el porcentaje de amortiguamiento critico para el modo j

[w/. ]es la frecuencia para el modo j

[Wi ]es la frecuencia para el modo i

Basados en resultados experimentales (Chopra, 1995) es razonable considerar {; =jen la ec.3.20, se
llega a:

20,0,
a=¢( ——" (3.21)
@, + @,
2
ﬂ — é’ (3.22)
; + o,

Para el presente trabajo se emplea la matriz de amortiguamiento de Rayleigh por ser conveniente
para resolver la ec.3.2 y obtener la respuesta dinamica no lineal.

Al presentar dafio los elementos estructurales, la matriz de rigidez cambia de un instante a otro, por
ello, si se supone un amortiguamiento dependiente de la rigidez, la matriz de amortiguamiento
cambiara en cada paso de integracion. Esto introduce un desbalance en el equilibrio al inicio del
nuevo paso de integracion, para corregirlo se aplica una fuerza de correccion—{AF, } =-B[AK]{3} y

la ecuacion de equilibrio dindmico queda:

()5 [ {8} + [ K )} = (AP} {27 a9

3.2.2 Modelado no lineal de elementos

El analisis no lineal intenta representar el comportamiento estructural lo mas cercano a la realidad,
para ello se recurre a las reglas de histéresis (ver fig. 3.5) que son tratadas a detalle en el capitulo 5.

Figura 2.5 Modelo de comportamiento no lineal empleado en un IDA
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3.3 Analisis de empujon

3.3.1 Analisis del empujon convencional

Figura 3.6 Andlisis del empujon convencional

El analisis de empujon, mejor conocido como “pushover”, es un analisis utilizado con frecuencia en
la evaluacion y disefio sismico de estructuras, por ser un procedimiento relativamente simple que
consiste en aplicar a la estructura cargas laterales en forma monoténica incremental, hasta llevarla a
un estado limite predeterminado. La primera propuesta de este método es cominmente llamado

analisis del empujon convencional, donde la distribucion de carga lateral es invariante en una serie
de analisis elasticos secuenciales. Este procedimiento consiste en lo siguiente:
1.

Construir el modelo matematico de la estructura.

2. Realizar un analisis estructural por cargas verticales y aplicar una carga lateral suficiente

para producir la fluencia de una seccion, encontrandose el primer punto de la curva de
capacidad. Posteriormente,

adicionar la articulacion plastica al modelo analitico,
encontrandose una estructura con una rigidez degradada. (ver fig. 3.7)

Figura 3.7 Primer punto de la curva de capacidad
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3. Repetir el procedimiento, es decir, aplicar una carga lateral suficiente para producir la
fluencia de una segunda seccidn, encontrandose el siguiente punto de la curva de capacidad
y adicionar la articulacion plastica correspondiente. (ver fig. 3.8)

Figura 3.8 Segundo punto de la curva de capacidad

4. Y asi sucesivamente hasta llegar a un estado limite previamente definido (ver fig. 3.9)

Figura 3.9 Tercer punto de la curva de capacidad

El analisis del empujon ha sufrido una serie de modificaciones desde su concepcion original, una de
las primeras fue la propuesta de Bracci et al. (1997) en donde se considera por primera vez cambios
en el patrén de carga utilizado para empujar la estructura, reflejando el dafio que se va presentando
a lo largo del analisis. El patron de carga debe ser tan similar como sea posible a las fuerzas de
inercia generadas por los movimientos sismicos impuestos. El primer método en considerar la
contribucién de modos superiores de vibrar es el propuesto por Sasaki et al. (1998), consiste en
obtener la curva de capacidad para cada uno de los modos por medio de un analisis del empujon
tradicional, la demanda sismica total se obtiene combinando las respuestas por modo, de acuerdo a
alguna regla de combinacion modal, por ejemplo, la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados
(SRSS). (ver fig.3.10)
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Figura 3.10 Modificacién de Sasaki et al.(1998)

De igual manera que en Sasaki et al. (1998), Chopra y Goel (2001), redescubren este procedimiento
llamandolo pushover modal, en donde se obtiene la curva de capacidad para cada modo empleando
un pushover convencional, posteriormente se suman las respuestas por medio de una regla de
combinacion modal, usando distribuciones de fuerzas laterales proporcionales a las formas modales,
con el supuesto de que éstas no cambian después que la estructura entra en el intervalo de
comportamiento inelastico.

3.3.2 Analisis del empujon adaptable

En los analisis del empujon en donde el patron de cargas varia con cada incremento que se aplica a
la estructura, se conocen como “Adaptive Pushover Procedure”. Entre los trabajos basados en esta
idea se encuentran los siguientes, Requena y Ayala (2000), Aydinoglu (2003) y Antoniou y Pinho
(2004). En donde la principal caracteristica es que la carga horizontal se va actualizando en cada
paso de analisis, congruente con la realidad fisica en donde al haber dafio en la estructura la
distribucion modal cambia. (ver fig. 3.11)

Sa, &

LT

N\
TN

Figura 3.11. La distribucién de carga horizontal es actualizada en cada paso de analisis
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3.3. 3 Modelado no lineal de elementos

En un andlisis del empujon convencional se emplea la envolvente de la regla de histéresis, tal como
se muestra en la fig. 3.12, no es posible modelar la degradacion de rigidez, deterioro de resistencia y
el efecto de la reduccion del ancho de los ciclos histeréticos.

Figura 3.12 Modelo de comportamiento no lineal empleado en el analisis del empujon
3.4 Analisis Modal Espectral Evolutivo

Aplicando éste método se obtiene la curva de capacidad mediante una serie de analisis modales
espectrales, en donde cada uno de ellos corresponde a un nivel de dafio diferente. Estrictamente es
necesario realizar tantos analisis como articulaciones plasticas ocurran antes de que se alcance la
capacidad maxima de la estructura, es decir, antes que se presente una inestabilidad a nivel local o
global. Tiene como base la metodologia desarrollada por Requena y Ayala (2000), y Alba (2005).

3.4.1 Modificacion propuesta a la metodologia original

La ecuacion del movimiento para un sistema elastoplastico es
mii(t)du+ci(t)du+ f, (u,it)du = —mii, (t ) du (3.23)

Al integrar la ecuacion dinamica 3.23 entre la posicion inicial ug y la posicion final u, se obtiene la
ecuacion de equilibrio energético 3.24, con la que es posible obtener la variacion en el tiempo de
energias de la estructura o de un elemento en particular (ver fig. 3.13).

Imii(t)dqu J.Cb'l(l)du-‘r-.[fx (u,1)du =—_[mﬁg (¢)du (3.24)
Ex+E.+E+E, =E (3.25)

En donde:

Exk es la energia por movimiento o energia cinética

E: es energia disipada por amortiguamiento viscoso

E; es la energia por deformacion elastica

Ey es la energia por deformacion inelastica (histerética)
E es la energia impartida por el sismo
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Al realizar un analisis dindmico no lineal todos los tipos de energia son considerados, pero al
efectuar un analisis no lineal simplificado como pudiera ser un analisis modal evolutivo, no se
considera la energia disipada por amortiguamiento histerético, debido al tipo de analisis y modelado
de los elementos que componen la estructura.

En un analisis modal espectral evolutivo, el elemento solo disipa energia una vez, y en un analisis
paso a paso esta disipacion se lleva a cabo en cada ciclo de carga y descarga, acumuldandose la
energia disipada. (ver fig. 3.13)

A Ect Es

Eg

o

Figura 3 Variacion en el tiempo de los tipos de energia en una anélisis no lineal

3.4.1.1 Amortiguamiento viscoso equivalente

El concepto de amortiguamiento viscoso equivalente fue primero propuesto por Jacobsen (1930)
para obtener soluciones aproximadas de sistemas no lineales de un grado de libertad sujetos a
fuerzas sinusoidales. Este concepto fue aplicado a sistemas elastoplasticos (Gulkan y Sozen ,1974)
con base en pruebas de sismos simulados de sistemas de concreto de un grado de libertad, es posible
describir la respuesta inelastica de una estructura de concreto de un solo grado de libertad por medio
de un analisis de un sistema viscoelastico lineal substituto (ver fig. 2.2). Este sistema substituto
tendra una rigidez reducida (rigidez efectiva) y amortiguamiento equivalente. Para sistemas de
multiples grados de libertad estos principios pueden ser implementados tal como sugiere Shibata y
Sozen (1976).

Para obtener el amortiguamiento equivalente existen diversas propuestas. Presentandose a
continuacion algunas de ellas.
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Rosenblueth y Herrera (1964). Fue el primer método en utilizar la rigidez secante a maxima
deformacién, se contempld una excitacion de tipo armonico. La relacion del amortiguamiento
viscoso equivalente esta dada por:

7| p—au+au

Donde p es la ductilidad de desplazamiento y a es la pendiente de post fluencia.

Para un sistema elastoplastico ( =0 ) la ec.3.26 queda :

St = 3{1—% (3.27)
T u

Gulkan y Sozen (1974). Se utilizé una excitacion sismica, empleando el modelo histerético de
Takeda (1970) y resultados experimentales de mesa vibradora de marcos de concreto a escala
reducida, se propuso la siguiente ecuacion empirica, teniendo el inconveniente de no considerar o

1
Sy =02/ 1-— (3.28)
{ ﬁJ

Iwan (1980). Utilizando un modelo histerético derivado de la combinacion conjunta de elementos
elasticos y “coulomb slip” con resultados de la respuesta de analisis paso a paso, empleando 12
registros sismicos de aceleraciones, se derivo la siguiente ecuacion empirica

&, =0.0587(p—1)"" (3.29)

Newmark y Rosenblueth (1971). Con base en un modelo elastoplastico perfecto, se formuld

11 2 2] 1
=20 422 [+ —[u—1-n 3.30
e Ea Tl e U “] (3.30)

Perez y Ordaz propusieron la siguiente calibracion, con base en un sismo registrado en la ciudad
de México el 25 de abril de 1989 con epicentro en Guerrero. Plantearon la siguiente expresion:

11,2 2 4
=20 S S u-1—-1 3.31
S 3734 W[u n ] (3.31)
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Kowalsky (1994). Empleando la rigidez secante asociada a la deformacion maxima y utilizando el
modelo histerético de Takeda, el cual considera la degradacion de rigidez y la disipacion de energia
en un ciclo de vibracion de un sistema inelastico La expresion propuesta es la siguiente:

St =l{1—ﬂ” (I_—Q—aﬂ (3.32)
T (04

donde a es la relacion de endurecimiento por deformacion, u es la relacion de ductilidad, n es el
factor de degradacion de rigidez.

Ling y Chang (2003). Estudiaron la respuesta obtenida con el modelo de Kowalsky (1994),
aplicandolo en el método del espectro de capacidad, obteniendo resultados aceptables. Sugieren
usar n=0 para estructuras de acero y n=0.5 para estructuras de concreto. Utilizando un factor de
rigidez en la descarga n=0.5, se obtuvo la siguiente ecuacion:

Sea =l{1—1_—a—a uJ (3.33)

1 1
£, =—|1-— (3.34)
17

3.4.1.2 Algoritmo

Con base en las ideas expuestas en la seccion 3.4.1.1, a continuacion se presenta una metodologia
para considerar indirectamente la energia histerética disipada, por medio de un amortiguamiento
viscoso equivalente. Ademas de incluir la disipacion histerética, se incluye el amortiguamiento
viscoso inherente que para estructuras de concreto es frecuente considerar igual a 0.05, para asi
obtener un amortiguamiento sustituto.

g =&, 10.05 (3.35)
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En el presente trabajo para obtener el amortiguamiento equivalente se utilizo la expresion propuesta
por Rosenblueth y Herrera (1964). Se supone que este amortiguamiento representa la energia
histerética disipada durante la respuesta inelastica de una estructura de concreto reforzado sometida
a un sismo.

La metodologia del analisis modal espectral evolutivo es la que se presenta a continuacion y se
resume en la fig. 3.15.

i.  Definicion de la demanda sismica. Se define con un espectro de peligro uniforme, que
tiene la misma probabilidad de excedencia en todo el rango de ordenadas espectrales Nifio
(2008).

ii. Calculo de momentos de fluencia. Con base en los modelos de comportamiento de los
materiales y el armado de las secciones estructurales, los momentos de fluencia de cada
seccion quedan definidos por su diagrama momento-curvatura. En este trabajo se utilizaron
las expresiones propuestas por Panagiotakos y Fardis (2001).

I o

i M
Fluencia Falla y

— Idealizacion

—Realidad

Agrietamiento

_—

_—

o 0 ¢

cr y u

Figura 3.14 Relacién momento-curvatura de una seccion

iii. Realizar un andlisis modal espectral y por cargas verticales. Se realiza un analisis por
cargas verticales M, y un analisis modal espectral con el espectro completo, para obtener en

cada seccion el momento interno M, y un momento actuante M, = M

cv -
Asi mismo, este analisis permitira obtener el cortante basal V y desplazamiento D del punto
de control para una intensidad sismica del 100%.

iv. Obtener un factor de escala minimo. Este factor nos permite identificar la seccion que
requiere la menor demanda para alcanzar la fluencia y poder asignar el dafio en el paso
siguiente, asi como obtener el punto de la curva de capacidad correspondiente a la demanda
escalada.
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a) Primer incremento. Para cada extremo de seccion del elemento y con lo obtenido en los
pasos ii y iii , obtener un momento remanente:

Mrem(l) =My _MCV (336)
Mrem(l)
Sty =— (3.37)

int(1)
Con lo que se puede calcular el primer punto de la curva de capacidad.
V=58tV (3.38)
D, =5fD (3.39)
b) Incrementos subsecuentes. Es el factor corregido en el paso vii

v. Localizacion de dafio en la estructura. Identificar la seccion a la que le corresponde el
factor de escala minimo y asignar una articulacion plastica.

vi. Realizar un andlisis modal espectral a la estructura con dafio. Calcular el incremento de
cortante y desplazamiento, para obtener las coordenadas de la curva de capacidad (D , Vy,).

vii. Obtener el factor de escala correspondiente al incremento.

Mac(j) = Mac(j—]) +Mint(j—l) : SF(jq) (3.40)
Mrem(j) = My _Mac(j) (341)
M
_ Mooy
A =77 (3.42)
int()
AV, = ASfV (3.43)
AD, = ASf;D (3.44)
Vi, =V, +AV (3.45)
D, =D, +AD (3.46)
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viii. Correccion del incremento.
a) Calcular un amortiguamiento equivalente, empleando alguna de las expresiones

propuestas en la seccion 3.4.1.1, en el presente trabajo se empled la de Rosenblueth y
Herrera (1964).

b) Incluir el amortiguamiento equivalente al modelo analitico.

¢) Realizar un analisis modal espectral, para obtener el cortante basal V y el desplazamiento
lateral D corregido.

d) Revisar si hay convergencia del punto obtenido y seguir al paso iX, en caso contrario,
realizar una nueva correccion, para ello ir al paso viii.a.

ix. Obtener el factor de escala corregido. Utilizar la ec. 3.42, empleando el My y Miem
obtenido en la ultima correccion.

x. Revisar si se obtuvo el desplazamiento objetivo. Si no se obtuvo, repetir el procedimiento
desde el paso iv.b utilizando las ecs.3.40 a 3.46, ttiles para los incrementos subsecuentes.

Andlisis por carga Analisis Modal Espectral de L
. . - P Definiciénde la
vertical estructura sin dafio <€ P
demanda sismica
le(‘(l) ?M('V Mim(l)

| !
v

Primerpunto de la

Momentos de - Factorde escala: curva de capacidad
fluencia ] Primerpunto sf,
) Curvade
Desplazamientd .
il no objetivo? capgudad
. final
Localizacion y asignacionde

articulaciones plasticas
(Estructura con dafio)

\ 2 Nuevo punto de la
Analisis Modal Espectral Converge?  curvade capacidad
de estructura corregido
condafio A
Factorde escala: Nuevo punto de| |Correcciondellncremento
> Calculo del > la curva > Factorde escala
incremento de capacidad corregido

Figura 3.15 Diagrama de flujo para construir la curva de capacidad empleando un
analisis modal espectral evolutivo
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Cabe sefialar que, el paso viii es la nueva contribucion a este método, ya que en trabajos anteriores
no se consideraba el cambio de amortiguamiento debido a la disipacion de energia histerética, lo
que tiene como consecuencia la obtencion de una respuesta menor a la esperada en un analisis
dinamico incremental, tal como se muestra mas adelante en la presentacion y analisis de resultados.

3.4.2 Modelado no lineal de elementos

El modelo utilizado es elastoplastico perfecto (ver fig. 3.16), pero una vez que se tenga
implementada la metodologia en algin programa de andlisis estructural, se podrad hacer uso de
modelos como el utilizado en el andlisis del empujon.

Fuerza 4
+
My
-
) Deformacidn
i MY

Figura 3.16 Modelo de comportamiento no lineal empleado en el analisis del empujon

3.5 Ventajas y desventajas de cada método

El IDA es un analisis paso a paso no lineal, al contrario de los otros métodos que son andlisis
elasticos secuenciales, utiliza reglas de histéresis en donde se puede considerar la degradacion de
rigidez y resistencia. Es posible aplicarlo a marcos planos o espaciales. Como puntos negativos se
tiene que demanda mayor tiempo de modelado, analisis y procesamiento de resultados en
comparacion a los otros dos métodos, por lo que resulta un método extremadamente laborioso.

El analisis del empujon convencional es de aplicacion rapida, da una aceptable aproximacion de la
secuencia de formacion de articulaciones plasticas. Entre los inconvenientes que presenta es que se
complica su aplicacion a estructuras tridimensionales debido a tener un modo rotacional, la forma
de la distribucion de fuerzas aplicada influye en la determinacion de la curva de capacidad,
desprecia la energia de amortiguamiento histerético, asi que no es posible estimar la capacidad de
disipacion de energia de la estructura, por lo que los métodos de evaluacion que emplean este tipo
de analisis, consideran la disipacion histerética de manera indirecta, por ejemplo, el método de los
coeficientes hace uso del factor C, para este fin.
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El analisis modal evolutivo, descrito en la seccion 3.4.1.2, es un método simplificado de rapida y
sencilla aplicacion, considera indirectamente el cambio de amortiguamiento debido a la disipacion
de energia histerética, ademas de posible aplicacion a estructuras tridimensionales. Cabe mencionar,
que el analisis modal espectral evolutivo es un analisis del empujon adaptable y comparten algunas
caracteristicas, tales como el empleo de andlisis dindmicos no lineales simplificados, sin embargo,
los analisis del empujon adaptables no consideran la disipaciéon de energia por deformacion
inelastica. Este método sera una alternativa real, cuando este implementado en un programa de
computo.
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Capitulo 4

COMPORTAMIENTO
HISTERETICO

4.1 Introduccion

Una estructura al estar sometida a un movimiento sismico, indudablemente se vera afectada por
ciclos de carga y descarga, induciendo deformaciones plasticas y daflos permanentes, por lo que
surge la necesidad de contar con modelos matematicos que representen ese comportamiento. Estos
modelos son los llamados de histéresis y se pueden encontrar desde reglas simples hasta las mas
complejas.

Los factores que influyen en el comportamiento histerético en elementos de concreto reforzado son:
el ancho de los ciclos de histéresis o estrangulamiento “pinching”, la degradacion de la rigidez en la
rama de carga y descarga y deterioro de resistencia. (ver fig. 4.1).

La degradacion de rigidez es causada por falla de adherencia del refuerzo longitudinal y la
degradacion de resistencia por falta de refuerzo transversal adecuado, es decir, el elemento falla por
esfuerzos cortantes o falta de confinamiento. Los sistemas ductiles de concreto reforzado exhiben
poca degradacion de resistencia, esto se consigue con un buen detallado de los elementos para
garantizar el fallo por flexion antes que el de cortante, este es uno de los conceptos del llamado
disefio por capacidad.

Fuerza Fuerza Degradacion de la rigidez

v

“,...._._%.

Deftexicn ' faila Deftexién

(a) (b}

Figura 4.1 Parametros que rigen el comportamiento de un modelo histerético

35



Capitulo 4

En zonas sismicas se procura el disefio de estructuras ductiles, por lo que, un edificio bien disefiado
no exhibira degradacion de resistencia. En el comportamiento real de un elemento de concreto
reforzado es muy dificil observar un comportamiento histerético sin pérdida gradual de resistencia,
lo que no es aceptable es una perdida subita.

Se estudiard la influencia de los modelos histeréticos en la respuesta de la estructura, con la
finalidad de aportar las bases con las que se puedan modificar las metodologias de obtencion de la
curva de capacidad, en particular en el analisis modal evolutivo.

4.2 Clasificacion de los tipos de comportamiento histerético

El comportamiento histerético de los elementos y estructuras de concreto reforzado se puede
modelar a diferentes niveles y maneras. En términos generales existen dos tipos de modelos, uno es
el basado en el comportamiento fisico de los materiales estructurales y otros son los modelos
empiricos.

4.2.1 Modelos basados en el comportamiento fisico de los materiales estructurales.

A partir de la definicidon de las curvas esfuerzo-deformacion de los materiales estructurales y las
reglas de interaccion, se define el comportamiento no lineal de la seccion. (ver fig. 4.2)

A« — médulo tangente incial
L + ssfuerzoi
ssfuerzo bmn
 resistencia maxims ) , | mdadulo tangente al 20% de la resistencia midxima
y G | i
fg |- — " — —

e
K‘ o h lEe registencia msxima
|
5 IR
“ Zona de endurécimianto -~ | .l I| }-
|

- madule secante al 45%
por deformacidn “falla

de la resistencia maxima

-,
"~ registencia & fa fuancia

elongacidn méxima -

- defarmacidn de fluensia //
- faifa
-
c — J y -t

' s E ao 0.002 :

N celomacin it P cwomacionuniada

) =r 7 (
Curva esfuerzo-deformacidn del acero de refuerzo . Curva esfuerzo-deformacidn del concreto no confinado

Figura 4.2 Curvas esfuerzo-deformacion unitaria del material

4.2.2 Modelos empiricos

Los modelos empiricos se formulan a partir de resultados experimentales de elementos de concreto
reforzado sujetos a una carga ciclica reversible, en donde el comportamiento histerético a nivel
elemento se modela directamente.

Existe una gran variedad de modelos propuestos entre los que se tienen el modelo de Ramber y
Osgood (1943) y modificado por Jennings (1963), el modelo de Clough y Johnston (1966) que ha
sido muy utilizado por su simplicidad, la regla de Takeda también muy empleada, el modelo Q de
Saiidi y Sozen (1981, el modelo de los tres parametros de Park et al (1987), y muchos otros.
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En el presente trabajo se emplearon las reglas de histéresis definidas en el programa CANNY-E,
utilizando tres tipos de reglas histeréticas HN2, HNS5 y HN14, las dos primeras consideran solo la
degradacion de rigidez, mientras que la tercera considera tanto degradacion de rigidez como
degradacion de resistencia. El modelo HN2 es elastoplastico, el HNS tiene algunas similitudes con
el modelo de Takeda y el modelo HN14 es parecido al modelo de los 3 parametros.

4.3 Diversas Propuestas de modelos empiricos
4.3.1 Modelo de Takeda

Una regla histerética muy usada es la ajustada a resultados experimentales carga-desplazamiento de
elementos de concreto reforzado en una mesa vibratoria (Takeda et al ,1970). El modelo tiene 16
reglas para descarga y recarga cubriendo todas las secuencias posibles de carga. (ver fig. 4.3). Este
modelo ha sido ampliamente empleado en investigacidon, pero tiene la desventaja de ser muy
complejo, por lo que se han propuesto modificaciones como la de Sina y Otani.

Figura 4.3 Modelo de histéresis de Takeda (1970)

Tomando en cuenta la historia de deformaciones se propuso la ec. 4.1, en donde mediante el
exponente y se controla la variacion de la rigidez

F+F, (D, Y
K, = o e 2 4.1
D,+D,\ D,

donde: Ky es la rigidez de descarga; Dy es desplazamiento de fluencia; y Dy, la rotacion maxima
alcanzada.
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4.3.2 Modelo de los tres parametros

A A

/A

ST 5T
F

JaF

- / u -

AS aFy
Modelado de Modelado de deterioro
degradacion de rigidez resistencia

17hy,

Modelado de estrechamiento
del ciclo de histéresis

Figura 4.4 Parametros de control para el modelo histerético de los 3 parametros Park (1987)

El método propuesto por Park, et. al (1987) llamado el modelo de los tres parametros,
originalmente ideado para ser empleado en el programa IDARC. En donde cada parametro
considera una propiedad, o toma en cuenta la degradacion de rigidez, 3 el deterioro de resistencia y
vy el adelgazamiento de la curva histerética (ver fig. 4.4). Es importante mencionar, que el pardmetro
B es usado actualmente en la definicion del indice de dafio de Park y Ang.

4.3.3 Modelos incluidos en CANNY-E
Modelo de histéresis HN2

Para la rama de carga y descarga:

donde d,>dyy d’ < d’y

Figura 4.5 Modelo histerético HN2

4.2)
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Modelo de histéresis HN5S

Para el lazo interior, rama de descarga y carga respectivamente:

d V4
KﬁKo(d;j

d Y
K, =K, d_,,,

0<y<0.5

Para el lazo exterior, rama de descarga y carga respectivamente:

K;=§K4
K; :éth
05<¢g<1

Figura 4.6 Modelo histerético HN5

Modelo de histéresis HN14

Degradacién de rigidez

Para la rama de carga y descarga:

d —-d Y
K =K,|——2
dmax - dmax

dmax2 dy y d,maxs d,y

0<y=<04

4.3)

“4.4)

4.5)

(4.6)

A.7)
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El caso de y=0, implica que K,=Ky, representa un modelo sin degradacion de rigidez y y=0.4 un
modelo con méxima degradacion de rigidez.

Degradacién de resistencia

Este modelo corresponde una simplificacion del HN15 y por lo tanto una simplificacion a la
propuesta del modelo de los tres parametros, en la que solo se considera la ductilidad como

parametro de la degradacion de rigidez.
= 1
F,=F, (1 -2, (1 ——D (4.8)
u

donde u es la ductilidad, el parametro de control es A, y toma valores de 0 a 1.0. Si A, = 0 implica
que la degradacién de rigidez es nula.

Figura 4.7 Modelo histerético HN14, a) Lazo exterior y b) Rama bilineal
para el lazo mas pequefio
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Capitulo 5

EJEMPLO ILUSTRATIVO

5.1 Introduccion

Para ilustrar la aplicacion de los métodos de construccion de la curva de capacidad y con la
finalidad de mostrar sus alcances y limitaciones. Se estudiaron dos marcos planos, en donde se
evalud su comportamiento y revisaron las diferencias en la respuesta. Ademas, se aplico el IDA
para estimar la curva de capacidad utilizando diferentes reglas de histéresis, con el proposito de
estudiar la influencia de la degradacion de rigidez y resistencia.

5.2 Descripcion de los marcos utilizados

Para los analisis se utilizaron dos edificios, de 8 y 17 niveles (M8N y M17N), disefiados por Ortega
(2001) y Varela (1996) respectivamente. El modelo M8N tiene cuatro crujias de 8m en direccion
“X”y tres crujias de 7m en direccion “Y”, cuenta con trabes secundarias en el sentido longitudinal
al centro de cada crujia de 7m y altura de entrepiso en todos los niveles de 3.30m. El modelo M17N,
consta de cuatro marcos formados por tres crujias de 8m en cada direccion. La altura de entrepiso
de 3.20m de los niveles 2 a 17, y el primero de 4m. De ambos modelos se eligié un marco; del MSEN
un marco exterior, mientras que del M/7N un marco interno (ver fig. 5.1).

Para el disefio estructural de los modelos se considerd las siguientes propiedades nominales en
materiales: concreto Tipo I, resistencia a compresion =250 kg/cm’, modulo de elasticidad
E.=221,359 kg/cm’y peso especifico y=2,400 kg/m’; para el acero estructural un esfuerzo de
fluencia de f,=4,200 kg/cm® y un modulo elastico E=2 x10° kg/m”
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7? T et

LTl ape

Figura 5.1 Modelos M8N y M17N , dimensiones en metros

Tabla 5.1 Dimensiones de elementos estructurales

MODELO NIVEL ELEMENTO ESTRUCTURAL DIMENSION (m)
Columnas 0.80x0.80
MEN 1-8 Vigas Principales 0.80x0.40
Vigas Secundarias 0.60x0.25
1-17 Vigas Principales 0.35x0.90
1-7 1.10x1.10
MI17N 8-10 Columnas 0.90x0.90
11-13 0.75x0.75
13-17 0.60x0.60

5.2.1 Modelo M8N

La estructura esta destinada para uso de oficinas, por lo que se clasifica en el grupo B, localizado en
la zona del lago zona Illa y le corresponde un coeficiente sismico de 0.4., con un espesor de losa de
12cm. El edificio fue disefiado con Q=4, por lo que tiene detallado ductil, lo que le da a sus
elementos gran capacidad de rotacion, evitando fallas de tipo fragil como la de cortante, con lo que
el comportamiento de los elementos esta regido por flexion.

Las cargas vivas consideradas para la combinacion de cargas muerta y viva maximas fueron de
100.0 kg/m” para la azotea y de 250 kg/m” para los demas niveles de la estructura. Las cargas vivas
instantaneas utilizadas para la combinacion por sismo fueron de 70 kg/m® y 100 kg/m’ para la
azotea y demas niveles, respectivamente. Las cargas muertas fueron 523 kg/m” para la azotea y 575
kg/m® para los niveles intermedios. Para llevar a cabo los analisis, bajo carga muerta y viva
maximas, carga muerta y viva instantanea, y por fuerzas sismicas se utilizé el programa SAP2000
(CSI, 2009).
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Tabla 5.2 Pesos por nivel para el modelo M8N

Nivel

Peso
ton

128.482

128.482

128.482

128.482

128.482

128.482

128.482

O IN[O |V [H|WIN|[F

101.887

En la Tabla 5.3 se presentan las cuantias de refuerzo resultante para las trabes y para las columnas
del edificio la distribucion de refuerzo propuesto por Ortega (2001) es simétrico, tal como se
muestra en la Tabla 5.4

En la tabla 5.3 y 5.5 se especifican los momentos de fluencia de cada seccion, para obtenerlos se
emplearon las expresiones propuestas por Panagiotakos y Fardis (2001) y comprobandose con el
programa Section Builder 8 (CSI, 2008).

Tabla 5.3 Armado de las vigas para el modelo M8N

Tipo Localizacion Lecho Estribos Lecho Momento de fluencia
Nivel inferior #3 superior M, pos M, neg
ton m ton m
1 1-4 2#8+2#6 @15 cm AH#8+1H#H6 46.22 66.34
2 5y6 2#8+1#5 @13 cm 3#8+1#6 35.54 52.12
3 7 3#6 @13 cm 2#8+1#5 25.23 35.36
4 8 3#6 @15cm 3#6 25.19 25.19
Tabla 5.4 Armado de las columnas para el modelo M8N
Tipo Localizacion Armado Estribos Momento de fluencia
Nivel/ Ejes | Longitudinal #4 M, (posyneg) | M, (posy neg)
ton m ton m
1 1-4/1y5 12#10+4#8 | 4ramas @10cm 126.18 126.18
2 1-4/2,3y4 8H#10+8#8 4 ramas @10cm 120.45 120.45
3 5-6/1al5 4#10+8#8 4 ramas @10 cm 86.50 86.50
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5.2.2 Modelo M17N

Las cargas vivas consideradas para la combinacion de cargas muerta y viva maximas fueron de 100
kg/m® para la azotea y de 250 kg/m’ para los demas niveles de la estructura. Las cargas vivas
instantaneas utilizadas para la combinacion por sismo fueron de 70 kg/m”® y 180 kg/m* para la
azotea y demas niveles, respectivamente. El espesor de la losa es de 10 cm. en todos los niveles.

La distorsion angular maxima de entrepiso debida a fuerza cortante fue fijada en 0.012. Las
secciones de los elementos estructurales fueron disefiadas para que no se excediera este valor. Para
llevar a cabo los analisis, bajo carga muerta y viva maximas, carga muerta y viva instantanea, y por
fuerzas sismicas se uso el programa SAP2000.

Tabla 5.4 Pesos por nivel para el modelo M8N

Nivel Peso Nivel Peso
ton ton

1 159.805 10 118.309
2 131.748 11 114.581
3 131.454 12 110.853
4 131.258 13 110.755
5 131.062 14 107.714
6 130.865 15 104.575
7 124.783 16 104.771
8 118.701 17 86.622

A fin de calcular las acciones debidas al sismo se utilizé el método dinamico modal espectral. En la
Tabla 5.5 se presentan las cuantias de refuerzo resultante para las trabes y en la Tabla 5.6 para las
columnas del edificio. Varela (1996).

Se supuso que el edificio es para oficinas, que los marcos son dictiles con cimentacion a base de
pilotes de punta, apoyados en la primera capa dura, y esta localizado en la zona III. Se disefi6 de
acuerdo con el RCDF (1993) y sus NTCDS (1993).
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Tabla 5.5 Armado de las vigas para el modelo M17N

Tipo Localizacion Lecho Estribos Lecho Momento de fluencia
Nivel inferior #3 superior M, pos M, neg
tonm tonm
1 1,2,9,10 AH8+21#6 @15 8#8 131.484 87.06
2 3-8 6#8+2#6 @13 10#8 163.957 119.911
3 11,12 448 @13 6H8+2#H6 117.144 68.598
4 13,14,15 2#8+2#6 @15 6#8 99.132 54.097
5 16 3#6 @15 5#6 48.217 30.093
6 17 1H8+2#6 @15 446 39.225 37.219
Tabla 5.4 Armado de las columnas para el modelo M8N
Tipo Localizacion Armado Estribos Momento de fluencia
Nivel Longitudinal #3 M, (posyneg) | M, (posy neg)
tonm ton m
1 1,2,3,4 32#10 4 ramas @10 cm 467.29 467.29
2 5,6,7 16#10 4 ramas @10 cm 260.68 260.68
3 8,9,10,11 12#10 4 ramas @10cm 162.54 162.54
4 12,13,14 1648 4 ramas @10 cm 106.45 106.45
5 15,16,17 20#8 4 ramas @10cm 92.17 92.17

5.3 Registro sismico

Figura 5.2 Registro sismico

Para evaluar el comportamiento sismico de los modelos, se emplearon sefiales sismicos obtenidos
en suelo blando, registrados en la estacion de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT),
durante el sismo del 19 de Septiembre de 1985 en la ciudad de México, utilizando la componente
horizontal SCT-NS para el modelo M8N y la SCT-EW para el modelo M17N. (ver fig. 5.2).
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Tabla 5.6 Caracteristicas principales del evento sismico considerado

Aceleracion
Sismo Duracion maxima Numero de
(s) m/s’ datos
Meéxico D.F, SCT Componente E-W y N-S E-w N-S
19/09/1985 180.08 1.58 0.89 18,008
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Capitulo 6

PRESENTACION Y ANALISIS DE
RESULTADOS

6.1 Introduccion

Como la parte mas importante del proceso de evaluacion, se construy6 la curva de capacidad de los
modelos M8N y M17N mediante las técnicas de IDA, analisis del empujon y andlisis modal
espectral evolutivo.

6.2 Curva de capacidad

Aqui se presento la dificultad de comparar la curva de capacidad obtenida con el método modal
evolutivo al haber inconsistencia entre la demanda de desplazamiento a iguales intensidades (ver
fig. 6.1). De ahi que se propusiera un algoritmo de correccion a la curva de capacidad mediante el
calculo de amortiguamientos equivalentes, para obtener una curva de capacidad no solo consistente
en forma si no en cuanto a la relacidon de desplazamientos e intensidades, para poder ser comparada
con la curva CCR (ver fig. 6.4).
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Figura 6.1 Curva de capacidad para el modelo M8N
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De acuerdo a los resultados y tomando como referencia la curva de capacidad obtenida empleando
un analisis dindmico incremental, denominada como curva CCR (Curva de Capacidad de
Referencia) ,se observa que el método del empujon presenta una mayor diferencia que el método

modal evolutivo, en cuanto a rigidez elastica, rigidez de posfluencia, desplazamiento y cortante
basal. (ver fig. 6.2 y 6.3).
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Figura 6.2 Curvas de capacidad para el modelo M8N
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Figura 6.3 Curvas de capacidad para el modelo M17N
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Figura 6.4 Confrontacion de respuesta a una misma intensidad, modelo M8N

El método modal evolutivo presenta una rigidez elastica similar, la demanda de desplazamiento es
comparable con la CCR a intensidades iguales, verificable graficamente con el acercamiento de la
fig. 6.4. Sin embargo, la resistencia obtenida es menor.

En las figs. 6.5 y 6.6 se grafican los porcentajes de error acumulado para diferentes factores de
intensidad sismica, por ejemplo, un factor de uno implica que la demanda es aplicada al 100%.

Las diferencias de desplazamiento a una misma intensidad aumentan a medida que se incrementa el
dafo. En términos de porcentaje se observa, que cuando el dafio es minimo el error acumulado es
menor al 2% y cuando se presenta el dafio maximo el error acumulado llega hasta un 9%. (ver fig.
6.5 y 6.6). Es importante sefialar, que aplicando otros métodos o el mismo analisis modal evolutivo
sin correccion (ver fig. 6.1) se obtienen errores mayores al 9%, ya que estos métodos no consideran
cambio de amortiguamiento debido a la disipacion de energia histerética. En el caso del analisis del
empujon no es posible contar con la informacién de la respuesta a cierta intensidad por ser un
analisis estatico no lineal; no obstante, es posible calcularla empleando un método simplificado de
evaluacidn sismica como los expuestos en el capitulo 2.

—<Analisis modal evolutivo

%

e

—_— A

1.20 1.30 140 150 1.60 1.70 1.80 1.90
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Figura 6.5 Porcentajes de error acumulado para el modelo M8N
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Figura 6.6 Porcentajes de error acumulado para el modelo M17N

6.3 Curva de capacidad con diferentes parametros histeréticos

Se observa a continuacion las curvas de capacidad del modelo M8N obtenidas mediante analisis
dinamicos incrementales y utilizando tres tipos de reglas de histéresis HN2 (ver figura 6.7), HNS5
(ver fig. 6.8) y HN14 (ver fig. 6.9) definidas en el programa CANNY-E .Se utiliz6 la siguiente
nomenclatura para identificar los diferentes modelos: DRI significa que el modelo tiene
degradacion de rigidez, DRE que el modelo tiene degradacion de resistencia y DRYR cuando
cuenta con degradacion de rigidez y resistencia. En la fig. 6.10 se incluyen todas las curvas de
capacidad obtenidas.
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Figura 6.7 Curvas de capacidad con modelo histerético HN2 (Modelo M8N)
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Figura 6.8 Curvas de capacidad con modelo histerético HN5 (Modelo M8N)
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Figura 6.9 Curvas de capacidad con modelo histerético HN14 (Modelo M8N)
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En las figuras 6.11 y 6.12 se obtuvo el porcentaje de diferencia en desplazamiento y cortante basal
respectivamente, para cada intensidad sismica. A medida que se incrementa el dafio las diferencias
se incrementan, esto debido a que una mayor cantidad de elementos incursionan en el intervalo de
comportamiento no lineal.

Para evaluar la degradacion de rigidez se comparan los modelos HN2 y HN2 DRI, encontrandose
una diferencia méaxima de 22% en desplazamientos y 1.1% en cortante basal, para los modelos HNS5
y HNS DRI la diferencia es de 15.61% en desplazamientos y 1.6% en cortante basal y por ultimo
para HN14 y HN14 DRI es 24.11% en desplazamientos y 3.18% en cortante basal. (ver figs. 6.11 y
6.12)

En la figura 6.12, se observa que las diferencias en cortante basal en su mayoria son menores al 2%,
estos son relativamente bajos, por lo que se concluye que la degradacion de rigidez y resistencia no
afecta de manera significativa la capacidad de cortante basal.
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Figura 6.11 Porcentaje de diferencia en desplazamiento a diferentes intensidades
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Figura 6.12 Porcentaje de diferencia en cortante basal a diferentes intensidades
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Para evaluar simultdneamente la degradacion de rigidez y resistencia comparamos HN14 y HN14
DRYR obtenemos 42.53% en desplazamiento y 4.18% en cortante basal. (ver figs. 6.11 y 6.12)

Al aumentar el dafio, generalmente las diferencias en desplazamientos aumentan, encontrandose la
diferencia maxima a la intensidad maxima (ver figura 6.11). El tipo de regla de histéresis empleado
tendra un efecto de hasta un 66.67% en desplazamiento y 10% en cortante basal. En la tabla 6.1 se
resumen algunos resultados.

Tabla 6.1 Diferencias maximas en desplazamiento

Modelos %Diferencia Maxima
Comparados Desplazamiento| Cortante
Degradacion de rigidez HN2 VS HN2 DRI 22 1.1
Degradacion de rigidez y resistencia |HN14 VS HN14 DRYR 42.53 4.18
Tipo de regla de histeresis HN2 VS HN14 DRYR 66.67 10

El valor de 66.67% para desplazamiento y 10% para cortante basal parecen valores elevados, pero
se debe tomar en cuenta que se compard el modelo HN2 que es elastoplastico sin ningun tipo de
degradacion y un modelo complejo como el HN14 con degradacion de rigidez y resistencia.
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Capitulo 7

CONCLUSIONES Y
RECOMENDACIONES

7.1 Conclusiones

e FEl analisis modal evolutivo, tal como lo plantea Alba (2005), presenta respuestas
inconsistentes en el comportamiento, tomando como referencia la respuesta estimada
empleando un IDA, la curva de capacidad es parecida en forma, pero a iguales intensidades
presenta una respuesta significativamente diferente.

e Se propone un algoritmo de correccion basado en el célculo sucesivo de porcentajes de
amortiguamiento equivalente, para incluir a la estructura un amortiguamiento sustituto.
Este, es un artificio para considerar en el analisis modal evolutivo la disipacion por energia
de deformacion inelastica.

e Con base en los resultados, se puede concluir que la curva de capacidad construida con un
analisis modal espectral evolutivo, tal como se explica en la seccion 3.4.1.2, es una
aproximacién razonable a la curva que se obtendria empleando un Analisis Dinamico
Incremental. Es una buena alternativa para estimar el comportamiento no lineal global de
una estructura de concreto reforzado, ya que este método tiene la ventaja de que no solo
genera una curva de capacidad que muestra el comportamiento global de la estructura,
logrando relacionar de una manera muy aproximada los niveles de demanda de
desplazamiento con niveles de intensidades sismica comparables a los que se obtendrian
con un /DA. El error acumulado méaximo en desplazamiento generalmente es menor al 9%.
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e Se puede utilizar la curva construida empleando el analisis modal espectral evolutivo, como
un medio de evaluacion sismica directo, claro y sencillo, comparado con los métodos de
evaluacidn existentes, entre los que se encuentran el método del espectro de capacidad y el
método de los coeficientes.

e En el analisis dindmico no lineal la respuesta estructural es muy sensible a los parametros
que sirven para modelar el comportamiento histerético, encontrandose diferencias de hasta
el 66.67%, estos parametros deberan ser seleccionados con fundamentos para tener una
respuesta con un nivel aceptable de certidumbre. Por ello, para el andlisis no lineal de
estructuras de concreto reforzado, es necesario calibrar los valores de los parametros
realizando pruebas experimentales.

e La degradacion de rigidez y resistencia se ve reflejada generalmente en un aumento del
desplazamiento de 42.53 %, para nivel de intensidad sismica elevada

e La regla de histéresis empleada tendra un efecto en el valor del cortante basal y
desplazamiento, encontrandose diferencias del 10% y 66.67% respectivamente, cuando en
la estructura se presente un dafio considerable.

e La influencia de la degradacion de rigidez y resistencia tiene un efecto despreciable en el
valor del cortante basal, siendo menor al 5%.

7.2 Recomendaciones

Para estudios posteriores, es recomendable realizar lo siguiente:

e Comparar el comportamiento de los edificios a nivel local (secuencia de formacion de
articulaciones plasticas, nivel de rotacion de elementos, etc.), utilizando los métodos de
construccion de la curva de capacidad.

e Emplear modelos de edificios tridimensionales con la finalidad de considerar los efectos de
la torsion y comprobar o modificar la metodologia del analisis modal espectral evolutivo.

e Modificar el procedimiento del analisis modal espectral evolutivo para considerar los
efectos de la degradacion de rigidez y deterioro de resistencia.

e Considerar efectos P-A e interaccion suelo estructura.
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Estudiar la influencia de otras reglas de histéresis y otros parametros de interés como el
“pinching”, en la construccion de la curva de capacidad. EI modelo HN15 del CANNY es
una buena alternativa, ya que considera la degradacion de rigidez, deterioro de resistencia y
adelgazamiento de los ciclos histeréticos, es un modelo con grandes similitudes al modelo
de los 3 parametros de Park.

Evaluar el comportamiento de la estructura con el método propuesto y compararlo con el
método de los coeficientes y el método del espectro de capacidad.
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