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RESUMEN

En este trabajo se considera el efecto de la irregularidad vertical, referido al
comportamiento de columnas cortas, en estructuras de concreto armado bajo
acciones sismicas. La norma venezolana COVENIN 1756:2001 “Edificaciones
Sismorresistentes” considera esta irregularidad incrementando las fuerzas de
disefio en un 30%, lo que significa una reduccién del factor de respuesta R del
25%. Si se toma en cuenta el comportamiento no lineal de las edificaciones éstas
pueden ser dos alternativas de disefio diferentes. Se trata de calibrar ambas
posibilidades y de comprender el comportamiento de las edificaciones.

Se analizan 12 edificaciones de concreto armado, 3 de ellas con regularidad
vertical y en planta como modelos de referencia, y 9 adicionales con columnas
cortas a diferentes alturas. Los edificios fueron disefiados segun las normas
vigentes COVENIN 1756:2001 y 1753:1987 “Estructuras de Concreto Armado para
Edificaciones. Analisis y Disefo”. Las columnas cortas se ubican
independientemente en planta baja, en una planta intermedia y en la planta alta.
Para simular la condicién de columna corta se hacen cambios de tabiqueria y se
mantiene el disefio original, asumiendo en el modelo de analisis un piso de altura
reducida. Estos edificios se estudian mediante el analisis estatico no lineal (AENL)
push-over, y el andlisis dinamico no lineal tridimensional (ADNL-3D) bajo la accion
de dos sismos reales y uno equivalente sinusoidal. Estos edificios se asumen
ubicados en la Ciudad de Barquisimeto sobre un suelo firme tipo S1. Se comparan
las lineas de comportamiento estructural.

Los resultados muestran que se obtienen ductilidades entre 2.12 y 15.52, y
factores de respuesta R entre 3.64 y 4.69, menores que el valor de disefio R=6.
Se obtiene un valor promedio de 0.67 para ajustar el factor de respuesta R, que
contempla el factor de incremento de fuerzas indicado en la Norma 1756:2001. Se
hacen algunas recomendaciones para mejorar las prescripciones de la misma.

Vi



ABSTRACT

The effect of the vertical irregularity referred to the behavior of short columns
in reinforced concrete structure under seismic actions, are considered in this study.
This irregularity is considered in Venezuelan Code increasing the design forces in
30%, this value represent a reduction of the response factor R of 25%. It's taking
into account the nonlinear behavior of the buildings, those values can be two
different design alternatives. This study compare both possibilities and it tries to
understand the behavior of the buildings.

Twelve (12) reinforced concrete buildings are studied, 3 with vertical and
horizontal regularities as reference models, and 9 additional with short columns at
different heights. The buildings have been designed under the Covenin Codes
1756:2001 and 1753:1987. The short columns are located in the lower story, in
intermediate and high story. To simulate the short column condition, it makes
masonry changes with the beam and column original design, it assumes in the
analysis model a floor of reduced height. These buildings are studied with the
nonlinear static analysis (push-over), and the dynamic nonlinear analysis 3-D
(Canny-W), with two real earthquakes and a sinusoidal shape, with a maximum
acceleration of 0.33g. The buildings are assumed located in Barquisimeto City on a
hard soil type S1. The structural behavior are compared.

The results shown that ductilities between 2.12 and 15.52, and response
reduction factors R between 3.64 and 4.69, smaller than factor design value R=6,
were obtained.

Also, a value average of 0.67 to adjust the factor R design value to consider

the factor of increment of forces indicated in the Code COVENIN 1756:2001 was
obtained. Some recommendations are made to improve the Code’s prescriptions.

Vi
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1.1.- Estados limites y disefio conceptual.

El disefio de estructuras sismorresistentes ha ido evolucionando en los ultimos
anos. Los codigos de disefio van incorporando nuevas consideraciones para
mejorar la simulacion del comportamiento mecénico de los materiales, los
miembros estructurales y las caracteristicas de los movimientos del terreno,
tomando en cuenta las lecciones dejadas por los terremotos y el avance de la
investigacion.

Las estructuras ubicadas en zonas sismicas son vulnerables a sufrir dafos; el
objetivo basico del disefio sismorresistente es limitar estos dafios y que las
construcciones sean seguras y funcionales. La mayoria de los reglamentos
modernos de disefio sismico buscan evitar el colapso, pero aceptan dafios
grandes ante un sismo excepcionalmente severo a presentarse durante la vida il
de la estructura. Por otra parte, buscan evitar dafios de cualquier tipo, ante sismos
moderados que tengan una determinada probabilidad de ocurrencia en ese lapso.

Tradicionalmente, los objetivos se han presentado en términos de estados
limites, cuya definicién se da a continuacién (Meli y Bazan, 2000):

a) Estado limite de servicio: para el cual no se exceden deformaciones que
ocasionen panico a los ocupantes, interferencias con el funcionamiento de
equipos e instalaciones, ni dafios en elementos no estructurales.

b) Estado limite de integridad estructural: para el cual se puede presentar
dafos no estructurales y dafios estructurales menores, como agrietamiento
en estructuras de concreto, pero sin alcanzar la capacidad de carga de los
elementos estructurales.

c¢) Estado limite de supervivencia, para el cual puede haber dafio estructural
significativo, y hasta en ocasiones mas alld de lo econémicamente
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reparable, pero se mantiene la estabilidad de Ia estructura y se evita el
colapso.

En términos generales, se establecen algunos objetivos del disefio sismico, y
la Norma COVENIN 1756:2001 espera que las edificaciones proyectadas
satisfagan las pautas siguientes:

a) Bajo movimientos sismicos menores o frecuentes, solo pueden aceptarse
dafios no estructurales despreciables, que no afecten su operacion y
funcionamiento.

b) Bajo movimientos sismicos moderados u ocasionales podran sufrir dafios
moderados en sus componentes no-estructurales y danos muy limitados en
los componentes estructurales.

¢) Bajo los movimientos sismicos de disefio establecidos en la Norma exista
una muy baja probabilidad de alcanzar el estado de agotamiento resistente
y los dafos estructurales y no estructurales sean, en su mayoria,
reparables.

d) Bajo movimientos sismicos especialmente severos, en exceso de los
especificados en esta Norma, se reduzca la posibilidad de derrumbe
aunque la reparacion de la edificacién pueda llegar a ser inviable
econémicamente.

Los reglamentos 0 normas en general, no establecen métodos explicitos para
alcanzar estos objetivos que, estrictamente, requieren analisis para tres niveles de
sismos; sélo se mencionan y tratan de cumplirlos de manera indirecta mediante un
conjunto de requisitos. En el caso de la Norma COVENIN 1756:2001 estos
requisitos aparecen en la Seccién 3.5 como fundamentos basicos. El
procedimiento adoptado por la mayoria de los coédigos actuales consiste
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esencialmente en un disefio eléstico con fuerzas reducidas. Se acepta que parte
de la energia introducida en la estructura por el sismo se disipe por deformaciones
inelasticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de resistir las
estructuras, son menores que las que se introducen si su comportamiento fuese
elastico-lineal. Esta reduccién debe ser compensada con detalles de disefio.

Después de las grandes pérdidas econdmicas que representaron los
terremotos de Loma Prieta (1.989), Northridge (1.994) y Kobe (1.995), se
demostré que la filosofia de un solo estado limite no es suficiente para prevenir los
grandes dafos no estructurales y la interrupcidn de servicios ocasionados por
eventos moderados relativamente frecuentes, en instalaciones disefiadas con los
codigos vigentes, obviando la aplicacion de los otros estados. Debido a ello,
actualmente el disefio sismorresistente se esta modificando, con la finalidad de
disefiar y construir estructuras que alcancen un nivel de desempefio apropiado
(Lobo Quintero, 1997 y 2001).

En este sentido, la SEAOC (Structural Engineers Association of California),
prepard un trabajo para desarrollar un marco de referencia para procedimientos
que condujesen a estructuras de desempefio sismico predecible, es decir, saber
cual es el desempefio que se espera ante un determinado evento sismico (Aguiar,
2001). El resultado del trabajo publicado en el documento Visién 2000 (SEAOC,
1995), define sismos de analisis, niveles de desempefio expresados en términos
cualitativos y el marco conceptual para el disefio por desempefio. Se definen
cuatro sismos de anélisis (Tabla 1.1) y se establecen los niveles de desempefio
esperados (Tabla 1.2).

Estos niveles de desempefio se definen de la siguiente manera:
1.- Completamente Operacional: La edificacién permanece en condiciones

aptas para su uso normal, se esperan dafios minimos, todos los sistemas
de abastecimiento y lineas vitales deben estar operativos, de tal manera




CAPITULO 1 INTRODUCCION

que el edificio entra en funcionamiento inmediatamente.

2.- Operacional: No hay daiio significativo en la estructura, la misma se
mantiene muy cerca de la resistencia y rigidez iniciales. El edificio puede
ser utilizado luego de pequefias reparaciones.

3.- Seguridad de Vida: Dafo significativo en los elementos estructurales con
reduccion sustancial en la rigidez pero con un margen de seguridad antes
del colapso. La edificacién podra funcionar luego de ser reparada y
reforzada.

4.- Cerca del Colapso: Dafio sustancial estructural y no estructural. Existe una
gran degradacion de resistencia y rigidez de la estructura, solo queda un
pequefo margen para llegar al colapso.

PROBABILIDAD DE PERIODO DE
SISMO | “VIDA UTIL EXCEDENCIA RETORNO
Frecuente 30 anos 50% 43 afhos
Ocasional 50 afos 50% 72 anos
Raro 50 afos 10% 475 afhos
Muy Raro 100 anos 10% 970 anos

Tabla 1.1 Parametros de los sismos de andlisis. Comité Visién 2000, SEAOC (1995).

SISMO DE | COMPLETAMENTE SEGURIDAD | CERCA DEL
ANALISIS | OPERACIONAL | OPERACIONAL DEVIDA | COLAPSO
Frecuente 1

Qcasional 2 1
Raro 3 2 1
Muy Raro . 3 2 1

1 Edificaciones basicas como residencias y oficinas.
2 Edificaciones esenciales, como hospitales, destacamentos militares, bomberos.
3 Edificaciones de seguridad critica.

Tabla 1.2 Desempefio esperado en las edificaciones, segun el sismo de analisis.
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La Norma COVENIN 1756:2001 contiene explicitamente los requisitos del
Estado Limite de Supervivencia, con espectros de disefio inelasticos, detallado de
elementos, control de desplazamientos maximos y efectos P-Delta, pero los
requisitos para el Estado Limite de Servicio solo se incorporan indirectamente, al
considerar que si se cumplen las condiciones ultimas, la condicién de servicio esta
cubieyta.

El disefio sismorresistente no solo requiere que la estructura sea capaz de
resistir un conjunto de fuerzas laterales, o el simple dimensionamiento de
miembros para soportar fuerzas internas, sino que también requiere la
consideracion de respuestas inelasticas no lineales y de comportamiento ductil en
miembros y conexiones sometidos a varios ciclos de inversion de cargas de gran
magnitud. Esto implica que las estructuras en la condicién ultima no solo deben
tener resistencia, sino también rigidez, ductilidad, estabilidad, capacidad para
disipar energia (tenacidad) y desplazabilidad limitada, para controlar dafios no
estructurales y mantener la funcionalidad.

Para lograr un disefio final asociado a un comportamiento esencialmente
ddctil, se hacen las siguientes recomendaciones:

* Laresistencia, rigidez y las masas del sistema resistente a sismos debe
ser uniforme sin discontinuidades. Se debe disponer el mayor ndmero
posible de lineas de resistencia.

* Evitar las configuraciones irregulares.

* Suministrar rigidez y resistencia a los elementos portantes para
asegurar el aprovechamiento global de la resistencia y capacidad de
absorcion de energia.

* Asegurar que en las regiones criticas se desarrollen rétulas de longitud
suficientes, para que las demandas de ductilidad de curvatura no sean
excesivas.

* Controlar las demandas globales y locales de ductilidad.
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 Permitir la formacién de regiones inelasticas debidamente localizadas.

» Garantizar ciclos histeréticos estables hasta los niveles de deformacion
previsible.

» Evaluar la posible interaccién entre los elementos del sistema resistente
a sismo y los elementos no estructurales.

o Evitar los efectos P-A excesivos, pues reducen una parte de la
resistencia lateral (Grases, 1987).

1.2.- Comportamiento estructural.

El comportamiento del sistema estructural depende de la respuesta de sus
miembros y del material, junto con otros factores. Ante las solicitaciones de
disefio, se puede suponer que las estructuras permanecen en el rango elastico o
que van a tener incursiones en el inelastico. En el primer caso, las fuerzas de
disefio son mucho mayores que en el segundo y por lo tanto, resulta un disefio
antiecondmico para la mayoria de las estructuras, pero indispensable en el caso
de “instalaciones riesgosas”. Para la mayoria de las estructuras, el disefio optimo
se logra aceptando incursiones en el rango inelastico, balanceando ductilidad y
resistencia, para conseguir un comportamiento histerético estable, es decir, que
conserve su rigidez, resistencia y capacidad de disipar energia después de varios
ciclos de carga, de manera que el nivel de dafios sea minimo (Hernandez, 1997 y
Grisolia, 1999).

Dentro de los parametros que gobiernan el comportamiento de las estructuras,
la irregularidad vertical tiene una marcada influencia. Esta tiene repercusion en la
ductilidad y el factor de reduccién de respuesta R de las estructuras. El efecto de
las columnas cortas se ha considerado normalmente como un problema de
resistencia al corte y en este caso se analiza como un problema geométrico y se
desarrolla en torno a fuerzas aplicadas, ductilidad y factor de respuesta R.
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1.3.- Ductilidad.

En forma general, este término se define como la capacidad para alcanzar
deformaciones mas alla del limite elastico del material, sin presentar pérdida
apreciable de su capacidad resistente (Grisolia, 1999).

La ductilidad global Dgiobal €5 la medida de la ductilidad de una estructura,
expresada mediante el factor de ductilidad de la curva fuerza vs. deformacion,
expresada en términos de fuerza cortante basal vs. desplazamiento lateral del
tope o fuerza cortante vs. deriva promedio de entrepisos.

El comportamiento duictil del sistema estructural es una consecuencia de las
deformaciones locales o concentradas en aquellas secciones que alcanzan el
limite de cedencia del material (las llamadas articulaciones o rétulas plasticas).
Esta ductilidad local o demanda de duclilidad g, se puede expresar como la
relacion de curvatura maxima ¢, entre la Curvatura en el limite elastico ¢, 0 como
la relacion entre la rotacidn maxima oy, y la rotacién en el limite elastico oy en el
extremo del miembro donde se forma la rétula. En los desplazamientos de la
estructura no solo contribuyen las deformaciones inelasticas, sino también las
deformaciones elasticas, por lo cual los valores de ductilidad global no coinciden
con los de ductilidades locales, siempre que se evite la formacién de los
mecanismos frégiles (corte, adherencia, pandeo y otros). A medida que se forman
las rétulas plasticas, la estructura se va introduciendo en el rango ineldstico, hasta
que el numero de articulaciones sea tal que se forma un mecanismo de colapso
estructural. En nuestro caso la aplicacién de un Anlisis Estatico No Lineal (AENL)
permite la determinacion de las rétulas plasticas hasta agotar la capacidad de la
estructura.

Un pardmetro de gran importancia que se debe tener muy en cuenta es la

demanda de ductilidad global pg, la cual representa los requisitos impuestos por el
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movimiento sismico al sistema estructural. En un buen disefio sismorresistente
esta demanda de ductilidad debe ser menor que la ductilidad disponible p.

1.4.- Factor de reduccién de respuesta, R.

Los cédigos actuales de disefio sismorresistente estan orientados a permitir
que las estructuras tengan un comportamiento no lineal durante los movimientos
sismicos fuertes. En la actualidad, se acepta que el comportamiento estructural
inelastico reduce la demanda de fuerzas de disefio, con respecto a la demanda
que tiene la estructura, si su respuesta fuese completamente elastica (Iwan 1998).
Esta reduccién en las fuerzas de disefio es considerada en las actuales
previsiones de los cadigos sismorresistentes, mediante el factor de reduccién de
respuesta R,. Este factor se define para sistemas de un grado de libertad, como
la relacién entre la demanda de resistencia elastica y la demanda de resistencia
inelastica de la estructura, la cual se representa mediante la siguiente expresion
(Miranda, 1997):

_F =)

R =
Fy (ﬂzﬂl)

s

(1.1)

donde F,(u=1) es la fuerza maxima lateral aplicada para mantener el sistema en
el rango eldstico y F,(u=u,;) es la fuerza lateral de cedencia para aceptar una

demanda de ductilidad menor o igual a la ductilidad de disefio y7

Para efectos de disefio, R, corresponde a la méxima reduccion de fuerzas que
puede aplicarse, para limitar la demanda de ductilidad y predecir su valor maximo
en un sistema de un grado de libertad, cuya resistencia lateral sera igual a las
fuerzas de disefio. En el factor de reduccion R, se incorpora la capacidad global
del sistema para absorber y disipar energia por accién inelastica (Santa-Ana y
Miranda 2000).
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El factor de reduccién de respuesta es funcion basicamente de la demanda de
ductilidad, el periodo de vibracion de la estructura y de las condiciones del sitio
(Miranda y Bertero 1994). Para sistemas de multiples grados de libertad, el factor
R se puede obtener a partir del factor R, afectado por otros parametros que
consideran la redundancia y el comportamiento de estructuras de varios pisos, por
lo que el valor de R puede expresarse como:

R=R,.R,.R, (1.2)

donde R; es un factor de resistencia dependiente del periodo, Y R, es el factor de

redundancia, cuya funcién es cuantificar Ia mejora de confiabilidad de los sistemas
de pérticos resistentes a sismos que utilizan multiples lineas de resistencia en
cada direccién de la estructura (ATC 19, 1995).

Otros estudios proponen una expresion bilineal para la determinacion del factor
de reduccién de respuesta en funcién de la ductilidad y el periodo de la estructura
(Ridell et al., 1989):

R*-1

R=1+ T para0<T < T*

(1.3)
R=R* paraT* 2T

El valor de T* varia entre 0.1 y 0.4 segundos. El valor de R* coincide con el
valor del factor de ductilidad Hparau=23,4y5, pero es mas pequefio que p para
un factor de ductilidad de 10, tal como se muestra en Ia Tabla 1.3.

Factor de ductilidad | 2 3 4 5 6 7 8 9 10
R* 20[30|40(50(56(62 88|74 180
T*(seg) 0110203040404 04 104 |04

Tabla 1.3.- Valores de los parametros de la relacién bilineal para el factor de reduccién de
respuesta R.

10



CAPITULO | INTRODUCCION

1.5.- Irregularidad vertical.

Esta claramente establecido que la configuracién estructural es primordial para
el comportamiento sismico de Ias estructuras (Bento y Azevedo, 2000). En sismos
recientes, se ha observado que las estructuras irregulares muestran un
inadecuado comportamiento sismico al compararlas con estructuras similares
regulares, y la mayoria de los colapsos estan relacionados con problemas de
configuracién importantes o conceptos equivocados de disefio.

Hay diferentes casos de irregularidades en la configuracion, responsables del
deficiente comportamiento estructural, pero la no uniformidad en rigideces y de
masas, tanto en planta como en vertical, son las mas importantes. Las reglas
existentes para disefar tales estructuras todavia no consideran completamente el
problema y sélo algunas reglas empiricas son utilizadas cuando algun criterio de
regularidad no se satisface.

La Norma COVENIN 1756:2001 considera en su Capitulo 6, seccién 6.5.2, las
siguientes irregularidades verticales:

- Entrepiso blando: La rigidez lateral de algin entrepiso, es menor que 0.70 veces la
del entrepiso superior, 6 0.80 veces el promedio de las rigideces de los tres entrepisos
superiores.

- Entrepiso débil: La resistencia lateral de algun entrepiso, es menor que 0.70 veces
la correspondiente resistencia del entrepiso superior, 6 0.80 veces el promedio de las
resistencias de los tres entrepisos superiores.

- Distribucion irregular de masas de uno de los pisos contiguos: Cuando Ja masa
de algun piso exceda 1.3 veces Ia masa de uno de los pisos contiguos.

- Aumento de las masas con la elevacion: La distribucion de masas de Ia
edificacion crece sistematicamente con Ia altura.
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- Variaciones en la geometria del sistema estructural: La dimension horizontal del
sistema estructural en algun piso excede 1.30 veces la del piso adyacente.

- Esbeltez excesiva: El cociente entre la altura de la edificacion y la menor dimensién
en planta de la estructura nivel de base exceda a 4.

- Discontinuidad en el plano del sistema resistente a cargas laterales: De acuerdo

con alguno de los siguientes casos:

7) Columnas o muros que no contindan al llegar a un nivel inferior distinto al nivel
base.

i#) El ancho de la columna o muro en un piso presenta una reduccién que excede el
veinte por ciento (20%) del ancho de la columna o muro en el entrepiso
inmediatamente superior en la misma direccion horizontal,

i) El desalineamiento horizontal del eje de un miembro vertical, muro o columna,
entre dos pisos consecutivos, Supera 1/3 de la dimensién horizontal del miembro
inferior en la direccion del desalineamiento.

- Falta de conexién entre miembros verticales: Alguno de los miembros verticales,
columnas o muros, no estd conectado al diafragma de algun nivel,

- Efecto de columna corta: Marcada reduccion en la longitud libre de columnas, por
efecto de restricciones laterales tales como paredes, u otros elementos no
estructurales.

Para consideraciones de disefio, la Norma COVENIN 1756:2001 ha
incorporado algunos factores en funcisén del tipo de irregularidad que afectan
considerablemente el comportamiento de las estructuras ante la accién de los
sismos y que se presentan con bastante frecuencia, como es el caso del efecto de
las columnas cortas. Cada tipo de irregularidad debe ser objeto de investigacion
particular. El presente trabajo esta orientado al estudio de la influencia de las
columnas cortas en el comportamiento ineldstico de las estructuras.

En el Capitulo Il se presenta el planteamiento del problema, con una
descripcién de las experiencias de comportamiento de estas estructuras ante los
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movimientos sismicos. En el Capitulo Il se describe Ia metodologia empleada
para la realizacién del trabajo, el uso del programa Canny-W (Li, 1998) para la
construccion de curvas de capacidad AENL, y para realizar el Analisis Dinamico
No Lineal Tridimensional (ADNL-3D) con el objeto de determinar el
comportamiento estructural, los factores de reduccion de respuesta y las
demandas de ductilidad aplicando el modelo bilineal de Takeda, En el Capitulo IV
Se presentan los resultados obtenidos, su discusién y comparaciones, y finalmente
en el Capitulo V se presentan las Conclusiones y Recomendaciones.

13



CAPITULO I1
_————
EL PROBLEMA DE LAS COLUMNAS
CORTAS



CAPITULO 11 EL PROBLEMA DE LAS COLUMNAS CORTAS

2.1.- Irregularidad vertical

El buen desempefio estructural de una edificacion depende en gran medida de
su configuracion. Las estructuras que presentan el mejor comportamiento ante las
solicitaciones sismicas son las de formas simples en planta y elevacion. Sin
embargo, en la mayoria de los disefios resulta dificil conseguir una estructuracién
totalmente regular y por lo general existen algunos elementos que convierten a la
estructura en irregular. La irregularidad esta enmarcada en dos &mbitos, vertical y
horizontal. En este trabajo, la influencia de las columnas cortas permite hacer
referencia a la irregularidad vertical.

La importancia de los efectos de la irregularidad vertical en el comportamiento
estructural se ha estudiado con énfasis en los dltimos afios. Diferentes
investigaciones se han orientado a evaluar su influencia en el desempeiio
estructural.

En el trabajo de Ozmen,1996; se estudié Ia confiabilidad del Método Estatico
Equivalente (MEE) en estructuras de varios pisos para evaluar irregularidades
verticales como las geométricas y la distribucién de masas y rigideces. Las
estructuras se analizan comparando los resultados con el método de
superposicion modal tridimensional (ADM-3D); determinando la proporcién de los
momentos flectores de disefio debido a cada metodo, y a esta proporcién se le
llama factor computacional de seguridad. El promedio ponderado de éstos
determina el factor global computacional de seguridad, el cual se utiliza en la
evaluacion de las irregularidades verticales. En edificaciones regulares donde
predomina el primer modo de vibracion, este factor arroja valores mayores que la
unidad para los casos analizados, indicando un grado de seguridad del MEE.

Otros casos de irregularidad como las paredes de altura intermedia y los pisos
blandos en planta baja, son considerados en el trabajo de Cassis,1996. Las
estructuras de este estudio se disefiaron bajo el Cédigo Sismico de Chile
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mediante ADM-3D, obteniendo su resistencia y desplazamientos mediante un
AENL, la demanda sismica se obtuvo mediante un analisis dinamico no lineal
(ADNL) utilizando los registros del Sismo de Chile del 03-03-85. Los resultados
mostraron modos de falla fragil para los edificios irregulares sin paredes en
algunos pisos, los cuales deben evitarse.

En el trabajo de Moretti y Tassios, 1998; se analizaron modelos a escala de
columnas cortas para investigar su comportamiento ante cargas ciclicas, utilizando
diferentes porcentajes de acero longitudinal y transversal. Se propone un modelo
de armadura, para describir el comportamiento de columnas de concreto armado
y se compara con los resultados de las pruebas. La sustitucién de una parte del
acero longitudinal por barras diagonales, sin reducir el acero transversal, mejora el
comportamiento ductil. Este modelo puede utilizarse para estimar la capacidad de
carga de la columna e inclusive el tipo de falla que se puede esperar.

2.2.- El efecto de columna corta.

La columna corta se produce debido a una modificacién accidental en la
configuracion estructural original. Se presenta cuando en una estructura sometida
a fuerzas o solicitaciones horizontales, la luz libre de la columna se ve disminuida
por un elemento, generalmente no estructural, que limita la capacidad de la
columna de deformarse libremente en el sentido lateral, como se muestra en la
Fig. 2.1.

Estos elementos no estructurales generalmente no son considerados en el
analisis y disefio del sistema, sino que se asume que la estructura actua libre y
puede deformarse sin interaccion de los elementos no estructurales. Estos
componentes, debido a sus caracteristicas dinamicas y al no ser separados de la
estructura durante un sismo, tienen una participacién significativa en el
comportamiento del sistema resistente.
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Muro no estructural

Fig. 2.1.- Deformaciones de columnas no restringidas y restringidas
en su libre desplazamiento lateral

Las causas mas comunes que generan el efecto de columna corta se muestran
a continuacion.

2.2.1.- Confinamiento lateral parcial en la altura de la columna por elementos
rigidos.

El caso mas comun es el confinamiento de una parte de la columna por muros
no estructurales, para dejar aberturas de iluminacién y ventilacion en espacios
donde se requiere una restriccion de las visuales. Las columnas quedan
confinadas en su parte inferior por las paredes rigidas y libres en la parte superior,
con una longitud generalmente pequefa (Fig. 2.2). Esta configuracién es comun
en aulas de escuelas, depésitos, bafios, y consultorios médicos.

En estos casos, las paredes no estructurales son mas altas que la altura de los
antepechos de las ventanas normales y para cumplir con las regulaciones de
ventilacion e iluminacién, las ventanas altas se extienden a todo lo ancho de los
porticos. El confinamiento de una parte de la columna por muros no estructurales,
hace que los muros y la parte confinada trabajen conjuntamente como muro rigido
y la parte superior libre trabaja como una pequefia columna, la cual recibe la
mayor parte de la solicitaciéon por corte para la cual fue calculada la columna
completa.
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2.2.2.- Acoplamiento _de elementos estructurales Y no estructurales en niveles

intermedios de la columna.

La interaccién de elementos estructurales horizontales como vigas o losas de
descansos de escaleras y rampas, y no estructurales como tuberias adosadas a
las columnas, que entran en contacto con ella en lugares intermedios, también

pueden producir modificaciones en su comportamiento (Fig 2.3).

Columna
Corta

Fig. 2.2.- Conformacién tipica de columnas Fig. 2.3.- Columna corta causada por el
cortas descanso de la escalera.

2.2.3.- Ubicacién del edificio en terrenos inclinados y semisétanos.

La primera losa de entrepiso de un edificio construido sobre un terreno
inclinado, generalmente ocasiona que la altura de las columnas que soportan
dicha losa vaya aumentando en longitud a medida que el terreno se va separando
del nivel de la losa, produciendo en algunos casos columnas cortas tal y como se
muestra en la Fig. 2.4.

En edificaciones con semisétanos, los muros de contencién que suben desde
la fundacién unidos a las columnas, Yy que superan el nivel del suelo en el exterior,
son interrumpidos para la ubicacién de aberturas que permitan iluminacién y
ventilacion (Fig. 2.5) generando situaciones de columna corta.
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Fig. 2.4.- Edificio sobre terreno inclinado donde Fig. 2.5.- Columna corta generada por
se presentan columnas cortas. la ventilacion del semisétano.

2.3.- Comportamiento de la columna corta.

Cuando un pértico es sometido a cargas verticales, los dos extremos de una
columna se mantienen dentro de la misma linea vertical, mientras que en el caso
en que se someta a fuerzas horizontales, el extremo superior de la columna se
desplaza horizontalmente y genera la deriva del entrepiso. En la Fig. 2.6 se
muestra una representacién del comportamiento para ambos casos, donde las
fuerzas internas se presentan en los extremos del elemento, momento flector M,
fuerza axial P y la fuerza cortante V.

La relacién entre los momentos flectores que actuan en los extremos de la
columna y'la fuerza cortante se obtiene del equilibrio:

M, +M,
h

74 (2.1)

o simplemente la fuerza cortante V corresponde a la suma algebraica de los
momentos en los extremos (M, + M,) dividida por la luz libre de la columna h.

En la columna corta, al reducir la luz libre debido a la presencia de un elemento

19



CAPITULO 11 EL PROBLEMA DE LAS COLUMNAS CORTAS

externo a ella, generalmente no estructural, las fuerzas cortantes que debe resistir
la columna aumentan considerablemente.

a) Ante cargas verticales b) Ante fuerzas horizontales

Fig. 2.6.- Deformaciones de la columna de un portico y sus diagramas de momentos.

Por lo tanto, el elemento no estructural puede controlar la fuerza cortante de la
columna. El gran problema de que existan columnas cortas dentro de la estructura
es que el valor de la fuerza cortante de disefio puede ser excedida debido a la
reduccion de la luz libre que causa el elemento no estructural, provocando un falla
fragil en la columna por corte antes de desarrollar la capacidad total de flexién.
Para evitar este mecanismo fragil, en el método de disefio por capacidad se toma
el corte de disefio sobre la base de la formacién de rétulas plasticas en los
extremos de las columnas cortas (Paulay y Priestley, 1991). Al reducir la altura de
la columna aumenta la fuerza cortante, de hecho la rigidez mayor atrae mayor
fuerza cortante. Para una columna de altura H y una columna corta de altura h
(Fig. 2.7.a), la relacién de cortes v/V = (H/h)3con (H/h) entre 3y 4, resulta en un
valor de v entre 27 y 64 veces el corte de la columna de altura H, tal como se
muestra en la gréfica de la Fig. 2.7. (Godoy y Puig, 2002).

Si estos componentes no estructurales muy rigidos no se consideran en el
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proyecto original, se puede modificar el comportamiento sismorresistente de las
columnas produciendo efectos no esperados e indeseados. El muro puede
producir un confinamiento tan efectivo, posibilitando que la falla se produzca
primero en la columna que en este elemento no estructural, aparentemente débil.

P

v g P
ol +

== g

H
h

A" 4 v
a) Columnas de iguales propiedades b) Relacién de Altura vs. Relacién de Cortante

Fig. 2.7.- Comparacion de cortantes entre columnas de iguales propiedades y diferentes alturas.
(Godoy y Puig, 2002).

2.4.- Experiencias de falla por efecto de columnas cortas.

Son muchos los casos en que las edificaciones fallan ante un sismo debido a la
existencia de columnas cortas. A continuacién se hace referencia a algunos de los
casos mas recientes.

a) Sismo de Bhuj (India), M=7.5, fecha: 26-06-2001. Las construcciones tipicas en
Ahmedabad y Bhuj son estructuras de pérticos de concreto armado resistentes a
momento con mamposteria de ladrillo o piedra sin reforzar. Se observ falla por
efecto de columnas cortas en Ia planta baja de un edificio de cinco niveles de
apartamentos llamado Krishna en Bhuj (Fig. 2.8). Igual dafio se observé en el
edificio de apartamentos Kripa (Fig. 2.9), donde se determiné que las columnas
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cortas estuvieron sujetas a fuerzas altas de corte debido a la gran masa colocada
en el tope del edificio (Goyal et al., 2001).

Fig. 2.8.- Falla de columna corta debido al Fig. 2.9.- Falla de columna corta.
refuerzo transversal insuficiente.

b) Sismo de Kocaeli, M=7.4; fecha: 17-08-99. Cerca de Izmit, Provincia de Kocaeli,
en Turquia, miles de edificios de cuatro a siete pisos quedaron total o parcialmente
colapsados. La mayoria de las fallas estructurales ocurrieron por la falta de
refuerzo transversal en columnas y juntas viga-columna, inadecuado anclaje y
empalme del acero de refuerzo longitudinal y las irregularidades verticales y en
planta. En la Fig. 2.10 se observa un caso de falla por insuficiente refuerzo
transversal en una columna corta (Sozen y Elwood, 1999).

c) Sismo de Armenia; ML=6.2, fecha: 25-01-99. Se presentd en la zona Centro-
Occidental de Colombia, dicho evento causé graves dafios en la ciudad de
Armenia, capital del Departamento de Quindio; en Ia ciudad de Pereira, capital del
Departamento de Risaralda, y en un amplio nimero poblados alrededor de estas
ciudades. Fueron evidentes los efectos de columna corta, la torsién por la
excentricidad de rigidez causada por la disposicién asimétrica de muros de
tabiqueria y el mal comportamiento de edificios de formas irregulares.
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Fig. 2.11.- Colapso parcial de edificacién del sector
educativo por columnas cortas

Fig. 2.10.- Sismo de Izmit, Kocaeli. Deficiente
acero transversal en columna corta.

Las dimensiones insuficientes de los elementos estructurales y la falta de
confinamiento mediante acero transversal tanto en columnas y vigas facilité la
ocurrencia de fallas por esfuerzo cortante y en algunos casos fue la causa del
colapso total o parcial de las edificaciones. Las estructuras de un amplio nimero
de escuelas y colegios fueron fuertemente afectadas. Se estima que cerca del
80% de las edificaciones educativas de la zona sufrieron dafios moderados a
severos (Fig. 2.11). Como conclusién de la revisién efectuada, se ratificé que la
interaccion adversa de elementos no estructurales con las estructuras es causa de
graves dafos que pueden causar el colapso de las edificaciones. En las Figs. 2.12
y 2.13 se muestran otros casos de fallas por efecto de columna corta (Cardona,
1999).

d) Sismo Regién Sur de Peri; M=7.3; fecha: 12-11-96. La edificacién mas
comun utilizada para escuelas conocida como el tipo “780", es una estructura de
dos pisos de concreto armado con paredes de mamposteria. En el sentido
longitudinal la mamposteria tiene una altura parcial, lo que genera el efecto de
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columna corta. Esta planta todavia es usada en nuevas construcciones con
algunas diferencias, como a) paredes de mamposteria en la direccién transversal
fueron sustituidas por muros portantes, b) En el sentido longitudinal se han
separado las paredes de mediana altura de las columnas con una junta de una
pulgada. Desafortunadamente, en la practica, estas juntas no fueron efectivas,
como se muestra en la Fig. 2.14 (Bariola y Kuroiwa 1996).

Fig. 2.12.- Efecto de columna corta por interaccion
de muros de mamposteria

Fig. 2.13.- Columna corta generada por
desnivel del terreno.

En algunas de las escuelas mas antiguas, las paredes de mamposteria se
construyeron completas a ambos lados de las columnas en el sentido longitudinal,
eliminando las columnas cortas e incrementando la rigidez longitudinal. Dos
estructuras de este tipo no sufrieron dafio alguno (Fig. 2.15).
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Fig. 2.14.- Falla de columna corta en Fig. 2.15.- Escuela tipo “780” con paredes en
escuela tipo “780”". ambos lados, no sufrié dafio.

e) Cariaco, Venezuela; M=6.9; fecha: 09-07-97. En Cariaco, a menos de 10 km del
epicentro, dos escuelas se derrumbaron, muriendo aproximadamente 30
estudiantes. La Escuela Valentin Valiente era una estructura de dos pisos de
concreto armado construida en 1955. Tenia una planta rectangular simétrica.
Pérticos con vigas profundas (secciones més grandes que las columnas) sélo
existian en la direccién transversal. No habia ningun pédrtico en la direccién
longitudinal donde las columnas sélo se conectaban con la losa. Las paredes eran
de bloques de concreto construidas hasta dos tercios de la altura del piso,
generando muchas columnas cortas (Reporte EERI, FUNVISIS et al., 1997).

No se observé ningun refuerzo transversal en las juntas viga-columna. Quedé
evidenciado que el edificio se movi6 en la direccion longitudinal flexible antes de
derrumbarse. Algunas vigas se observaron completamente separadas de las
columnas. Las columnas cortas fallaron en el tope de la mamposteria (Fig. 2.16).
Se observaron rétulas plasticas en el tope y base de la mayoria de las columnas,
asi como también muchos agrietamientos en la juntas.

La otra estructura educativa que colapsé en Cariaco fue el Liceo Raimundo
Martinez, una estructura de concreto armado de 4 pisos, construida en 1989.
Aparentemente el Liceo estaba compuesto por dos estructuras con planta en
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forma de “C”, separadas unos centimetros. Las dos estructuras juntas formaban
una planta cuadrada con un vacio rectangular en el centro. La estructura estaba
compuesta por pérticos con numerosas paredes a media altura, llevando esto a la
formacién de muchas columnas cortas. El primer piso colapsé en ambos edificios;
las columnas cortas y la falta de refuerzo transversal pueden haber sido la causa
del colapso de vigas y nodos (Fig. 2.17).

Fig. 2.16.- Escuela Valentin en Cariaco, Fig. 2.17.- Liceo Raimundo Martinez en Cariaco,
colapsada. colapsado completamente.

2.5.- Situacion actual.

Hasta la fecha, se han desarrollado muchos trabajos en torno a este tema para
tratar de proponer un método que permita entender el comportamiento de las
columnas cortas como elementos de concreto armado. Entre ellos se pueden
nombrar: Influencia del acero de refuerzo en la resistencia lateral de columnas
cortas de concreto armado (Woodward y Jirsa, 1984); Clasificacién del
comportamiento de columnas cortas de concreto armado sujetas a deformaciones
ciclicas (Woodwad y Jirsa, 1980); Comportamiento sismico de columnas cortas de
concreto armado (Moretti y Tassios, 1998); Capacidad de deformacion de
columnas cortas de concreto reforzadas diagonalmente Sujetas a grandes
esfuerzos de compresién axial (Kuarmoto et al, 1988); Propuesta de un método de
reforzamiento a cortante sismico de columnas cortas de concreto armado en
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edificaciones existentes (Yoshimura et al, 1988).

Actualmente, para considerar la influencia de la columna corta en el disefio de
las estructuras, la Norma venezolana COVENIN 1756:2001 prevé que las
solicitaciones obtenidas del andlisis sean multiplicadas por 1.3 en todos los
elementos del entrepiso donde se localice la irregularidad, y los de los entrepisos
inferiores. Estas especificaciones incentivaron la redaccién de los Objetivos del
presente Trabajo:

1. Evaluar las solicitaciones a que estan sometidas las columnas cortas de una
serie de edificios, en relacién a otros con columnas de altura normal, a fin de
calibrar con el coeficiente dado por la norma de 1.3.

2. Determinar la influencia del efecto de las columnas cortas en la ductilidad
estructural, en base a su ubicacion en diferentes alturas.

3. Determinar la influencia de las columnas cortas en el factor de reduccién de
respuesta R de las estructuras.

4. Proponer consideraciones normativas para tomar en cuenta el efecto de
columnas cortas en el disefio sismorresistente de edificaéiones de concreto
armado.
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CAPITULO Il ANALISIS ESTRUCTURAL LINEAL ELASTICO Y NO LINEAL

3.1.- Metodologia
Para llevar a cabo este estudio, se planted la siguiente metodologia de trabajo:

* Seleccion de las estructuras a analizar.

* Predimensionado aplicando el MEE y Torsién Estética Equivalente (TEE).

¢ Disefio de los edificios en estudio, con el Método de ADM-3D, utilizando el
Programa SetBuildingVer.8.2 ( Fortoul, 2001).

* Construccién de las curvas Push-Over, de los edificios mediante un AENL.

* Andlisis del comportamiento dinédmico de los edificios mediante un an4lisis
dinamico no lineal tridimensional historia-tiempo (ADNL-3D), basado en el
modelo de comportamiento histerético bilineal de TAKEDA (Li, 1998). Para
los analisis inelasticos se utiliza el programa Canny-W (Li, 1998).

¢ Analisis y discusién de los resultados.

3.2.- Seleccidn de las estructuras,

El estudio se limita al analisis de éstructuras de concreto armado y esta
orientado a evaluar la incidencia de la irregularidad vertical por columnas cortas en
la respuesta dinamica de las edificaciones. Se seleccionan edificios Tipo |, de
porticos ortogonales, planta regular, simétrica, de 6, 12y 18 pisos, con tres vanos
de 6 m de longitud en cada sentido, y alturas de entrepiso de 3m (Fig. 3.1).

Para contemplar la irregularidad vertical, en el andlisis inelastico se introducen
columnas cortas en diferentes niveles de cada estructura, como la planta baja, la
planta intermedia y la planta alta (Fig. 3.2), para determinar su influencia en el
comportamiento global, lo que genera nueve modelos adicionales de andlisis.
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Fig. 3.1.- Estructura modelo regular de 6 pisos

La columna corta se introduce colocando una viga adicional en el nivel de
interés, con las mismas caracteristicas de resistencia que la viga del nivel
superior, generando de este modo una columna corta de 1m de altura. De esta
manera, la estructura queda con un piso adicional (Fig. 3.2), ademas se ajusta el
diagrama de interaccién de las columnas cortas, para incorporar la reduccién de
capacidad a flexién por efectos de corte. Los resultados que se obtienen estan
limitados al comportamiento de este modelo.

N6

]
N5 el 3m
Columna corta) [
N4 h=1m 3m
'y
/ N3 -
Columna corta) L]
t:-=1m N2 3m"
7y
/ N1 3m"
[ Y
3m
L L T 1 4 1e=d1 1 1 T 7T
a) b) c)

Fig. 3.2.- Modelos de 6 pisos con la generacion de columna corta en: a) Planta Baja, b) Planta
Intermedia, ¢) Planta alta.

En total se analizan 3 modelos regulares y 9 modelos con columnas cortas:
Modelo de 6 pisos:

» Edificio completamente regular (6NR).
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» Edificio con columna corta en planta baja (6NPB).

*  Edificio con columna corta entre niveles 3 y 4 (6NPI).

*  Edificio con columna corta entre niveles 5y 6 (BNPA).
Modelo de 12 pisos:

¢ Edificio completamente regular (12NR).

* Edificio con columna corta en planta baja (12NPB).

Edificio con columna corta entre niveles 6y 7 (12NPI).

* Edificio con columna corta entre niveles 11 y 12 (12NPA).
Modelo de 18 pisos:

¢ Edificio completamente regular (18NR).

* Edificio con columna corta en planta baja (18NPB).

* Edificio con columna corta entre niveles 9 y 10 (18NPI).

* Edificio con columna corta entre niveles 17 y 18 (18NPA).

Se toma el grupo de edificios regulares (6NR, 12NR Y 18NR) y ademas los
edificios afectados por las columnas Cortas y finaimente se comparan los
comportamientos obtenidos en la nueva condicién.

Los edificios se disefan sin contemplar el efecto de la columna corta,
asumiendo que esta condicién no se conoce al momento de disefio, y por la
construccion se generan las columnas cortas con la incorporacién de la tabiqueria,
tal como ocurre en la mayoria de los casos.

3.3.- Predimensionado de los Edificios.

Los edificios se disefian bajo las prescripciones de las Normas venezolanas
COVENIN 1756:2001 y COVENIN 1753:1987. Previamente al disefio se ejecuta la
etapa de predimensionado, a fin de determinar las dimensiones preliminares de
los elementos estructurales, haciendo que la estructura esté en el limite de la
desplazabilidad del 18%o..
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El disefio de los edificios se realiza asumiendo su ubicacién en la zona Este de
Barquisimeto, donde el perfil geotécnico del terreno de fundacién caracteriza una
forma espectral S1. Los aspectos fundamentales del proceso de predimensionado
son:

Datos para el disefio, segin COVENIN 1756:2001:

» Zona sismica: 5 Numero de pisos: 6, 12, 18
> Uso de la estructura: Oficinas Forma espectral: S1
o Grupo: B2 Altura de entrepiso:3 m
o Coeficiente de uso a: 1 Longitud del tramo: 6 m
Concreto f'; = 250 kg/cm?

Acero F, = 4.200 Kg/cm?

> Tipo de estructura: Pdrticos

vV V V V VvV V

> Losade entrepiso: Armada  en
dos direcciones

Las losas de entrepiso se consideran armadas en dos direcciones y se obtiene
simetria total en planta. En la Fig. 3.3 se muestra la configuracién en planta donde
se indican las &reas tributarias para vigas y columnas.

Y VIGAS COLUMNAS
D 6 m 6 m 6m
3m
6m
C 3m
3m
6m
E ______ —_ 3m
3m
6m
A x °m
1 2 3 4

Fig. 3.3.- Areas tributarias en vigas y columnas.
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El predimensionado de los edificios modelo de 6,12 y 18 pisos se realiza
tomando en cuenta la maxima desplazabilidad permitida de 0.018. Las
dimensiones sufren modificaciones en el disefio final, ya que todo proceso de
disefio es iterativo.

3.4.- Disefo de los edificios.

El disefio de los edificios se efectia cumpliendo las premisas contempladas en
la Norma Venezolana COVENIN 1753:1987 “Estructuras de Concreto Armado
para Edificaciones”, para el Nivel de Disefio 3 (ND3).

A fin de obtener una estructura ductil con buen comportamiento sismico, se
toman en cuenta las siguientes consideraciones.

> El edificio se encuentra en zona sismica 5, ND3 con un factor de
reduccion de respuesta R = 6.

> Se utiliza el Método de ADM-3D con tres grados de libertad por nivel.

> Las dimensiones de los elementos estructurales, vigas y columnas, se
modifican hasta llevar la desplazabilidad cercana al limite permisible
§=0.018.

> Las losas de entrepiso se consideran como diafragmas rigidos.

> El disefio de las areas de acero y dimensiones finales de los elementos
se optimizan para tener la menor sobrerresistencia posible.

» Una buena respuesta del sistema estructural, requiere el criterio de viga
debil — columna fuerte.

Los disefios se realizan con la asistencia del programa SetBuildingVers.2.
(Fortoul, 2001). EI programa efectua el calculo de los modos de vibraciéon de la
estructura a través del Método de Stodola, incluye los efectos P-A, determina los
casos de cargas establecidos por la norma y disefa los aceros de los elementos
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estructurales atendiendo las indicaciones de la Normas COVENIN 1753:1987.

3.4.1.- Disefio de acero en vigas y columnas.

El disefio de acero de refuerzo en vigas se efectia tomando como porcentaje
de acero valores entre 0,5 y 0,75 py, para evitar que las dimensiones de las vigas
se hagan muy grandes y afecte el valor de la desplazabilidad. En el caso de las
columnas, la norma fija como limites para el porcentaje de acero valores de 1y
6%, y el disefio se efecttia con valores maximos del 2%.

El Capitulo 18 de la Norma 1753:1987 establece el requisito de resistencia a
flexion del nodo o junta viga—columna. En cualquier nodo o junta viga-columna en
el plano, se debe cumplir que la suma de las resistencias a flexiéon de las
columnas sea 1,20 veces mayor que la suma de las resistencias a flexién de las
vigas concurrentes, es decir:

M

o 2 1,20ZM vig (3.1)
Es importante sefialar que este criterio se omite para las columnas del ultimo
nivel, por tener un comportamiento especial.

3.4.2.- Dimensiones definitivas.

Las dimensiones definitivas para los modelos regulares de 6, 12 y 18 pisos,
obtenidas de la ejecucién del programa SetBuildingVer8.2 se muestran en las
Figs. 3.4, 3.5 y 3.6, junto con las graficas que muestran su comportamiento. En
las Tablas 3.1 a 3.9 se muestran las 4reas de aceros requeridas.
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Fig. 3.4.- Dimensiones definitivas Modelo 6NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Fig. 3.5.- Dimensiones definitivas Modelo 12NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Fig. 3.6.- Dimensiones definitivas Modelo 18NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Modelo 6NR
Columnas entre| Area de acero
niveles (cm?)

5-6 45.92
4-5 45.92
3-4 47.82
23 47.82
1-2 43.39
PB-1 43.39

Tabla 3.1.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 6NR.

Pdrtico de Borde
. Ejes
Nivel l
1 2 3 4
6 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm’
5.70 cm® 5.70 cm® 5.70 cm® 5.70 cm?
5 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm® 14.25 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm’
4 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm®
3 17.10 em? 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 cm?
8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm®
2 17.10 om? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm’
1 14.25 om® 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 cm?
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm?

Tabla 3.2.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 6NR - Pértico de Borde.

Pértico Central
Ejes
Nivel
e 1 2 3 4

6 14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm?
8.55 cm? 5.70 cm? 5.70 cm® 5.70 cm®

5 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
11.40 cm? 8.55 cm® 8.55 cm® 11.40 cm?

4 21.06 cm? 21.06 cm® 21.06 cm’ 21.06 cm®
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?

3 21.06 cm® 21.06 cm? 21.06 cm’ 21.06 cm?
11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?

2 21.06 cm® 21.06 cm? 21.06 om’ 21.06 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm?

1 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm?

Tabla 3.3.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 6NR - Pértico Central.
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Tabla 3.4.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 12NR.

Modelo 12NR
Columnas entre| Area de acero
niveles (cm?)
11-12 40.85
10-11 40.85
9-10 44.97
89 44.97
7-8 49.72
67 49.72
5-6 55.10
45 55.10
34 51.94
23 51.94
1-2 57.00
PB-1 57.00

Pértico de Borde
. Ejes
Nivel
1 2 3 4

12 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
5.70 cm? 5.70 cm? 5.70 cm? 5.70 cm®
11 14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm?® 14.25 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm®
10 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 em®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm?
9 17.10 cm? 17.10 em? 17.10 cm? 17.10 cm®
11.40 cm® 8.55 cm? 8.55 cm? 11.40 cm?
8 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
7 19.08 cm® 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
6 21.06 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 21.06 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
5 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?
4 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
3 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 em? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
2 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 em® 8.55 cm? 8.55 cm?
1 14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm?
8.55 cm® 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm?

Tabla 3.5.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 12NR - Pértico de Borde.
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Pértico Central
. Ejes
Nivel
1 2 3 4

12 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm?
8.55 cm® 8.65 cm? 8.55 cm® 8.55 cm?
11 17.10 om* 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 cm?
11.40 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 11.40 cm?
10 21.06 cm® 19.08 cm? 19.08 cm? 21.06 cm®
11.40 ¢m? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
9 21,06 om® 21,06 om® 21.06 cm® 21.06 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm® 11,40 cm®
23,04 em? 23.04 cm® 23.04 cm® 23.04 cm®

8
14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm®
23.04 cm? 23.04 cm? 23.04 cm® 23.04 cm®

7
14.25 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 14.25 cm®
23.04 cm® 23.04 cm® 23.04 cm? 23.04 cm?

6
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm®
23.04 om® 23.04 cm’ 23.04 cm® 23.04 cm?

5
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?
23.04 cm® 23.04 cm? 23.04 cm® 23.04 cm*

4
11,40 em? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm®
23,04 cm? 23,04 cm® 23.04 cm® 23.04 om*

3
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
21.06 cm? 21,06 cm? 21.06 cm? 21.06 cm®

2
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm®
1 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm®

Tabla 3.6.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 12NR - Pértico Central.

Tabla 3.7.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 18NR.

Modelo 18NR
Columnas entre| Area de acero

niveles (cm?)
17-18 40.22
16-17 40.22
15-16 48.77
14-15 44.02

13-14 456
1213 37.37
1112 49.72
10-11 43.07
9-10 49.72
8-9 67.77
78 57.32
67 57.32
56 66.19
45 66.19
3-4 72.52
23 72.52
1-2 82.34
PB-1 8234
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Pértico de Borde
. Ejes
Nivel i > 3 2

18 11.40 cm: 11.40 cm: 11.40 cm: 11.40 cm:
5.70 cm 5.70 cm 5.70 cm 5.70 cm
17 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm: 14,25 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
16 17.10 cm: 17.10 cm: 17.10 cm: 17.10 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
15 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
14 21,06 cm® 21,06 cm® 21.06 cm? 21.06 cm?
11.40 cm? 14.25 cm? 14.25 cm? 11.40 cm?
13 21.06 cm? 21.06 cm’ 21.06 cm® 21.06 cm?
14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm? 14,25 cm?
12 23.04 cm® 23,04 cm? 23.04 cm? 23.04 cm?
14.25 cm? 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm?
11 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm:
14.25 cm 17.10 cm 17.10 cm 14.25 cm
10 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm:
14.25 cm 17.10 cm 17.10 cm 14.25 cm
9 23.91 cm? 23.04 cm? 23.04 cm? 23.91 cm?
17.10 cm® 14.25 cm® 14.25 cm? 17.10 cm?
8 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm?
17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
7 23.91 cm? 23.91 ecm® 23.91 cm? 23.91 em?
17.10 cm? 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm?
6 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm®
17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
5 25.89 cm? 25.89 cm? 25.89 cm® 25.89 cm?
19.95 cm® 19.95 cm? 19.95 cm? 19.95 cm?
4 23.91 cm® 23.91 cm® 23.91 cm® 23.91 cm?
17.10 cm? 19.95 cm? 19.95 cm? 17.10 cm?
3 25.89 cm® 25.89 cm® 25.89 cm? 25.89 cm?
17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
2 23.91 cm? 23.91 cm® 23.91 cm? 23.91 cm?
17.10 cm? 17.10 em? 17.10 cm? 17.10 cm?
1 19.95 cm® 19.95 cm? 19.95 cm? 19.95 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11,40 cm?

Tabla 3.8.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 18NR - Pértico de Borde.
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Pértico Central
: Ejes
Nivel 1 > 3 2

18 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
17 19.08 cm: 17.10 cm: 17.10 cm: 19.08 cm:
11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm
16 21.06 cm: 21.06 cm: 21.06 cm’ 21,06 cm®
11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm® 11.40 cm?
15 23.04 cmi 21.06 cm: 21.06 cm’ 23.04 cm®
11.40 cm 11.40 cm 11.40 om? 11.40 cm®
14 25.02 cm? 23.04 cm? 23.04 cm’ 25.02 cm®
14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm®
13 25.02 cm: 23.04 cm: 23.04 o 25.02 cm?
14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm’ 14.25 cm?
12 25.02 cm® 25,02 cm® 25.02 cm’ 25.02 cm’
14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 om?
11 25.02 cm? 25.02 cm? 25.02 om’ 25.02 em?
14.25 cm’ 14.25 cm’ 14.25 cm® 14.25 cm?
10 25.02 cm: 25.02 cm: 25.02 cm: 25.02 cm:
14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm
9 27.87 cm? 27.87 cm® 27.87 cm’ 27.87 cm?
14.25 cm® 17.10 e 17.10 om® 14,25 cm?
8 27.87 cm? 27.87 cm? 27.87 om’ 27.87 cm®
14.25 om® 17.10 cm? 17.10 cm’ 14.25 cm?
7 27.87 om? 27.87 cm? 27.87 o’ 27.87 em®
14.25 cm® 17.10 cm® 17.10 cm? 14.25 om?
5 27.87 o’ 27.87 cm® 27.87 cm’ 27.87 cm’
14.25 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 14.25 cm?
5 29.85 cm’ 27.87 om? 27.87 cm? 29.85 cm’
17.10 em® 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 om?
4 27.87 cm? 27.87 e’ 27.87 om’ 27.87 cm?
17.10 cm? 17.10 cm’ 17.10 cm’ 17.10 cm?
29.85 cm* 29.85 cm’ 29.85 cm’ 29.85 cm®
3 17.10 cm® 17.10 cm’ 17.10 cm’ 17.10 cm’
2 27.87 e 25.89 e’ 25.89 o’ 27.87 cm?
14.25 cm’ 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 om?
1 21.93 om® 21.93 cm? 21.93 cm? 21.93 cm’
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm’ 11.40 cm®

Tabla 3.9.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 18NR - Pértico Central.
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3.5.- Construccion de las curvas Push-Over.

Existe una tendencia creciente hacia el uso del andlisis push-over (Curva de
Capacidad) como una herramienta para evaluar la resistencia sismica y la
seguridad estructural. Se considera que este procedimiento es realista, y que
calibra la vulnerabilidad de edificios regulares durante los sismos, mejor que los
procedimientos convencionales contenidos en los codigos de disefio (Kim y D’
Amore 1999). Sin embargo, existe una deficiencia de este meétodo, ya que implica
una relacion estética entre la capacidad estructural y la demanda sismica (Bertero
et al., 1991). El comportamiento no lineal de la estructura depende de la forma de
las cargas y el andlisis push-over asume que el dafio es solo consecuencia de la
deformacion lateral de la estructura, despreciando la energia disipada. En general,
se ha establecido que el dafio es funcién de la deformacién lateral y de la energia
disipada (Park et al., 1984). El procedimiento permite conocer una forma de
comportamiento de la estructura ante la accién de un sismo y el agotamiento
estructural por empuje lateral es analogo al primer modo de vibracién. Las
conclusiones que se obtienen en este Trabajo, referidas a la curva de capacidad,
llevan implicitas las deficiencias de este método.

El método push-over consiste en la aplicacién de una carga lateral monoténica
a la estructura, partiendo de pequenos incrementos hasta obtener el colapso
estructural. En este trabajo el analisis push-over se lieva a cabo con el programa
Canny-W (Li, 1998), disefiado también para efectuar AENL-3D. El andlisis push-
over incrementa la carga monoténicamente, con incrementos automaticos en
funcién de la deformacion de la estructura, lo que se conoce como push-over
controlado. La ecuacion que rige el incremento es la siguiente:

=20 % Dy D, (3.2)
X, 100000 - 100

donde Ky = rigidez inicial.
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K, = rigidez instantanea.
D,, = mayor dimensién de la estructura en las tres direcciones.

o = factor de ajuste del incremento de carga.

La ecuacién arroja un incremento inicial de carga igual a D,/100000,
suponiendo un o = 0, el paso de carga también se incrementa por la degradacion
de rigidez de la estructura. El valor limite del paso de carga se fija como D,/100
para evitar un incremento de carga demasiado grande que sobrepase el punto de
cedencia de la estructura. Para el factor de ajuste 27 el parametro o puede tomar
valores como 0, 1, +2, £3,... . El valor o = 0 ha resultado ser el mas apropiado
para la mayoria de los edificios.

La curva de capacidad (Fig. 3.7) relaciona el Cortante Basal Vo, con el
desplazamiento maximo de la estructura A (en el tope). Para su determinacién se
necesita tener completamente definida la estructura, tanto en su geometria como
en su armado, conocer la calidad de los materiales y en el caso de estudio, de
estructuras de concreto armado, conocer las curvas esfuerzo-deformacion dei
concreto y del acero. En la Fig. 3.7 se presenta un modelo de curva de capacidad
que muestra el orden en que se van generando las rétulas en la estructura.

w

=

Corte Basal (V,)

'l’l

Desplazamiento en el Tope (A)

Formacién de rétulas

Fig. 3.7.- Curva de Capacidad Tipica
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3.5.1.- Modelo de comportamiento para el acero.

La curva esfuerzo-deformacion considerada por el programa Canny-W para el
acero es la Curva Completa, mostrada en la Fig. 3.8.

C D
\ - Omdx
- | |
| ) |
i i i
1 ) 1
i i 1
i i )
1 ] ]
] [} ]
] ] |
] [} ]
] } ]
] ! ]
] ) ]
! ) '
Eh Emax Eu €

Fig. 3.8.- Curva esfuerzo-deformacién del acero

El modelo corresponde a la curva esfuerzo-deformacion elastopléstica con
endurecimiento por deformacion. El segmento 0A corresponde al comportamiento
elastico, el esfuerzo aumenta hasta el valor de cedencia, el segmento AB
representa el incremento de deformacion sin aumento del esfuerzo hasta el punto
de inicio del endurecimiento por deformacién B, este efecto se traduce en un
aumento del esfuerzo BC, hasta llegar al esfuerzo maximo en el punto D. Esta
Curva es la mas precisa, pues considera el endurecimiento por deformacion. Los
parametros seleccionados que definen la curva son:

Es = Modulo de Elasticidad = 2.060.000 kg/cm?.

oy = Esfuerzo cedente = 4.200 kg/cm?.

& = Deformacién cedente = 0.002.

én = Deformacién al inicio del endurecimiento = 0.008.
Omax = Esfuerzo maximo = 6.300 kg/cm2.

Emax = Deformacion en el esfuerzo méaximo = 0.1.

&, = Deformacioén ultima = 0.1.
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Con los parametros considerados la curva se transforma en el modelo trilineal.

3.5.2.- Modelo de comportamiento para el concreto.

Para el analisis, el programa utiliza el modelo de comportamiento para el
concreto que se muestra en la Fig. 3.9. Este modelo considera el confinamiento
del concreto proporcionado por el refuerzo transversal. La parte ascendente de la
curva (AB) esta representada por una paradbola y supone que el acero de
confinamiento no afecta el perfil de este segmento de la curva o la deformacién al
esfuerzo maximo y que el esfuerzo maximo que alcanza el concreto es la

resistencia £, del cilindro. La ecuacién de esta parabola es la siguiente:

| 26 [ &, ’
Je=1. [0.002 (0.002” (3:3)

La region BC esta definida por la ecuacion:

f. =1, 1-Z(e, -0.002)] (3.4)
donde Z= tan, representa la pendiente de la recta descendente (3.5)
A
Feloeo, B

Concreto confinado

08F . [ .

Concreto sin
confinar

i
™
8

\ 4

S—
m
Q

gu

Fig. 3.9.- Curva esfuerzo-deformacion del concreto.
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Los pardmetros que definen la curva son:

Fi= Esfuerzo de traccién = 35 kg/cm?.

Fe = Esfuerzo de compresién = f;, = 250 kg/cm?.
& = Deformacién en F; = 0.002.

F. = Esfuerzo dltimo = 0.8 £, = 200 kg/cm?.

& = Deformacién ultima = 0.005.

3.5.3.- Relacion Momento-Curvatura.

La relacién Momento-Curvatura al igual que la relacion Corte-Deformacion, es
la base para el andlisis no lineal, toda vez que representan el comportamiento de
una seccién ante cargas monoténicas crecientes. En la Fig. 3.10 se muestra el
modelo numérico adoptado para representar la curva momento-curvatura.

<
S
%

ks

R 1

\4

Fig. 3.10.- Diagrama Momento - Curvatura

El diagrama est4 formado por tres zonas: la primera antes que se presente el
agrietamiento del concreto por traccion M.(O-A), la segunda antes del punto de
cedencia del acero de refuerzo M,(A-Y), y la tercera zona en la que se presenta un
comportamiento ductil desde el punto Y hasta el punto de méxima deformacién del
concreto M, (Y-U). Los valores oy B son los factores de reduccién de rigidez
después de la primera grieta y del punto cedente respectivamente; Ko es el valor
de la rigidez inicial de la seccién.
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3.5.4.- Informacién que se obtiene de las curvas de capacidad.

Las curvas de capacidad permiten obtener algunos parametros importantes
para evaluar el comportamiento de una estructura, uno de éstos es el punto de
cedencia de la estructura. Existen varios métodos para su determinacién y en el
presente trabajo se utiliza el Criterio de las Energias Iguales (Aguiar, 2001). Este
consiste en igualar las areas externa e interna de la curva de capacidad tal como
se muestra en la Fig. 3.11.

Areas iguales

Corte Basal (Vo)

Ay Ay

Desplazamiento en el Tope (A)

Fig. 3.11.- Determinacién del punto de cedencia.

Conocido el punto cedente, es posible determinar el desplazamiento el4stico
prolongando la linea O-Y hasta intersectarla con el valor del maximo cortante
elastico tal como puede verse en la Fig. 3.12. La curva push-over [2] se transforma
en una relacion bilineal [3] que es suficiente para un disefio fundamentado en el
primer modo de vibracion. Finalmente, se obtiene el factor R y la ductillidad p de
la estructura. El factor R resulta de dividir el cortante elastico por el cortante del
punto de cedencia (Ve/Vy) y la ductilidad se obtiene dividiendo el desplazamiento
maximo Ay entre el desplazamiento cedente (Au/Ay ). De la curva bilineal se

obtiene el factor (o)) que corresponde al porcentaje de la rigidez inicial.
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v, @ I
(7] REDUCCION DE FUERZAS
—>
U
R Y AN WU (—
(11,4
V,=VJR|___Y ~ \

1 Comportramiento elastico lineal

K 2 Comportamiento no lineal

3 Comportamiento bilineal idealizado
]

o

Ay Ae Au = HAy
Fig. 3.12.- Determinacion del factor R y de la Ductilidad p.

3.6.- Modelado de los elementos.

Para modelar los miembros estructurales, el programa Canny-W utiliza
elementos lineales clasificados de acuerdo a sus caracteristicas mecanicas, como
por ejemplo elementos resistentes a momento, corte y axial (vigas y columnas).
Las vigas son elementos bidimensionales resistentes a momento y corte en su
plano y las columnas son elementos tridimensionales resistentes a efecto axial y
momento en dos direcciones. Ambos elementos tienen resistencia axial,
compresion y tension asi como también torsién axial. Las juntas entre elementos
se consideran rigidas, representando esta condicién con rigidez infinita en los
extremos de los elementos tal como se muestra en la Fig. 3.14.

Para el analisis no lineal, las vigas y columnas se idealizan con el modelo de
resorte uniaxial elastoplastico, llamado también modelo de una componente, por
cuanto no considera la interaccién entre dos componentes de desplazamientos
(Fig. 3.13); dos resortes rotacionales elastoplasticos colocados en los extremos de
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los miembros y resortes axiales y de cortante colocados en la mitad de la longitud
(Fig. 3.14). Las propiedades de los resortes rotacionales estdn dadas por las
relaciones momento-rotacién, mientras que las de corte y axial estan dadas por la
relacion fuerza-desplazamiento. Estas relaciones quedan establecidas en el
modelo histerético.

P A Mg, Mb
v L
0,
o B
—»—@_«_ a) Resorte Rotacional de Flexién
y M M

A -—--——-l-.__._._h__é L__w__ B
a) Resorte Traslacional b) Resorte Rotacional T d I
Qa Qo
Fig. 3.13.- Modelo de Resorte Uniaxial b) Resorte Uniaxial de Corte
A B
-;) — ANAAr —— 1-]\-;-

c) Resorte de Tensién/Compresion Axial

Fig.3.14.- Modelo Elementos Lineales

3.7.- El Modelo de Takeda.

Para realizar el analisis dinamico es importante la seleccién de un modelo de
comportamiento histerético que pueda caracterizar, con la mayor fiabilidad, el
comportamiento dindmico de los edificios. Uno de los modelos que da muy buenos
resultados en estructuras de concreto armado es el Modelo Bilineal de Takeda, el
cual considera la degradacion de rigidez del elemento.

El modelo presenta una forma bilineal con descarga reversible hasta llegar a
cero resistencia como se muestra en la Fig. 3.15. En la recarga, la curva se dirige
hacia el pico de carga interno del ciclo anterior, y luego por ser un método con
memoria, de manera secuencial atraviesa todos los picos exteriores, respetando la
curva monotodnica y estableciéndo un nuevo punto de cedencia después que la
recarga atraviesa el pico mas alejado (punto M). El modelo esta definido por las
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siguientes expresiones:
* Regla 1. Rigidez inicial Kj. (obtenido de la relacién M-¢).

* Regla 2,3. Primera curva de cedencia con rigidez K, = BK, K, =pK,.

El valor de los factores de rigidez f’, 8 varia en el intervalo (0~0.2)y
depende de las caracteristicas propias del elemento.
La cedencia se reporta cuando un punto (F-D) se ubica en algun lugar
sobre la recta 2 (cedencia negativa) o 3 (cedencia positiva).

¢ Regla 4,5. Curva de descarga.

m m

4 4
Descarga del lazo externo: K, = KO[%'—] ; K5 = KO(Z—’J ;
Descarga del lazo interno: K, =¢ K, K; = £ K.
Los parametros que controlan el comportamiento histerético P(p1,p2) son:
» Primer parametro p; para representar y (y = 0 ~ 0.5), p1 es el factor de
degradacion de la rigidez en la descarga.
» Segundo parametro p, para representar £ (&£ = 0.5 ~ 1), p. factor de

reduccién de rigidez en lazo mas interno.

Fig. 3.15.- Modelo Bilineal de Takeda.
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3.8.- Analisis Dinamico.

Para la evaluacion del problema se efectia un ADNL-3D con el programa
CANNY-W que utiliza el método de andlisis paso a paso, con métodos iterativos
que permiten resolver el desbalance de fuerzas causado por el cambio de rigidez.

El analisis de la respuesta dinamica no lineal se calcula paso a paso con un
intervalo pequefio de tiempo adecuado no mayor que los intervalos de tiempo de
los registros sismicos digitalizados. La integraciéon numérica para resolver la
ecuacion de movimiento se ejecuta segun los siguientes criterios: 1) Las
relaciones entre las fuerzas y los desplazamientos resultantes son no lineales. 2)
Existe compatibilidad entre los desplazamientos y las juntas. 3) Existe una relacion
de equilibrio de fuerzas (inercia, amortiguamiento, resistencia y fuerzas externas)
en cada junta. 4) Existe una relacién diferencial entre las funciones dependientes
del tiempo (aceleraciones, velocidades y desplazamientos).

3.8.1.- Integracién Numérica de Ia Ecuacién del Movimiento.

Se utiliza el método de integracién numérica Beta de Newmark, para resolver
la ecuacién del movimiento. Para sistemas de multiples grados de libertad, la
ecuacion de movimiento puede expresarse como:

e 1{x b+ [C)x }+ [k 1{x ) = M1 (%, }+ (1) (3.6)

Donde:[M]= matriz de masa, [C]= matriz de amortiguamiento, [K]= matriz
de rigidez, {X |= vector de aceleracién relativa, {X }= vector de velocidad relativa,
{X }= vector de desplazamiento relativo, {x g}= aceleracion del sismo, {f}= alguna

fuerza externa que varia con el tiempo. La matriz de masa es tratada como una
constante y todos los demas elementos son dependientes del tiempo. Cuando se
utiliza amortiguamiento de Rayleigh en combinaciéon con otro tipo de
amortiguamiento, se tiene;
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[C]=“m[M]'*'ao[Ko]"'ak[K]"'[CeJ"'[CVJ (8.7)
an = factor de amortiguamiento proporcional a la matriz de masa [M]
ay= factor de amortiguamiento proporcional a la rigidez inicial [K, |

a, = factor de amortiguamiento proporcional a la matriz de rigidez variable con

el tiempo [K]

[Ce J= matriz de amortiguamiento proporcional a la rigidez del elemento.

[C" J= matriz de amortiguamiento dependiente de la velocidad.

Entonces, el tiempo 7+4r, la ecuacién del movimiento puede expresarse

por integraciéon como:

[M]Hf{dx}+(a,,, [M]+ q, [Ko])ﬁjet{dxhakHJA![K]{dX}+HJé’ [ce]{dx}+”f'[1<]{dx}=

0 0 0
At

~[m] j{da}+”f{df}

(3.8)
Puesto que en este trabajo se utiliza amortiguamiento de Rayleigh, la matriz

[c] se reduce a [C]=a,[M]+q,|K], y para generarla es necesario calcular los

valores de los factores a,, y a;. Estos valores dependen de la frecuencia circular de
la estructura del primer modo de vibracién y un segundo modo que sea diferente al
primero, y su calculo se efectia con las siguientes expresiones:

a, =2ww,(hw, - hzwl)/(wz2 - wf) (3.9)
a, =2(h,w, — hw, )/(wj - wf) (3.10)

En la Tabla 3.10 se presentan los valores de estos parametros para cada uno
de los modelos, ademas del periodo fundamental y de las dos primeras
frecuencias circulares.
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Modelo Fu:cei:r:::tal Frecuencias Circulares Coeficientes de Rayleigh
T oy o, am ay
6NR 1.2067 5.207 6.342 0.2859 0.0087
6NPB 1.1572 5.4300 6.6260 0.2984 0.0083
6NPI 1.1199 5.6100 6.9050 0.3095 0.0080
6NPA 1.1933 5.2650 6.4300 0.2895 0.0086
12NR 1.858 3.3820 4.1970 0.1873 0.0132
12NPB 1.8294 3.4350 4.2790 0.1905 0.0130
12NPI 1.7933 3.5040 4.3470 0.1940 0.0127
12NPA 1.8543 3.3880 4.2030 0.1876 0.0132
18NR 2.1756 2.8880 3.7330 0.1628 0.0151
18NPB 2.1533 2.9180 3.7730 0.1645 0.0149
18NPI 2.1233 2.9590 3.8270 0.1669 0.0147
18NPA 2.1724 2.8920 3.7390 0.1631 0.0151

Tabla 3.10.- Coeficientes de la Matriz de amortiguamiento.

3.8.2.- Seleccién de los sismos.

Este trabajo se realiza utilizando como entrada, tres sismos seleccionados
segun ciertos criterios. De un conjunto de sismos, se seleccionan aquellos de
aceleracion pico similar a la aceleracion maxima de disefio de la Norma. Para los
sismos preseleccionados se construye el espectro de aceleracion, con el soporte
del programa Gensismo (Febres, 1991), verificando que el espectro del sismo se
aproxime en lo posible al espectro de disefio en la banda de periodos de las
estructuras analizadas. Sin embargo, es importante sefialar que en estudios donde
se tienen estructuras con periodos diferentes no es fAcil conseguir un sismo que
afecte a todas las estructuras, por lo cual los sismos que se seleccionen afectaran
mas o menos a cada estructura segun sus caracteristicas propias. Finalmente se
seleccionan 2 sismos cuyas caracteristicas se muestran en la Tabla 3.11. Los
acelerogramas se presentan en las Figs. 3.16 y 3.17. y los espectros de
aceleracion y desplazamiento se presentan en las Figs. 3.19 y 3.20.

El tercer sismo de andlisis se idealiza con una forma sinusoidal que se adopté
como un intento inicial de utilizar la recomendacion de un pulso severo que pueda
contener un sismo de fuente cercana (Sasani y Bertero,2000). Desde luego, este
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externo a ella, generalmente no estructural, las fuerzas cortantes que debe resistir
la columna aumentan considerablemente.

a) Ante cargas verticales b) Ante fuerzas horizontales

Fig. 2.6.- Deformaciones de la columna de un portico y sus diagramas de momentos.

Por lo tanto, el elemento no estructural puede controlar la fuerza cortante de la
columna. El gran problema de que existan columnas cortas dentro de la estructura
es que el valor de la fuerza cortante de disefio puede ser excedida debido a la
reduccion de la luz libre que causa el elemento no estructural, provocando un falla
fragil en la columna por corte antes de desarrollar la capacidad total de flexién.
Para evitar este mecanismo fragil, en el método de disefio por capacidad se toma
el corte de disefio sobre la base de la formacién de rétulas plasticas en los
extremos de las columnas cortas (Paulay y Priestley, 1991). Al reducir la altura de
la columna aumenta la fuerza cortante, de hecho la rigidez mayor atrae mayor
fuerza cortante. Para una columna de altura H y una columna corta de altura h
(Fig. 2.7.a), la relacién de cortes v/V = (H/h)3con (H/h) entre 3y 4, resulta en un
valor de v entre 27 y 64 veces el corte de la columna de altura H, tal como se
muestra en la gréfica de la Fig. 2.7. (Godoy y Puig, 2002).

Si estos componentes no estructurales muy rigidos no se consideran en el
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proyecto original, se puede modificar el comportamiento sismorresistente de las
columnas produciendo efectos no esperados e indeseados. El muro puede
producir un confinamiento tan efectivo, posibilitando que la falla se produzca
primero en la columna que en este elemento no estructural, aparentemente débil.

P

v g P
ol +

== g

H
h

A" 4 v
a) Columnas de iguales propiedades b) Relacién de Altura vs. Relacién de Cortante

Fig. 2.7.- Comparacion de cortantes entre columnas de iguales propiedades y diferentes alturas.
(Godoy y Puig, 2002).

2.4.- Experiencias de falla por efecto de columnas cortas.

Son muchos los casos en que las edificaciones fallan ante un sismo debido a la
existencia de columnas cortas. A continuacién se hace referencia a algunos de los
casos mas recientes.

a) Sismo de Bhuj (India), M=7.5, fecha: 26-06-2001. Las construcciones tipicas en
Ahmedabad y Bhuj son estructuras de pérticos de concreto armado resistentes a
momento con mamposteria de ladrillo o piedra sin reforzar. Se observ falla por
efecto de columnas cortas en Ia planta baja de un edificio de cinco niveles de
apartamentos llamado Krishna en Bhuj (Fig. 2.8). Igual dafio se observé en el
edificio de apartamentos Kripa (Fig. 2.9), donde se determiné que las columnas
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cortas estuvieron sujetas a fuerzas altas de corte debido a la gran masa colocada
en el tope del edificio (Goyal et al., 2001).

Fig. 2.8.- Falla de columna corta debido al Fig. 2.9.- Falla de columna corta.
refuerzo transversal insuficiente.

b) Sismo de Kocaeli, M=7.4; fecha: 17-08-99. Cerca de Izmit, Provincia de Kocaeli,
en Turquia, miles de edificios de cuatro a siete pisos quedaron total o parcialmente
colapsados. La mayoria de las fallas estructurales ocurrieron por la falta de
refuerzo transversal en columnas y juntas viga-columna, inadecuado anclaje y
empalme del acero de refuerzo longitudinal y las irregularidades verticales y en
planta. En la Fig. 2.10 se observa un caso de falla por insuficiente refuerzo
transversal en una columna corta (Sozen y Elwood, 1999).

c) Sismo de Armenia; ML=6.2, fecha: 25-01-99. Se presentd en la zona Centro-
Occidental de Colombia, dicho evento causé graves dafios en la ciudad de
Armenia, capital del Departamento de Quindio; en Ia ciudad de Pereira, capital del
Departamento de Risaralda, y en un amplio nimero poblados alrededor de estas
ciudades. Fueron evidentes los efectos de columna corta, la torsién por la
excentricidad de rigidez causada por la disposicién asimétrica de muros de
tabiqueria y el mal comportamiento de edificios de formas irregulares.
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Fig. 2.11.- Colapso parcial de edificacién del sector
educativo por columnas cortas

Fig. 2.10.- Sismo de Izmit, Kocaeli. Deficiente
acero transversal en columna corta.

Las dimensiones insuficientes de los elementos estructurales y la falta de
confinamiento mediante acero transversal tanto en columnas y vigas facilité la
ocurrencia de fallas por esfuerzo cortante y en algunos casos fue la causa del
colapso total o parcial de las edificaciones. Las estructuras de un amplio nimero
de escuelas y colegios fueron fuertemente afectadas. Se estima que cerca del
80% de las edificaciones educativas de la zona sufrieron dafios moderados a
severos (Fig. 2.11). Como conclusién de la revisién efectuada, se ratificé que la
interaccion adversa de elementos no estructurales con las estructuras es causa de
graves dafos que pueden causar el colapso de las edificaciones. En las Figs. 2.12
y 2.13 se muestran otros casos de fallas por efecto de columna corta (Cardona,
1999).

d) Sismo Regién Sur de Peri; M=7.3; fecha: 12-11-96. La edificacién mas
comun utilizada para escuelas conocida como el tipo “780", es una estructura de
dos pisos de concreto armado con paredes de mamposteria. En el sentido
longitudinal la mamposteria tiene una altura parcial, lo que genera el efecto de
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columna corta. Esta planta todavia es usada en nuevas construcciones con
algunas diferencias, como a) paredes de mamposteria en la direccién transversal
fueron sustituidas por muros portantes, b) En el sentido longitudinal se han
separado las paredes de mediana altura de las columnas con una junta de una
pulgada. Desafortunadamente, en la practica, estas juntas no fueron efectivas,
como se muestra en la Fig. 2.14 (Bariola y Kuroiwa 1996).

Fig. 2.12.- Efecto de columna corta por interaccion
de muros de mamposteria

Fig. 2.13.- Columna corta generada por
desnivel del terreno.

En algunas de las escuelas mas antiguas, las paredes de mamposteria se
construyeron completas a ambos lados de las columnas en el sentido longitudinal,
eliminando las columnas cortas e incrementando la rigidez longitudinal. Dos
estructuras de este tipo no sufrieron dafio alguno (Fig. 2.15).
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Fig. 2.14.- Falla de columna corta en Fig. 2.15.- Escuela tipo “780” con paredes en
escuela tipo “780”". ambos lados, no sufrié dafio.

e) Cariaco, Venezuela; M=6.9; fecha: 09-07-97. En Cariaco, a menos de 10 km del
epicentro, dos escuelas se derrumbaron, muriendo aproximadamente 30
estudiantes. La Escuela Valentin Valiente era una estructura de dos pisos de
concreto armado construida en 1955. Tenia una planta rectangular simétrica.
Pérticos con vigas profundas (secciones més grandes que las columnas) sélo
existian en la direccién transversal. No habia ningun pédrtico en la direccién
longitudinal donde las columnas sélo se conectaban con la losa. Las paredes eran
de bloques de concreto construidas hasta dos tercios de la altura del piso,
generando muchas columnas cortas (Reporte EERI, FUNVISIS et al., 1997).

No se observé ningun refuerzo transversal en las juntas viga-columna. Quedé
evidenciado que el edificio se movi6 en la direccion longitudinal flexible antes de
derrumbarse. Algunas vigas se observaron completamente separadas de las
columnas. Las columnas cortas fallaron en el tope de la mamposteria (Fig. 2.16).
Se observaron rétulas plasticas en el tope y base de la mayoria de las columnas,
asi como también muchos agrietamientos en la juntas.

La otra estructura educativa que colapsé en Cariaco fue el Liceo Raimundo
Martinez, una estructura de concreto armado de 4 pisos, construida en 1989.
Aparentemente el Liceo estaba compuesto por dos estructuras con planta en
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forma de “C”, separadas unos centimetros. Las dos estructuras juntas formaban
una planta cuadrada con un vacio rectangular en el centro. La estructura estaba
compuesta por pérticos con numerosas paredes a media altura, llevando esto a la
formacién de muchas columnas cortas. El primer piso colapsé en ambos edificios;
las columnas cortas y la falta de refuerzo transversal pueden haber sido la causa
del colapso de vigas y nodos (Fig. 2.17).

Fig. 2.16.- Escuela Valentin en Cariaco, Fig. 2.17.- Liceo Raimundo Martinez en Cariaco,
colapsada. colapsado completamente.

2.5.- Situacion actual.

Hasta la fecha, se han desarrollado muchos trabajos en torno a este tema para
tratar de proponer un método que permita entender el comportamiento de las
columnas cortas como elementos de concreto armado. Entre ellos se pueden
nombrar: Influencia del acero de refuerzo en la resistencia lateral de columnas
cortas de concreto armado (Woodward y Jirsa, 1984); Clasificacién del
comportamiento de columnas cortas de concreto armado sujetas a deformaciones
ciclicas (Woodwad y Jirsa, 1980); Comportamiento sismico de columnas cortas de
concreto armado (Moretti y Tassios, 1998); Capacidad de deformacion de
columnas cortas de concreto reforzadas diagonalmente Sujetas a grandes
esfuerzos de compresién axial (Kuarmoto et al, 1988); Propuesta de un método de
reforzamiento a cortante sismico de columnas cortas de concreto armado en
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edificaciones existentes (Yoshimura et al, 1988).

Actualmente, para considerar la influencia de la columna corta en el disefio de
las estructuras, la Norma venezolana COVENIN 1756:2001 prevé que las
solicitaciones obtenidas del andlisis sean multiplicadas por 1.3 en todos los
elementos del entrepiso donde se localice la irregularidad, y los de los entrepisos
inferiores. Estas especificaciones incentivaron la redaccién de los Objetivos del
presente Trabajo:

1. Evaluar las solicitaciones a que estan sometidas las columnas cortas de una
serie de edificios, en relacién a otros con columnas de altura normal, a fin de
calibrar con el coeficiente dado por la norma de 1.3.

2. Determinar la influencia del efecto de las columnas cortas en la ductilidad
estructural, en base a su ubicacion en diferentes alturas.

3. Determinar la influencia de las columnas cortas en el factor de reduccién de
respuesta R de las estructuras.

4. Proponer consideraciones normativas para tomar en cuenta el efecto de
columnas cortas en el disefio sismorresistente de edificaéiones de concreto
armado.

27



CAPITULO I1I

\

ANALISIS ESTRUCTURAL LINEAL
ELASTICO Y NO LINEAL




CAPITULO Il ANALISIS ESTRUCTURAL LINEAL ELASTICO Y NO LINEAL

3.1.- Metodologia
Para llevar a cabo este estudio, se planted la siguiente metodologia de trabajo:

* Seleccion de las estructuras a analizar.

* Predimensionado aplicando el MEE y Torsién Estética Equivalente (TEE).

¢ Disefio de los edificios en estudio, con el Método de ADM-3D, utilizando el
Programa SetBuildingVer.8.2 ( Fortoul, 2001).

* Construccién de las curvas Push-Over, de los edificios mediante un AENL.

* Andlisis del comportamiento dinédmico de los edificios mediante un an4lisis
dinamico no lineal tridimensional historia-tiempo (ADNL-3D), basado en el
modelo de comportamiento histerético bilineal de TAKEDA (Li, 1998). Para
los analisis inelasticos se utiliza el programa Canny-W (Li, 1998).

¢ Analisis y discusién de los resultados.

3.2.- Seleccidn de las estructuras,

El estudio se limita al analisis de éstructuras de concreto armado y esta
orientado a evaluar la incidencia de la irregularidad vertical por columnas cortas en
la respuesta dinamica de las edificaciones. Se seleccionan edificios Tipo |, de
porticos ortogonales, planta regular, simétrica, de 6, 12y 18 pisos, con tres vanos
de 6 m de longitud en cada sentido, y alturas de entrepiso de 3m (Fig. 3.1).

Para contemplar la irregularidad vertical, en el andlisis inelastico se introducen
columnas cortas en diferentes niveles de cada estructura, como la planta baja, la
planta intermedia y la planta alta (Fig. 3.2), para determinar su influencia en el
comportamiento global, lo que genera nueve modelos adicionales de andlisis.
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Fig. 3.1.- Estructura modelo regular de 6 pisos

La columna corta se introduce colocando una viga adicional en el nivel de
interés, con las mismas caracteristicas de resistencia que la viga del nivel
superior, generando de este modo una columna corta de 1m de altura. De esta
manera, la estructura queda con un piso adicional (Fig. 3.2), ademas se ajusta el
diagrama de interaccién de las columnas cortas, para incorporar la reduccién de
capacidad a flexién por efectos de corte. Los resultados que se obtienen estan
limitados al comportamiento de este modelo.

N6

]
N5 el 3m
Columna corta) [
N4 h=1m 3m
'y
/ N3 -
Columna corta) L]
t:-=1m N2 3m"
7y
/ N1 3m"
[ Y
3m
L L T 1 4 1e=d1 1 1 T 7T
a) b) c)

Fig. 3.2.- Modelos de 6 pisos con la generacion de columna corta en: a) Planta Baja, b) Planta
Intermedia, ¢) Planta alta.

En total se analizan 3 modelos regulares y 9 modelos con columnas cortas:
Modelo de 6 pisos:

» Edificio completamente regular (6NR).
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» Edificio con columna corta en planta baja (6NPB).

*  Edificio con columna corta entre niveles 3 y 4 (6NPI).

*  Edificio con columna corta entre niveles 5y 6 (BNPA).
Modelo de 12 pisos:

¢ Edificio completamente regular (12NR).

* Edificio con columna corta en planta baja (12NPB).

Edificio con columna corta entre niveles 6y 7 (12NPI).

* Edificio con columna corta entre niveles 11 y 12 (12NPA).
Modelo de 18 pisos:

¢ Edificio completamente regular (18NR).

* Edificio con columna corta en planta baja (18NPB).

* Edificio con columna corta entre niveles 9 y 10 (18NPI).

* Edificio con columna corta entre niveles 17 y 18 (18NPA).

Se toma el grupo de edificios regulares (6NR, 12NR Y 18NR) y ademas los
edificios afectados por las columnas Cortas y finaimente se comparan los
comportamientos obtenidos en la nueva condicién.

Los edificios se disefan sin contemplar el efecto de la columna corta,
asumiendo que esta condicién no se conoce al momento de disefio, y por la
construccion se generan las columnas cortas con la incorporacién de la tabiqueria,
tal como ocurre en la mayoria de los casos.

3.3.- Predimensionado de los Edificios.

Los edificios se disefian bajo las prescripciones de las Normas venezolanas
COVENIN 1756:2001 y COVENIN 1753:1987. Previamente al disefio se ejecuta la
etapa de predimensionado, a fin de determinar las dimensiones preliminares de
los elementos estructurales, haciendo que la estructura esté en el limite de la
desplazabilidad del 18%o..
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El disefio de los edificios se realiza asumiendo su ubicacién en la zona Este de
Barquisimeto, donde el perfil geotécnico del terreno de fundacién caracteriza una
forma espectral S1. Los aspectos fundamentales del proceso de predimensionado
son:

Datos para el disefio, segin COVENIN 1756:2001:

» Zona sismica: 5 Numero de pisos: 6, 12, 18
> Uso de la estructura: Oficinas Forma espectral: S1
o Grupo: B2 Altura de entrepiso:3 m
o Coeficiente de uso a: 1 Longitud del tramo: 6 m
Concreto f'; = 250 kg/cm?

Acero F, = 4.200 Kg/cm?

> Tipo de estructura: Pdrticos

vV V V V VvV V

> Losade entrepiso: Armada  en
dos direcciones

Las losas de entrepiso se consideran armadas en dos direcciones y se obtiene
simetria total en planta. En la Fig. 3.3 se muestra la configuracién en planta donde
se indican las &reas tributarias para vigas y columnas.

Y VIGAS COLUMNAS
D 6 m 6 m 6m
3m
6m
C 3m
3m
6m
E ______ —_ 3m
3m
6m
A x °m
1 2 3 4

Fig. 3.3.- Areas tributarias en vigas y columnas.
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El predimensionado de los edificios modelo de 6,12 y 18 pisos se realiza
tomando en cuenta la maxima desplazabilidad permitida de 0.018. Las
dimensiones sufren modificaciones en el disefio final, ya que todo proceso de
disefio es iterativo.

3.4.- Disefo de los edificios.

El disefio de los edificios se efectia cumpliendo las premisas contempladas en
la Norma Venezolana COVENIN 1753:1987 “Estructuras de Concreto Armado
para Edificaciones”, para el Nivel de Disefio 3 (ND3).

A fin de obtener una estructura ductil con buen comportamiento sismico, se
toman en cuenta las siguientes consideraciones.

> El edificio se encuentra en zona sismica 5, ND3 con un factor de
reduccion de respuesta R = 6.

> Se utiliza el Método de ADM-3D con tres grados de libertad por nivel.

> Las dimensiones de los elementos estructurales, vigas y columnas, se
modifican hasta llevar la desplazabilidad cercana al limite permisible
§=0.018.

> Las losas de entrepiso se consideran como diafragmas rigidos.

> El disefio de las areas de acero y dimensiones finales de los elementos
se optimizan para tener la menor sobrerresistencia posible.

» Una buena respuesta del sistema estructural, requiere el criterio de viga
debil — columna fuerte.

Los disefios se realizan con la asistencia del programa SetBuildingVers.2.
(Fortoul, 2001). EI programa efectua el calculo de los modos de vibraciéon de la
estructura a través del Método de Stodola, incluye los efectos P-A, determina los
casos de cargas establecidos por la norma y disefa los aceros de los elementos
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estructurales atendiendo las indicaciones de la Normas COVENIN 1753:1987.

3.4.1.- Disefio de acero en vigas y columnas.

El disefio de acero de refuerzo en vigas se efectia tomando como porcentaje
de acero valores entre 0,5 y 0,75 py, para evitar que las dimensiones de las vigas
se hagan muy grandes y afecte el valor de la desplazabilidad. En el caso de las
columnas, la norma fija como limites para el porcentaje de acero valores de 1y
6%, y el disefio se efecttia con valores maximos del 2%.

El Capitulo 18 de la Norma 1753:1987 establece el requisito de resistencia a
flexion del nodo o junta viga—columna. En cualquier nodo o junta viga-columna en
el plano, se debe cumplir que la suma de las resistencias a flexiéon de las
columnas sea 1,20 veces mayor que la suma de las resistencias a flexién de las
vigas concurrentes, es decir:

M

o 2 1,20ZM vig (3.1)
Es importante sefialar que este criterio se omite para las columnas del ultimo
nivel, por tener un comportamiento especial.

3.4.2.- Dimensiones definitivas.

Las dimensiones definitivas para los modelos regulares de 6, 12 y 18 pisos,
obtenidas de la ejecucién del programa SetBuildingVer8.2 se muestran en las
Figs. 3.4, 3.5 y 3.6, junto con las graficas que muestran su comportamiento. En
las Tablas 3.1 a 3.9 se muestran las 4reas de aceros requeridas.
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Fig. 3.4.- Dimensiones definitivas Modelo 6NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Fig. 3.5.- Dimensiones definitivas Modelo 12NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Fig. 3.6.- Dimensiones definitivas Modelo 18NR — Fuerzas y Desplazamientos.
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Modelo 6NR
Columnas entre| Area de acero
niveles (cm?)

5-6 45.92
4-5 45.92
3-4 47.82
23 47.82
1-2 43.39
PB-1 43.39

Tabla 3.1.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 6NR.

Pdrtico de Borde
. Ejes
Nivel l
1 2 3 4
6 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm’
5.70 cm® 5.70 cm® 5.70 cm® 5.70 cm?
5 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm® 14.25 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm’
4 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm®
3 17.10 em? 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 cm?
8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm®
2 17.10 om? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 8.55 cm’
1 14.25 om® 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 cm?
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm® 8.55 cm?

Tabla 3.2.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 6NR - Pértico de Borde.

Pértico Central
Ejes
Nivel
e 1 2 3 4

6 14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm?
8.55 cm? 5.70 cm? 5.70 cm® 5.70 cm®

5 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
11.40 cm? 8.55 cm® 8.55 cm® 11.40 cm?

4 21.06 cm? 21.06 cm® 21.06 cm’ 21.06 cm®
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?

3 21.06 cm® 21.06 cm? 21.06 cm’ 21.06 cm?
11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?

2 21.06 cm® 21.06 cm? 21.06 om’ 21.06 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm?

1 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm?

Tabla 3.3.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 6NR - Pértico Central.
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Tabla 3.4.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 12NR.

Modelo 12NR
Columnas entre| Area de acero
niveles (cm?)
11-12 40.85
10-11 40.85
9-10 44.97
89 44.97
7-8 49.72
67 49.72
5-6 55.10
45 55.10
34 51.94
23 51.94
1-2 57.00
PB-1 57.00

Pértico de Borde
. Ejes
Nivel
1 2 3 4

12 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
5.70 cm? 5.70 cm? 5.70 cm? 5.70 cm®
11 14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm?® 14.25 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm®
10 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 em®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm?
9 17.10 cm? 17.10 em? 17.10 cm? 17.10 cm®
11.40 cm® 8.55 cm? 8.55 cm? 11.40 cm?
8 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
7 19.08 cm® 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
6 21.06 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 21.06 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
5 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?
4 19.08 cm® 19.08 cm® 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
3 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm® 19.08 cm®
11.40 em? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm?
2 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
8.55 cm® 8.55 em® 8.55 cm? 8.55 cm?
1 14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm?
8.55 cm® 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm?

Tabla 3.5.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 12NR - Pértico de Borde.
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Pértico Central
. Ejes
Nivel
1 2 3 4

12 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm?
8.55 cm® 8.65 cm? 8.55 cm® 8.55 cm?
11 17.10 om* 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 cm?
11.40 cm® 8.55 cm® 8.55 cm® 11.40 cm?
10 21.06 cm® 19.08 cm? 19.08 cm? 21.06 cm®
11.40 ¢m? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
9 21,06 om® 21,06 om® 21.06 cm® 21.06 cm?
11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm® 11,40 cm®
23,04 em? 23.04 cm® 23.04 cm® 23.04 cm®

8
14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm®
23.04 cm? 23.04 cm? 23.04 cm® 23.04 cm®

7
14.25 cm? 11.40 cm? 11.40 cm® 14.25 cm®
23.04 cm® 23.04 cm® 23.04 cm? 23.04 cm?

6
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm®
23.04 om® 23.04 cm’ 23.04 cm® 23.04 cm?

5
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm? 11.40 cm?
23.04 cm® 23.04 cm? 23.04 cm® 23.04 cm*

4
11,40 em? 11.40 cm? 11.40 cm® 11.40 cm®
23,04 cm? 23,04 cm® 23.04 cm® 23.04 om*

3
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
21.06 cm? 21,06 cm? 21.06 cm? 21.06 cm®

2
11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm® 11.40 cm®
1 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm? 8.55 cm®

Tabla 3.6.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 12NR - Pértico Central.

Tabla 3.7.- Acero de refuerzo en columnas Modelo 18NR.

Modelo 18NR
Columnas entre| Area de acero

niveles (cm?)
17-18 40.22
16-17 40.22
15-16 48.77
14-15 44.02

13-14 456
1213 37.37
1112 49.72
10-11 43.07
9-10 49.72
8-9 67.77
78 57.32
67 57.32
56 66.19
45 66.19
3-4 72.52
23 72.52
1-2 82.34
PB-1 8234
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Pértico de Borde
. Ejes
Nivel i > 3 2

18 11.40 cm: 11.40 cm: 11.40 cm: 11.40 cm:
5.70 cm 5.70 cm 5.70 cm 5.70 cm
17 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm: 14,25 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
16 17.10 cm: 17.10 cm: 17.10 cm: 17.10 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
15 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm? 19.08 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm®
14 21,06 cm® 21,06 cm® 21.06 cm? 21.06 cm?
11.40 cm? 14.25 cm? 14.25 cm? 11.40 cm?
13 21.06 cm? 21.06 cm’ 21.06 cm® 21.06 cm?
14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 cm? 14,25 cm?
12 23.04 cm® 23,04 cm? 23.04 cm? 23.04 cm?
14.25 cm? 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm?
11 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm:
14.25 cm 17.10 cm 17.10 cm 14.25 cm
10 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm: 23.04 cm:
14.25 cm 17.10 cm 17.10 cm 14.25 cm
9 23.91 cm? 23.04 cm? 23.04 cm? 23.91 cm?
17.10 cm® 14.25 cm® 14.25 cm? 17.10 cm?
8 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm?
17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
7 23.91 cm? 23.91 ecm® 23.91 cm? 23.91 em?
17.10 cm? 17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm?
6 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm? 23.91 cm®
17.10 cm® 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm?
5 25.89 cm? 25.89 cm? 25.89 cm® 25.89 cm?
19.95 cm® 19.95 cm? 19.95 cm? 19.95 cm?
4 23.91 cm® 23.91 cm® 23.91 cm® 23.91 cm?
17.10 cm? 19.95 cm? 19.95 cm? 17.10 cm?
3 25.89 cm® 25.89 cm® 25.89 cm? 25.89 cm?
17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 17.10 cm®
2 23.91 cm? 23.91 cm® 23.91 cm? 23.91 cm?
17.10 cm? 17.10 em? 17.10 cm? 17.10 cm?
1 19.95 cm® 19.95 cm? 19.95 cm? 19.95 cm?
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm? 11,40 cm?

Tabla 3.8.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 18NR - Pértico de Borde.
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Pértico Central
: Ejes
Nivel 1 > 3 2

18 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm: 14.25 cm:
8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm 8.55 cm
17 19.08 cm: 17.10 cm: 17.10 cm: 19.08 cm:
11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm
16 21.06 cm: 21.06 cm: 21.06 cm’ 21,06 cm®
11.40 cm 11.40 cm 11.40 cm® 11.40 cm?
15 23.04 cmi 21.06 cm: 21.06 cm’ 23.04 cm®
11.40 cm 11.40 cm 11.40 om? 11.40 cm®
14 25.02 cm? 23.04 cm? 23.04 cm’ 25.02 cm®
14.25 cm? 11.40 cm® 11.40 cm? 14.25 cm®
13 25.02 cm: 23.04 cm: 23.04 o 25.02 cm?
14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm’ 14.25 cm?
12 25.02 cm® 25,02 cm® 25.02 cm’ 25.02 cm’
14.25 cm? 14.25 cm? 14.25 cm® 14.25 om?
11 25.02 cm? 25.02 cm? 25.02 om’ 25.02 em?
14.25 cm’ 14.25 cm’ 14.25 cm® 14.25 cm?
10 25.02 cm: 25.02 cm: 25.02 cm: 25.02 cm:
14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm 14.25 cm
9 27.87 cm? 27.87 cm® 27.87 cm’ 27.87 cm?
14.25 cm® 17.10 e 17.10 om® 14,25 cm?
8 27.87 cm? 27.87 cm? 27.87 om’ 27.87 cm®
14.25 om® 17.10 cm? 17.10 cm’ 14.25 cm?
7 27.87 om? 27.87 cm? 27.87 o’ 27.87 em®
14.25 cm® 17.10 cm® 17.10 cm? 14.25 om?
5 27.87 o’ 27.87 cm® 27.87 cm’ 27.87 cm’
14.25 cm? 17.10 cm? 17.10 cm? 14.25 cm?
5 29.85 cm’ 27.87 om? 27.87 cm? 29.85 cm’
17.10 em® 17.10 cm® 17.10 cm® 17.10 om?
4 27.87 cm? 27.87 e’ 27.87 om’ 27.87 cm?
17.10 cm? 17.10 cm’ 17.10 cm’ 17.10 cm?
29.85 cm* 29.85 cm’ 29.85 cm’ 29.85 cm®
3 17.10 cm® 17.10 cm’ 17.10 cm’ 17.10 cm’
2 27.87 e 25.89 e’ 25.89 o’ 27.87 cm?
14.25 cm’ 14.25 cm® 14.25 cm? 14.25 om?
1 21.93 om® 21.93 cm? 21.93 cm? 21.93 cm’
11.40 cm? 11.40 cm? 11.40 cm’ 11.40 cm®

Tabla 3.9.- Acero de refuerzo en vigas Modelo 18NR - Pértico Central.
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3.5.- Construccion de las curvas Push-Over.

Existe una tendencia creciente hacia el uso del andlisis push-over (Curva de
Capacidad) como una herramienta para evaluar la resistencia sismica y la
seguridad estructural. Se considera que este procedimiento es realista, y que
calibra la vulnerabilidad de edificios regulares durante los sismos, mejor que los
procedimientos convencionales contenidos en los codigos de disefio (Kim y D’
Amore 1999). Sin embargo, existe una deficiencia de este meétodo, ya que implica
una relacion estética entre la capacidad estructural y la demanda sismica (Bertero
et al., 1991). El comportamiento no lineal de la estructura depende de la forma de
las cargas y el andlisis push-over asume que el dafio es solo consecuencia de la
deformacion lateral de la estructura, despreciando la energia disipada. En general,
se ha establecido que el dafio es funcién de la deformacién lateral y de la energia
disipada (Park et al., 1984). El procedimiento permite conocer una forma de
comportamiento de la estructura ante la accién de un sismo y el agotamiento
estructural por empuje lateral es analogo al primer modo de vibracién. Las
conclusiones que se obtienen en este Trabajo, referidas a la curva de capacidad,
llevan implicitas las deficiencias de este método.

El método push-over consiste en la aplicacién de una carga lateral monoténica
a la estructura, partiendo de pequenos incrementos hasta obtener el colapso
estructural. En este trabajo el analisis push-over se lieva a cabo con el programa
Canny-W (Li, 1998), disefiado también para efectuar AENL-3D. El andlisis push-
over incrementa la carga monoténicamente, con incrementos automaticos en
funcién de la deformacion de la estructura, lo que se conoce como push-over
controlado. La ecuacion que rige el incremento es la siguiente:

=20 % Dy D, (3.2)
X, 100000 - 100

donde Ky = rigidez inicial.
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K, = rigidez instantanea.
D,, = mayor dimensién de la estructura en las tres direcciones.

o = factor de ajuste del incremento de carga.

La ecuacién arroja un incremento inicial de carga igual a D,/100000,
suponiendo un o = 0, el paso de carga también se incrementa por la degradacion
de rigidez de la estructura. El valor limite del paso de carga se fija como D,/100
para evitar un incremento de carga demasiado grande que sobrepase el punto de
cedencia de la estructura. Para el factor de ajuste 27 el parametro o puede tomar
valores como 0, 1, +2, £3,... . El valor o = 0 ha resultado ser el mas apropiado
para la mayoria de los edificios.

La curva de capacidad (Fig. 3.7) relaciona el Cortante Basal Vo, con el
desplazamiento maximo de la estructura A (en el tope). Para su determinacién se
necesita tener completamente definida la estructura, tanto en su geometria como
en su armado, conocer la calidad de los materiales y en el caso de estudio, de
estructuras de concreto armado, conocer las curvas esfuerzo-deformacion dei
concreto y del acero. En la Fig. 3.7 se presenta un modelo de curva de capacidad
que muestra el orden en que se van generando las rétulas en la estructura.

w

=

Corte Basal (V,)

'l’l

Desplazamiento en el Tope (A)

Formacién de rétulas

Fig. 3.7.- Curva de Capacidad Tipica
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3.5.1.- Modelo de comportamiento para el acero.

La curva esfuerzo-deformacion considerada por el programa Canny-W para el
acero es la Curva Completa, mostrada en la Fig. 3.8.

C D
\ - Omdx
- | |
| ) |
i i i
1 ) 1
i i 1
i i )
1 ] ]
] [} ]
] ] |
] [} ]
] } ]
] ! ]
] ) ]
! ) '
Eh Emax Eu €

Fig. 3.8.- Curva esfuerzo-deformacién del acero

El modelo corresponde a la curva esfuerzo-deformacion elastopléstica con
endurecimiento por deformacion. El segmento 0A corresponde al comportamiento
elastico, el esfuerzo aumenta hasta el valor de cedencia, el segmento AB
representa el incremento de deformacion sin aumento del esfuerzo hasta el punto
de inicio del endurecimiento por deformacién B, este efecto se traduce en un
aumento del esfuerzo BC, hasta llegar al esfuerzo maximo en el punto D. Esta
Curva es la mas precisa, pues considera el endurecimiento por deformacion. Los
parametros seleccionados que definen la curva son:

Es = Modulo de Elasticidad = 2.060.000 kg/cm?.

oy = Esfuerzo cedente = 4.200 kg/cm?.

& = Deformacién cedente = 0.002.

én = Deformacién al inicio del endurecimiento = 0.008.
Omax = Esfuerzo maximo = 6.300 kg/cm2.

Emax = Deformacion en el esfuerzo méaximo = 0.1.

&, = Deformacioén ultima = 0.1.
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Con los parametros considerados la curva se transforma en el modelo trilineal.

3.5.2.- Modelo de comportamiento para el concreto.

Para el analisis, el programa utiliza el modelo de comportamiento para el
concreto que se muestra en la Fig. 3.9. Este modelo considera el confinamiento
del concreto proporcionado por el refuerzo transversal. La parte ascendente de la
curva (AB) esta representada por una paradbola y supone que el acero de
confinamiento no afecta el perfil de este segmento de la curva o la deformacién al
esfuerzo maximo y que el esfuerzo maximo que alcanza el concreto es la

resistencia £, del cilindro. La ecuacién de esta parabola es la siguiente:

| 26 [ &, ’
Je=1. [0.002 (0.002” (3:3)

La region BC esta definida por la ecuacion:

f. =1, 1-Z(e, -0.002)] (3.4)
donde Z= tan, representa la pendiente de la recta descendente (3.5)
A
Feloeo, B

Concreto confinado

08F . [ .

Concreto sin
confinar

i
™
8

\ 4

S—
m
Q

gu

Fig. 3.9.- Curva esfuerzo-deformacion del concreto.
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Los pardmetros que definen la curva son:

Fi= Esfuerzo de traccién = 35 kg/cm?.

Fe = Esfuerzo de compresién = f;, = 250 kg/cm?.
& = Deformacién en F; = 0.002.

F. = Esfuerzo dltimo = 0.8 £, = 200 kg/cm?.

& = Deformacién ultima = 0.005.

3.5.3.- Relacion Momento-Curvatura.

La relacién Momento-Curvatura al igual que la relacion Corte-Deformacion, es
la base para el andlisis no lineal, toda vez que representan el comportamiento de
una seccién ante cargas monoténicas crecientes. En la Fig. 3.10 se muestra el
modelo numérico adoptado para representar la curva momento-curvatura.

<
S
%

ks

R 1

\4

Fig. 3.10.- Diagrama Momento - Curvatura

El diagrama est4 formado por tres zonas: la primera antes que se presente el
agrietamiento del concreto por traccion M.(O-A), la segunda antes del punto de
cedencia del acero de refuerzo M,(A-Y), y la tercera zona en la que se presenta un
comportamiento ductil desde el punto Y hasta el punto de méxima deformacién del
concreto M, (Y-U). Los valores oy B son los factores de reduccién de rigidez
después de la primera grieta y del punto cedente respectivamente; Ko es el valor
de la rigidez inicial de la seccién.
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3.5.4.- Informacién que se obtiene de las curvas de capacidad.

Las curvas de capacidad permiten obtener algunos parametros importantes
para evaluar el comportamiento de una estructura, uno de éstos es el punto de
cedencia de la estructura. Existen varios métodos para su determinacién y en el
presente trabajo se utiliza el Criterio de las Energias Iguales (Aguiar, 2001). Este
consiste en igualar las areas externa e interna de la curva de capacidad tal como
se muestra en la Fig. 3.11.

Areas iguales

Corte Basal (Vo)

Ay Ay

Desplazamiento en el Tope (A)

Fig. 3.11.- Determinacién del punto de cedencia.

Conocido el punto cedente, es posible determinar el desplazamiento el4stico
prolongando la linea O-Y hasta intersectarla con el valor del maximo cortante
elastico tal como puede verse en la Fig. 3.12. La curva push-over [2] se transforma
en una relacion bilineal [3] que es suficiente para un disefio fundamentado en el
primer modo de vibracion. Finalmente, se obtiene el factor R y la ductillidad p de
la estructura. El factor R resulta de dividir el cortante elastico por el cortante del
punto de cedencia (Ve/Vy) y la ductilidad se obtiene dividiendo el desplazamiento
maximo Ay entre el desplazamiento cedente (Au/Ay ). De la curva bilineal se

obtiene el factor (o)) que corresponde al porcentaje de la rigidez inicial.

47



CAPITULO 1l ANALISIS ESTRUCTURAL LINEAL ELASTICO Y NO LINEAL

v, @ I
(7] REDUCCION DE FUERZAS
—>
U
R Y AN WU (—
(11,4
V,=VJR|___Y ~ \

1 Comportramiento elastico lineal

K 2 Comportamiento no lineal

3 Comportamiento bilineal idealizado
]

o

Ay Ae Au = HAy
Fig. 3.12.- Determinacion del factor R y de la Ductilidad p.

3.6.- Modelado de los elementos.

Para modelar los miembros estructurales, el programa Canny-W utiliza
elementos lineales clasificados de acuerdo a sus caracteristicas mecanicas, como
por ejemplo elementos resistentes a momento, corte y axial (vigas y columnas).
Las vigas son elementos bidimensionales resistentes a momento y corte en su
plano y las columnas son elementos tridimensionales resistentes a efecto axial y
momento en dos direcciones. Ambos elementos tienen resistencia axial,
compresion y tension asi como también torsién axial. Las juntas entre elementos
se consideran rigidas, representando esta condicién con rigidez infinita en los
extremos de los elementos tal como se muestra en la Fig. 3.14.

Para el analisis no lineal, las vigas y columnas se idealizan con el modelo de
resorte uniaxial elastoplastico, llamado también modelo de una componente, por
cuanto no considera la interaccién entre dos componentes de desplazamientos
(Fig. 3.13); dos resortes rotacionales elastoplasticos colocados en los extremos de
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los miembros y resortes axiales y de cortante colocados en la mitad de la longitud
(Fig. 3.14). Las propiedades de los resortes rotacionales estdn dadas por las
relaciones momento-rotacién, mientras que las de corte y axial estan dadas por la
relacion fuerza-desplazamiento. Estas relaciones quedan establecidas en el
modelo histerético.

P A Mg, Mb
v L
0,
o B
—»—@_«_ a) Resorte Rotacional de Flexién
y M M

A -—--——-l-.__._._h__é L__w__ B
a) Resorte Traslacional b) Resorte Rotacional T d I
Qa Qo
Fig. 3.13.- Modelo de Resorte Uniaxial b) Resorte Uniaxial de Corte
A B
-;) — ANAAr —— 1-]\-;-

c) Resorte de Tensién/Compresion Axial

Fig.3.14.- Modelo Elementos Lineales

3.7.- El Modelo de Takeda.

Para realizar el analisis dinamico es importante la seleccién de un modelo de
comportamiento histerético que pueda caracterizar, con la mayor fiabilidad, el
comportamiento dindmico de los edificios. Uno de los modelos que da muy buenos
resultados en estructuras de concreto armado es el Modelo Bilineal de Takeda, el
cual considera la degradacion de rigidez del elemento.

El modelo presenta una forma bilineal con descarga reversible hasta llegar a
cero resistencia como se muestra en la Fig. 3.15. En la recarga, la curva se dirige
hacia el pico de carga interno del ciclo anterior, y luego por ser un método con
memoria, de manera secuencial atraviesa todos los picos exteriores, respetando la
curva monotodnica y estableciéndo un nuevo punto de cedencia después que la
recarga atraviesa el pico mas alejado (punto M). El modelo esta definido por las
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siguientes expresiones:
* Regla 1. Rigidez inicial Kj. (obtenido de la relacién M-¢).

* Regla 2,3. Primera curva de cedencia con rigidez K, = BK, K, =pK,.

El valor de los factores de rigidez f’, 8 varia en el intervalo (0~0.2)y
depende de las caracteristicas propias del elemento.
La cedencia se reporta cuando un punto (F-D) se ubica en algun lugar
sobre la recta 2 (cedencia negativa) o 3 (cedencia positiva).

¢ Regla 4,5. Curva de descarga.

m m

4 4
Descarga del lazo externo: K, = KO[%'—] ; K5 = KO(Z—’J ;
Descarga del lazo interno: K, =¢ K, K; = £ K.
Los parametros que controlan el comportamiento histerético P(p1,p2) son:
» Primer parametro p; para representar y (y = 0 ~ 0.5), p1 es el factor de
degradacion de la rigidez en la descarga.
» Segundo parametro p, para representar £ (&£ = 0.5 ~ 1), p. factor de

reduccién de rigidez en lazo mas interno.

Fig. 3.15.- Modelo Bilineal de Takeda.
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3.8.- Analisis Dinamico.

Para la evaluacion del problema se efectia un ADNL-3D con el programa
CANNY-W que utiliza el método de andlisis paso a paso, con métodos iterativos
que permiten resolver el desbalance de fuerzas causado por el cambio de rigidez.

El analisis de la respuesta dinamica no lineal se calcula paso a paso con un
intervalo pequefio de tiempo adecuado no mayor que los intervalos de tiempo de
los registros sismicos digitalizados. La integraciéon numérica para resolver la
ecuacion de movimiento se ejecuta segun los siguientes criterios: 1) Las
relaciones entre las fuerzas y los desplazamientos resultantes son no lineales. 2)
Existe compatibilidad entre los desplazamientos y las juntas. 3) Existe una relacion
de equilibrio de fuerzas (inercia, amortiguamiento, resistencia y fuerzas externas)
en cada junta. 4) Existe una relacién diferencial entre las funciones dependientes
del tiempo (aceleraciones, velocidades y desplazamientos).

3.8.1.- Integracién Numérica de Ia Ecuacién del Movimiento.

Se utiliza el método de integracién numérica Beta de Newmark, para resolver
la ecuacién del movimiento. Para sistemas de multiples grados de libertad, la
ecuacion de movimiento puede expresarse como:

e 1{x b+ [C)x }+ [k 1{x ) = M1 (%, }+ (1) (3.6)

Donde:[M]= matriz de masa, [C]= matriz de amortiguamiento, [K]= matriz
de rigidez, {X |= vector de aceleracién relativa, {X }= vector de velocidad relativa,
{X }= vector de desplazamiento relativo, {x g}= aceleracion del sismo, {f}= alguna

fuerza externa que varia con el tiempo. La matriz de masa es tratada como una
constante y todos los demas elementos son dependientes del tiempo. Cuando se
utiliza amortiguamiento de Rayleigh en combinaciéon con otro tipo de
amortiguamiento, se tiene;
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[C]=“m[M]'*'ao[Ko]"'ak[K]"'[CeJ"'[CVJ (8.7)
an = factor de amortiguamiento proporcional a la matriz de masa [M]
ay= factor de amortiguamiento proporcional a la rigidez inicial [K, |

a, = factor de amortiguamiento proporcional a la matriz de rigidez variable con

el tiempo [K]

[Ce J= matriz de amortiguamiento proporcional a la rigidez del elemento.

[C" J= matriz de amortiguamiento dependiente de la velocidad.

Entonces, el tiempo 7+4r, la ecuacién del movimiento puede expresarse

por integraciéon como:

[M]Hf{dx}+(a,,, [M]+ q, [Ko])ﬁjet{dxhakHJA![K]{dX}+HJé’ [ce]{dx}+”f'[1<]{dx}=

0 0 0
At

~[m] j{da}+”f{df}

(3.8)
Puesto que en este trabajo se utiliza amortiguamiento de Rayleigh, la matriz

[c] se reduce a [C]=a,[M]+q,|K], y para generarla es necesario calcular los

valores de los factores a,, y a;. Estos valores dependen de la frecuencia circular de
la estructura del primer modo de vibracién y un segundo modo que sea diferente al
primero, y su calculo se efectia con las siguientes expresiones:

a, =2ww,(hw, - hzwl)/(wz2 - wf) (3.9)
a, =2(h,w, — hw, )/(wj - wf) (3.10)

En la Tabla 3.10 se presentan los valores de estos parametros para cada uno
de los modelos, ademas del periodo fundamental y de las dos primeras
frecuencias circulares.
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Modelo Fu:cei:r:::tal Frecuencias Circulares Coeficientes de Rayleigh
T oy o, am ay
6NR 1.2067 5.207 6.342 0.2859 0.0087
6NPB 1.1572 5.4300 6.6260 0.2984 0.0083
6NPI 1.1199 5.6100 6.9050 0.3095 0.0080
6NPA 1.1933 5.2650 6.4300 0.2895 0.0086
12NR 1.858 3.3820 4.1970 0.1873 0.0132
12NPB 1.8294 3.4350 4.2790 0.1905 0.0130
12NPI 1.7933 3.5040 4.3470 0.1940 0.0127
12NPA 1.8543 3.3880 4.2030 0.1876 0.0132
18NR 2.1756 2.8880 3.7330 0.1628 0.0151
18NPB 2.1533 2.9180 3.7730 0.1645 0.0149
18NPI 2.1233 2.9590 3.8270 0.1669 0.0147
18NPA 2.1724 2.8920 3.7390 0.1631 0.0151

Tabla 3.10.- Coeficientes de la Matriz de amortiguamiento.

3.8.2.- Seleccién de los sismos.

Este trabajo se realiza utilizando como entrada, tres sismos seleccionados
segun ciertos criterios. De un conjunto de sismos, se seleccionan aquellos de
aceleracion pico similar a la aceleracion maxima de disefio de la Norma. Para los
sismos preseleccionados se construye el espectro de aceleracion, con el soporte
del programa Gensismo (Febres, 1991), verificando que el espectro del sismo se
aproxime en lo posible al espectro de disefio en la banda de periodos de las
estructuras analizadas. Sin embargo, es importante sefialar que en estudios donde
se tienen estructuras con periodos diferentes no es fAcil conseguir un sismo que
afecte a todas las estructuras, por lo cual los sismos que se seleccionen afectaran
mas o menos a cada estructura segun sus caracteristicas propias. Finalmente se
seleccionan 2 sismos cuyas caracteristicas se muestran en la Tabla 3.11. Los
acelerogramas se presentan en las Figs. 3.16 y 3.17. y los espectros de
aceleracion y desplazamiento se presentan en las Figs. 3.19 y 3.20.

El tercer sismo de andlisis se idealiza con una forma sinusoidal que se adopté
como un intento inicial de utilizar la recomendacion de un pulso severo que pueda
contener un sismo de fuente cercana (Sasani y Bertero,2000). Desde luego, este
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criterio puede ser objeto de otro estudio ya que este acelerograma presenta un
espectro no muy ajustado a la norma vigente. Para el estudio se idealiz6 este
sismo con una aceleracion méaxima de 0.33 g, para equipararlo a los sismos reales
seleccionados, y se tomé un periodo igual al periodo fundamental de la estructura.
Esto se traduce en elaborar un sismo sinusoidal para cada modelo a analizar. En
la Fig. 3.18 se muestra el sismo idealizado para el modelo 6NR y su espectros de
aceleracion y desplazamiento se pueden observar en la Fig. 3.21.

Caracteristicas Sismo 1 Sismo 2 Sismo 3

Sismo Landers 1992 | Imperial Valley 1979 | Sinusoidal - F. Cercana
Localidad de registro Joshua Tree | Aeropuerto Mexicali Sasani - Bertero
Aceleracion maxima 0.28¢g 0.33g 0.33g
Magnitud Mw=74 Mw = 6.5 Periodo estructural
Distancia Epicentral 13.7 Km 4.3 Km

Tabla 3.11.- Caracteristicas de los sismos seleccionados.

04

Acelaracion (% g)

Tiempo (seg.)

Fig. 3.16.- Sismo de Landers 1992 - A = 0.28 g.
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Aceleracion (% @)

Tiempo (seg.)

Fig. 3.17.- Sismo de Mexicali 1979 - Amax = 0.33 .
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CAPITULO IV RESULTADOS

4.1.- Momentos de Cedencia My.

Con la ayuda de la sub-rutina Momento-curvatura (M-¢) del programa Canny-W
se determinaron los valores de los momentos de cedencia de las vigas y
columnas. Estos resultados (en ton-m) se muestran en las siguientes figuras.
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Fig. 4.1.- Momentos de cedencia (M,) de vigas y columnas modelo 6NR.
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Fig. 4.2.- Momentos de cedencia (M,) de vigas y columnas modelo 12NR (Continuacion).
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Fig. 4.3.- Momentos de cedencia (M,) de vigas y columnas modelo 18NR.
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Fig. 4.3.- Momentos de cedencia (M,) de vigas y columnas modelo 18NR.
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4.2.- Resultados del Analisis Estatico No Lineal.

Del AENL se obtienen las curvas push-over de las que se pueden observar
aspectos importantes.

Modelos 6N. Los resultados del AENL muestran un buen comportamiento
estructural del modelo 6NR, el criterio de viga débil-columna fuerte se cumple
satisfactoriamente, tal como se muestra en la Fig. 4.4, donde el mecanismo de
falla se produce esencialmente por cedencia de las vigas antes que en columnas.
La capacidad de ductilidad obtenida en este modelo es de 5.38 y el factor R de
4.15, valores que se acercan bastante a los valores de disefio (R =6, p = 0.8R =
4.8), lo cual indica que el comportamiento de la estructura se ajusta a las premisas
de disefio, presentando mayor capacidad de ductilidad que la de disefio y un valor
de R que indica que la estructura tiene capacidad de resistencia.

En el modelo 6NPB se presenta una falla prematura a consecuencia de las
columnas cortas ubicadas en la planta baja las cuales se rotulan, en la grafica de
la Fig. 4.5 se observa mayor numero de rétulas en columnas al inicio de la
pushover, lo cual evidencia que el mecanismo de falla viga débil-columna fuerte no
se presenta de igual manera que el modelo 6NR. Hay una pérdida en la capacidad
de ductilidad del 33% en relaciéon al modelo 6NR, el valor del factor R disminuye,
aunque se mantiene cercano al valor de disefio.

El comportamiento del modelo 6NPI presenta un incremento en su capacidad
de ductilidad a un valor de 9.2, a pesar de que se generan rétulas en las columnas
cortas, estas no provocan el colapso de la estructura, el criterio viga débil-columna
fuerte se mantiene en una forma aceptable (Fig. 4.6). E! factor R presenta un valor

de 3.65 lo que indica que la estructura tiene mayor capacidad de soportar fuerzas.

La curva pushover del modelo BNPA muestra una capacidad de ductilidad de la
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estructura muy alta, las rétulas se presentan inicialmente en vigas, posteriormente

se forman rétulas en columnas de todos los pisos, sin embargo las columnas

cortas practicamente no se afectan (Fig. 4.7). La presencia de columnas cortas en

el dltimo nivel pareciera mostrar una tendencia a mejorar su comportamiento. El

factor R de 3.78 muestra capacidad para soportar cargas.
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Modelos 12N. En la Fig. 4.8 se observa la respuesta del modelo 12NR, la
aparicion de rétulas se inicia en las vigas, posteriormente rotulan las columnas de
la base y continuan en las vigas hasta el colapso; el comportamiento del modelo
se ajusta al criterio de viga débil-columna fuerte. A diferencia con el modelo 6NR,
la capacidad de ductilidad de la estructura presenta un valor (3.7) por debajo del
valor de disefio, lo cual muestra que la estructura no posee la capacidad de
liberacion de energia prevista en el disefio. Se obtiene un valor del factor R de
4.39 inferior al valor de disefio, que indica mayor capacidad de resistencia.

El modelo 12NPB presenta un comportamiento diferente al modelo 12NR. Las
columnas cortas se rotulan provocando el colapso de la estructura, el criterio viga
débil-columna fuerte no se cumple (Fig. 4.9). La capacidad de ductilidad se reduce
a 3.18, 14% menos que el modelo regular. En este caso el factor R presenta un
valor de 4.33, también menor que el de disefio.

La secuencia de aparicion de rétulas en el modeio 12NPI se ajusta al criterio de
falla, la cedencia comienza a mostrarse inicialmente en las vigas de los niveles 3 y
4, se generan las rétulas en la base de la estructura pero luego continda la
cedencia de las vigas de los niveles superiores (Fig. 4.10). Aumenta la capacidad
de disipacién de energia de la estructura en 20%, comparado con el modelo
regular. El valor de R de 4.13 indica una similar capacidad de resistencia al
modelo 12NR.

El modelo 12NPA presenta un comportamiento similar a los modelos 12NR y
12NPI, la formacién de rétulas comienza por las vigas de los niveles 3 y 4, luego
se rotula la base de la estructura, pero continda la cedencia de las vigas de los
otros niveles (Fig. 4.11). El comportamiento viga débil-columna fuerte se presenta
bien definido, aunque la capacidad de ductilidad se mantiene en un valor similar
(3.61) al modelo regular. En cuanto a su capacidad de resistencia el valor de R de
4.4 indica que se mantiene igual al modelo 12NR.

66



CAPITULO IV

RESULTADOS
350 350
300 vy 300 vy
......... A==0TT50  52 52 55 56
47
— 250 .1(2)0 4 — 250 .
5 : 5 sf:
Lt 17 e :
= 200 : = 200 .
® : % 1 :
I : @ :
% 150 . § 150
£ : Ve= 1,206.81 2 ; Ve= 120681
S 100 : au= 0407 |vu= 28970 8 100 : Au= 0345| |Vu= 29080
PooAy ay= 0110 | Vy= 275.00 1Ay Ay= 0108] | Vy= 27867
50 : p= 3.7 R= 439 50 : u= 3.18 R= 433
0 N o .
0 0.1 02 03 04 05 0.1 02 03 04 05
Desplazamiento (m) Desplazamiento (m)
12 12 12 12
1" 1 1 1
10 o2 lei2 10 e 10 10
QLF.AQ Ygledl dlgledl 47y 9| 952434 9o S0p.ledd Sigledr 53gl 9
[ 3] 1 &0 isz Tﬁ [ o
8lgdl 439l adigle at.gg ﬂ.|;5§ 119 | o5 40g Blrom-oﬁ—&--oﬁ—ﬁo— Eloss o leR .ReleR 2
Vgt g o3t e |en 3 Vot 309 |g2 g les2 ] TheR tieled 0glel g] 7|5 5l lei gl 1og
6lgin iglols H0gletl gl 6lgiz dlgleto 23e les iz sl‘ﬁJLM' oll.slp| OloZ oiglel0 2iglell Iop
SleR_dtele20 glg18 0g| 5le20 2elels 2iglet 2ig
5| g 16324 | Uzl s ol 2o ledl _loe
‘loll 2o lels g.leld 2091 4| g13 284
3l 924 59 1923 3igle22 gl 3 93— 2%
202t glets 7gletz el 2|g10
52 50 50 > oo
15 15 17 49
Borde

Fig. 4.8.— Push-Over — Modelo 12NR.

Fig. 4.9.— Push-Over — Modelo 12NPB.
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Fig. 4.10.— Push-Over — Modelo 12NPI.

Fig. 4.11.— Push-Over — Modelo 12NPA.
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Modelos 18N. El analisis del modelo 18NR muestra que la cedencia se inicia en
las vigas del nivel 5, y la rotulacién en las columnas de la base ocurre mucho
después (Fig. 4.12). La estructura muestra un buen desempeiio, el criterio de viga
debil-columna fuerte se cumple satisfactoriamente. El factor de respuesta R es de
4.6 cercano al valor de disefio, este indica mayor capacidad de resistencia que la
de disefio; la capacidad de ductilidad presenta un valor de 2.59, que indica baja
capacidad de deformacion.

El modelo 18NPB muestra un comportamiento no deseado, las columnas cortas
se rotulan en su base muy temprano al inicio de la carga, posteriormente ocurre la
cedencia en vigas hasta que ocurre la falla total de las columnas cortas. La
capacidad de ductilidad se reduce en 18% con relacion al modelo 18NR. El factor
R aumenta, lo que indica una menor capacidad de resistencia que el modelo
regular (Fig. 4.13)

La curva de capacidad del modelo 18NPI muestra un comportamiento similar al
modelo regular, se inicia la aparicion de rétulas en las vigas del nivel 5, y mucho
después aparecen rétulas en las columnas de la base, se cumple el criterio de
viga debil-columna fuerte. Las columnas cortas practicamente no llegan a entrar
en cedencia (Fig. 4.14). La capacidad de ductilidad presenta un valor un poco mas
alto que el modelo regular, esto parece indicar una mejoria en la capacidad de
deformacién de la estructura. El factor R se mantiene en un valor (4.46) cercano al
del modelo regular, mostrando mayor capacidad de resistencia que la de disefio.

Finalmente el comportamiento del modelo 18NPA muestra una marcada
similitud con el modelo 18NPI, el orden de formacion de rétulas es muy similar,
quedando el criterio viga débil-columna fuerte comprobado. Se observa poca
capacidad de ductilidad (2.62) y un factor de respuesta de 4.63, que muestra su
capacidad de resistencia adicional (Fig. 4.15). Las curvas de capacidad agrupadas
por altura de modelos, se pueden observar en las Figs. 4.16 a 4.18.
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Fig. 4.12.— Push-Over — Modelo 18NR.

Fig. 4.13.— Push-Over — Modelo 18NPB.
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Fig. 4.14.— Push-Over — Modelo 18NPI. Fig. 4.15.— Push-Over — Modelo 18NPA.
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En general los resultados del AENL muestran algunas tendencias en relacion a
la altura de los modelos. En cuanto a la ductilidad, los valores obtenidos permiten
observar que a medida que aumenta la altura de la estructura la capacidad de
ductilidad disminuye. Del mismo modo, los valores de R muestran una tendencia
de incremento a medida que la estructura es de mayor la altura (Tabla 4.1); esto
permite enunciar que a medida que la estructura es mas alta su capacidad de

resistencia se acerca al valor de disefio pero pierde capacidad de ductilidad.

Modelo | Factor R | Ductilidad
6NR 415 5.38
6NPB 3.64 3.85
6NPI 3.65 9.20
6NPA 3.78 15.52
12NR 4.39 3.70
12NPB 4.33 3.18
12NPI 413 4.43
12NPA 4.40 3.61
18NR 4.60 2.59
18NPB 4.69 212
18NPI 4.46 2.71
18NPA 4.64 2.62

Tabla 4.1.- Factor de reduccién R y capacidad de ductilidad (u).

En la Fig. 4.19 se plantean unas expresiones que intentan relacionar el valor
de estas variables con la altura de las estructuras.
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Fig. 4.19.- Tendencias de Ductilidad y Factor R.
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Comparacién del comportamiento segtn la ubicacién de las columnas
cortas. En general los modelos regulares presentan un buen comportamiento
estructural, el criterio de viga débil-columna fuerte se cumple satisfactoriamente,
donde los mecanismos de falla se producen esencialmente por cedencia de las
vigas antes que en columnas. Los resultados del factor R, alcanzaron valores por
debajo del valor de disefio, es decir que los modelos presentan mayor capacidad
de resistencia que lo previsto en el disefio. Esta situacién puede ser generada por
sobrerresistencias ligadas al proceso de disefio como: aumento de secciones para
obtener derivas lo mas cercana al limite impuesto en la norma; el cumplimiento de
los requisitos del capitulo 18 de la norma COVENIN 1753:1987 en lo referente al
chequeo de los momentos de columnas y vigas en los nodos y la aplicacién del
coeficiente sismico minimo de la norma COVENIN 1756:2001 en la determinacion
de la aceleracién minima.

La introduccion de columnas cortas imprevistas en el disefio, generd diferentes
efectos en el comportamiento de los modelos estudiados.

Columnas Cortas en nivel Planta Baja. La presencia de columnas cortas en el

nivel de planta baja provocaron el colapso prematuro de los modelos, las
estructuras no alcanzaron a disipar suficiente energia, produciéndose la falla fragil,
el comportamiento viga débil-columna fuerte no se gener6 y la pérdida de
capacidad de ductilidad es evidente, hasta 28% en el modelo 6NPB, con relacién a
la capacidad de ductilidad de los modelos regulares. En los modelos 12NPB y
18NPB Ila cedencia se inicia en la base de las columnas cortas, posteriormente se
presentan rotulas en vigas hasta producirse el colapso por rotulacién completa de
las columnas cortas. La falla observada de los modelos, evidencia la influencia
negativa de este tipo de irregularidad presente en la planta baja.

Columnas cortas en Planta Intermedia. Los resultados obtenidos del AENL

evidencian una mayor capacidad de ductilidad las estructuras, siendo los modelos
6NPI y 12NPI, los de mayor incremento. Para el caso 6NPI se observa, en el
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mecanismo de falla, la aparicién de rétulas plasticas comenzando por la base de
las columnas de planta baja, luego la se produce la cedencia en las vigas,
mostrando un  aceptable comportamiento viga  débil-columna fuerte,
posteriormente, en el proceso se van formando rétulas tanto en viga como en
columnas hasta el momento de Ia falla. Si bien es cierto que las columnas cortas
alcanzan la cedencia, este no es el mecanismo de falla dominante, la estructura se
ha deformado mucho mas que el modelo regular 6NR. Estos resultados muestran
que la presencia de columnas cortas en la planta intermedia tienden a mejorar el
comportamiento de la estructura incrementando su capacidad de ductilidad en
71%. En el modelo 12NPI se observa un mejor comportamiento, en el mecanismo
de falla la rotulacién comienza por las vigas, y las columnas cortas no sufren
practicamente dafio alguno, la capacidad de ductilidad se incrementa en 20%.
Para el modelo 18NPI el comportamiento es muy similar a los anteriores pero con
la salvedad de que el incremento de la capacidad de ductilidad es mas bajo, 5%.
En este caso también se evidencia un mejor comportamiento en relacién al
modelo 18NR.

Columnas cortas en Planta Alta. Los resultados muestran influencias diferentes
dependiendo de la altura del edificio. Para el modelo 6NPA, la presencia de
columnas cortas en la planta alta, genera un incremento muy alto en la capacidad
de ductilidad de la estructura, 1.9 veces la capacidad de ductilidad del modelo
6NR; mientras que para los modelos 12NPA y 18NPA casi no existe variacién en
el comportamiento de la estructura. Se observa entonces, que la presencia de
columnas cortas en la planta alta de los edificios mas altos no tiene practicamente
influencia. En los graficos presentados en las Figs. 4.20 y 4.21 se observa como
varian la ductilidad y el factor R en funcién de la altura en que se ubiquen las
columnas cortas.

Los resultados obtenidos permiten establecer que la presencia de columnas
cortas en una edificacién causan su mayor efecto cuando estas se ubican en Ia
planta baja, generando falla fragil de las estructuras. Cuando estos elementos se
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ubican en plantas intermedias o planta alta su efecto es a favor de la estructura,
incrementando su capacidad de deformacion.
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Fig. 4.20.— Variacién Capacidad de Ductilidad. Fig. 4.21.— Variacién Factor R.

4.3.- Resultados del Analisis Dinamico No Lineal.

Del andlisis no lineal efectuado aplicando los tres registros de aceleraciones se
obtienen las respuestas dindmicas que se presentan a continuacion.

Modelos 6N. La respuesta dinamica de todos los modelos se evalu6 con la
aplicacién de los tres sismos seleccionados, obteniéndose los siguientes
resultados.

Modelo 6NR. El sismo Sinusoidal genera una demanda de ductilidad de 5.76,
que agota la capacidad de ductilidad de la estructura (Tabla 4.2). La curva

dinamica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la estructura
colapsa (Fig. 4.22).

La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali (3.17 y 2.96) no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de
Landers se observa un ciclo que supera la curva pushover en fuerza mas no en

desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen dentro de
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la curva de capacidad, que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo cual
no hay gran disipacién de energia (Figs. 4.23 — 4.24).

Al analizar la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3) hasta un valor
de 11.15 en el nivel planta baja. La deriva de piso alcanza un valor maximo de
0.032 mucho mayor que el valor maximo normativo de 0.018, los valores de corte
basal y momento de piso son mayores que los de disefio. (Fig. 4.25). Para los
sismos Landers y Mexicali se produce la mayor demanda de ductilidad en planta
baja (5.86, 5.24). La deriva maxima registrada (0.0160 y 0.0157) no excede el
valor normativo.

Modelo 6NPB. Este modelo con columnas cortas en la planta baja colapsa
frente a la accion del sismo Sinusoidal. Este sismo genera una demanda de
ductilidad de 4.68, sobrepasando la capacidad de ductilidad de la estructura (Tabla
4.2). Esta situacion ocurre en el primer ciclo de carga, las columnas cortas se
rotulan, es por ello que la demanda de ductilidad es menor que en el modelo 6NR
(Fig. 4.22). La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali (2.84 y
2.76) no alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. Al igual que en el
modelo 6NR, en la curva histerética solo se ve un ciclo del sismo Landers que
supera la curva de capacidad, el sismo de Mexicali se mantiene dentro de la curva
(Figs. 4.23 — 4.24).

Analizando la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2) hasta un valor
de 7.3 en el nivel planta baja. En este caso la deriva de piso en planta baja no
alcanza el valor 0.018, debido a la falla temprana de las columnas cortas que no
permiten el desarrollo de ductilidad; sin embargo en los pisos superiores se
excede el valor normativo hasta un valor maximo de 0.0275 en el nivel 3. En este
caso el cortante de piso muestra un valor mayor (318.9 ton) en el nivel de las
columnas cortas que en el nivel inferior (309.6 ton). Los sismos Landers y Mexicali
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poco afectan a la estructura, lo mas preponderante es la deriva de piso que
alcanza valores de 0.0164 y 0.0149 respectivamente en el nivel 3 (Fig. 4.26).

Modelo 6PI. En este modelo se observa que los ciclos histeréticos generados
por el sismo Sinusoidal se presentan mas estables (Fig. 4.22), el primer ciclo
excede la curva de capacidad en fuerza pero no en desplazamiento, por lo que la
estructura no alcanza a desarrollar su capacidad total de ductilidad, sin embargo la
demanda de ductilidad alcanza el valor 4.81 (Tabla 4.2). Para este modelo los
ciclos histeréticos de los sismos Landers y Mexicali se mantienen
aproximadamente enmarcados en la curva de capacidad de la estructura (Figs.
4.23-4.24). Los valores de demanda de ductilidad alcanzan 3.09 y 2.89
respectivamente. En el andlisis por nivel se puede determinar que las mayores
ductilidades se presentan en los niveles por debajo del nivel de columnas cortas.
El sismo Sinusoidal origina una demanda de ductilidad maxima en planta baja de
11.23, Landers 6.96 y Mexicali 6.15 (Fig. 4.27). En el perfil de deriva de piso se
observa una situacién interesante, por debajo dei nivel de columnas cortas se
excede la deriva normativa para los sismos Sinusoidal y Landers, mientras que los
niveles superiores a este presentan unos valores de deriva muy pequefios. La
columna corta actua en este caso como un rigidizador de la estructura para los
niveles superiores. Las fuerzas de corte en el nivel de columna corta no presenta
ningun incremento.

Modelo 6NPA. Para este modelo, el analisis dindmico con el sismo sinusoidal
muestra ciclos histeréticos estables, aunque el primer ciclo excede la curva de
capacidad en fuerzas, no lo hace en desplazamientos. Los ciclos histeréticos de
Landers y Mexicali se mantienen enmarcados en la curva de capacidad (Figs. 4.22
— 4.24). El sismo Sinusoidal genera una demanda de ductilidad mayor a la de
diseiio, pero sin alcanzar a la maxima capacidad de la estructura; mientras que los
sismos Landers y Mexicali generan una demanda de ductilidad baja (Tabla 4.2).

En el andlisis por nivel se observa una similitud en la linea de comportamiento
con el modelo 6NR, con la diferencia en el ultimo nivel donde las columnas cortas
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nuevamente restringen la deriva de piso y la demanda de ductilidad del nivel (Fig.
4.28)

Ductilidad
Capacidad Demanda
Modelo Pushover Sinusoidal Landers Mexicali
6NR 5.38 5.76 3.17 2.96
6NPB 3.85 4.68 2.84 2.76
6NPI 9.20 4.81 3.09 2.89
6NPA 15.52 5.45 3.07 2.84

Tabla 4.2. Capacidad y Demandas de ductilidad. Modelos 6N.

Modelos 12N. La respuesta dinamica de todos los modelos se evalué con la
aplicacion de los tres sismos seleccionados.
Modelo 12NR. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de

6.81, agota la capacidad de ductilidad de la estructura (Tabla 4.3). La curva
dinamica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la estructura
colapsa (Fig. 4.29).

La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali 2.59 y 1.77 no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de
Landers se observan ciclos que superan la curva pushover en fuerza mas no en
desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen dentro de
la curva de capacidad, que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo cual
no hay gran disipacién de energia (Figs. 4.30 — 4.31).

Al analizar la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4,5,6) hasta un
valor de 26.30 en el nivel planta baja. La deriva de piso alcanza un valor maximo
de 0.046 en el nivel 3, mucho mayor que el valor maximo normativo de 0.018, los
valores de corte basal y momento de piso son mayores que los de disefio. (Fig.
4.32). Para los sismos Landers y Mexicali se produce la mayor demanda de
ductilidad en planta baja (4.44, 3.67), sin embargo es importante resaltar que el
sismo Landers demanda ductilidades importantes en los pisos superiores 10y 11.
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Comportamiento Dinamico
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Fig. 4.22.- Curvas Corte Basal - Desplazamiento. Modelos 6N — Sismo Sinusoidal.
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RESULTADOS

3 2
g -a5 0|5 'E -a5 oJ5
8 8
Desplazamiento (m) Desplazamiento (m)
Modelo 6NR Modelo 6NPB
T s
g )
3 3
§ -g 6 @ -12 -0.8 0.8 1{2
5 §
Desplazamiento (m) Desplazamiento (m)
Modelo 6NPI Modelo 6NPA
Comportamiento Dinamico Curva de Capacidad

Fig. 4.23.- Curvas Corte Basal — Desplazamiento. Modelos 6N — Sismo Landers.
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La deriva maxima registrada para el sismo Landers es de 0.0144 en en el nivel
9, y para el Mexicali es de 0.009, valores que no exceden el valor normativo. Se

observa que el sismo Landers afecta mas a la estructura en los niveles superiores.

Modelo 12NPB. Este modelo con columnas cortas en la planta baja colapsa

frente a la accién del sismo Sinusoidal. Este sismo genera una demanda de
ductilidad de 3.33, sobrepasando la capacidad de ductilidad de la estructura (Tabla
4.3). A pesar que la demanda de ductilidad no excede el valor de disefio la
estructura colapsa por la falla de las columnas cortas. Esta situacion ocurre en el
primer ciclo de carga, las columnas cortas se rotulan, es por ello que la demanda
de ductilidad es menor que en el modelo 12NR (Fig. 4.29). La demanda de
ductilidad de los sismos Landers y Mexicali (2.52 y 1.75) no alcanza la capacidad
de ductilidad de la estructura. Al igual que en el modelo 12NR, en la curva
histerética se observan algunos ciclos del sismo Landers que superan la curva de
capacidad, el sismo de Mexicali se mantiene dentro de la curva (Figs. 4.30 - 4.31).

Analizando la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4) hasta un
valor de 12.59 en la planta baja a nivel de las columnas cortas. En este caso la
deriva de piso en planta baja no alcanza el valor 0.018, debido a la falla temprana
de las columnas cortas que no permiten el desarrollo de ductilidad; sin embargo en
los pisos superiores se excede el valor normativo hasta un valor maximo de
0.0211 en el nivel 2. En este caso el cortante de piso muestra un valor mayor
(5689.6 ton) en el nivel de las columnas cortas que en el nivel inferior (553.6 ton).
Los sismos Landers y Mexicali poco afectan a la estructura, lo mas resaltante es la
deriva de piso que alcanza un valor de 0.01534 en el nivel 9 para el sismo Landers
(Fig. 4.33).

Modelo 12PI. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de
6.44, agota la capacidad de ductilidad de la estructura de 4.43 (Tabla 4.3). La
curva dindmica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la
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estructura colapsa (Fig. 4.29).

La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali 2.38 y 1.81 no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de
Landers se observan ciclos que superan la curva pushover en fuerza mas no en
desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen dentro de
la curva de capacidad, que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo cual
no hay gran disipacion de energia (Figs. 4.30 — 4.31).

En el andlisis por nivel se puede determinar que las mayores ductilidades se
presentan en los niveles por debajo del nivel de columnas cortas. El sismo
Sinusoidal origina una demanda de ductilidad maxima en planta baja de 25.91,
Landers 5.85 y Mexicali 5.10 (Fig. 4.34). En el perfil de deriva de piso se observa
la misma situacién que en el modelo 6NPI, por debajo del nivel de columnas
cortas se excede la deriva normativa para el sismo Sinusoidal, mientras que los
niveles superiores a este presentan unos valores de deriva muy pequefos. La
columna corta actia en este caso como un rigidizador de la estructura para los
niveles superiores. Las fuerzas de corte en el nivel de columna corta no presenta
ningun incremento. Los sismos Landers y Mexicali generan fuerzas de corte
mayores que el sismo Sinusoidal para los niveles superiores (5-12), igual situacion
se observa con los momentos de piso.

Modelo 12NPA. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de
6.87, agota la capacidad de ductilidad de la estructura de 3.61 (Tabla 4.3). La
curva dinamica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la

estructura colapsa (Fig. 4.29).

La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali 2.54 y 1.78 no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de
Landers se observan ciclos que superan la curva pushover en fuerza mas no en
desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen dentro de
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la curva de capacidad, que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo cual
no hay gran disipacion de energia (Figs. 4.30 — 4.31).

Al analizar la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4,5,6) hasta un
valor de 26.87 en el nivel planta baja. La deriva de piso alcanza un valor maximo
de 0.046 en el nivel 3, mucho mayor que el valor maximo normativo de 0.018, los
valores de corte basal y momento de piso son mayores que los de disefio. (Fig.
4.35). Para el sismos Landers y Mexicali se produce la mayor demanda de
ductilidad en planta baja (4.91, 3.74), sin embargo es importante resaltar que el
sismo Landers demanda dudtilidades importantes en los pisos superiores 10y 11.
En general el comportamiento de este modelo es muy similar al modelo 12NR.

Ductilidad
Capacidad Demanda
Modelo Pushover Sinusoidal Landers Mexicali
12NR 3.70 6.81 2.59 1.77
12NPB 3.18 3.33 2.58 1.75
12NPI 4.43 6.44 2.38 1.81
12NPA 3.61 6.87 2.54 1.78

Tabla 4.3.- Capacidad y Demandas de ductilidad. Modelos 12N
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Modelo 18NR. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de
5.08, agota la capacidad de ductilidad de la estructura de 2.59 (Tabla 4.4). La
curva dinamica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la

estructura colapsa (Fig. 4.36).

La demanda de ductilidad del Landers de 2.60 alcanza la capacidad de la
estructura, mientras que el sismo Mexicali demanda un valor de 1.70 que no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de los
sismos Landers y Mexicali los ciclos que mantienen dentro de la curva pushover,
lo que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo cual no hay gran
disipacion de energia (Figs. 4.37 — 4.38).

Al analizar la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4,5,7) hasta un
valor de 25.01 en el nivel planta baja. La deriva de piso alcanza un valor méximo
de 0.0352 en el nivel 3, mucho mayor que el valor maximo normativo de 0.018, los
valores de corte basal y momento de piso son mayores que los de disefio. (Fig.
4.39). Para el sismo Landers se produce la mayor demanda de ductilidad en la
planta baja (4.48) y para Mexicali se produce en el nivel 8 (2.41). La deriva
maxima registrada para el sismo Landers es de 0.0164 en en el nivel 14, y para el
Mexicali es de 0.0081, valores que no exceden el valor normativo. Se observa que
el sismo Landers afecta mas a la estructura en los niveles superiores.

Modelo 18NPB. Este modelo con columnas cortas en la planta baja colapsa

frente a la accion del sismo Sinusoidal. Este sismo genera una falla tan prematura
que no permite que la estructura disipe energia por deformacién. A pesar que la
demanda de ductilidad no excede el valor de disefio la estructura colapsa por la
falla de las columnas cortas, esta situacién ocurre en el primer ciclo de carga, las
columnas cortas se rotulan, es por ello que la demanda de ductilidad es muy baja
(Fig. 4.36). La demanda de ductilidad del Landers de 2.69 alcanza a superar la
capacidad de la estructura, mientras que el sismo Mexicali demanda un valor bajo
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de 1.77 que no alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. Al igual que en
el modelo 18NR, en la curva histerética se observan algunos ciclos del sismo
Landers que superan la curva de capacidad, el sismo de Mexicali se mantiene
dentro de la curva (Figs. 4.37 — 4.38). En la Fig. 4.43 se muestra el mecanismo de
falla de este modelo.

Analizando la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4) hasta un
valor de 4.47 en la planta baja a nivel de las columnas cortas. En este caso la
deriva de piso en planta baja no alcanza el valor 0.018, debido a la falla temprana
de las columnas cortas que no permiten el desarrollo de ductilidad; los pisos
superiores practicamente ni se deforman. En este caso el cortante de piso
muestra un valor mayor (771.7 ton) en el nivel de las columnas cortas que en el
nivel inferior (761.9 ton). EL sismo Landers genera una demanda de ductilidad de
4.68 en el piso 15 y una deriva de piso de 0.0169 en el piso 14, este sismo genera
efectos sobre la estructura cercanos a los valores mormativos. El sismo Mexicali
poco afecta a la estructura (Fig. 4.40).

Modelo 18PI. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de
5.04, agota la capacidad de ductilidad de la estructura de 2.71 (Tabla 44). La

curva dinamica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la
estructura colapsa (Fig. 4.36).

La demanda de ductilidad de los sismos Landers y Mexicali 2.54 y 1.75 no
alcanza la capacidad de ductilidad de la estructura. En la curva histerética de
Landers se observan ciclos que superan levemente la curva pushover en fuerza
mas no en desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen
dentro de la curva de capacidad, lo que manifiesta que la estructura no esta
exigida por lo cual no hay gran disipacion de energia (Figs. 4.37 — 4.38).

En el andlisis por nivel se puede determinar que las mayores ductilidades se
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presentan, para el sismo sinusoidal, en los niveles por debajo del nivel de
columnas cortas. Este sismo origina una demanda de ductilidad maxima en planta
baja de 25.08, Landers 4.99 y Mexicali 3.53 (Fig. 4.41). En el perfil de deriva de
piso se observa la misma situacion que en el modelo 12Pl, por debajo del nivel de
columnas cortas se excede la deriva normativa, para el sismo Sinusoidal con un
valor de 0.0351 en el nivel 3, mientras que los niveles superiores a este presentan
unos valores de deriva muy pequefios. La columna corta actua en este caso como
un rigidizador de la estructura para los niveles superiores. Las fuerzas de corte en
el nivel de columna corta no presenta ningun incremento. Los sismos Landers y
Mexicali generan fuerzas de corte mayores que el sismo Sinusoidal para los

niveles superiores (5-17), igual situacién se observa con los momentos de piso.

Modelo 18NPA. El sismo Sinusoidal genera una alta demanda de ductilidad de

5.21, agota la capacidad de ductilidad de la estructura de 3.61 (Tabla 4.4). La
curva dindmica V-D en el primer lazo sobrepasa la curva de capacidad y la
estructura colapsa (Fig. 4.36).

La demanda de ductilidad del sismo Mexicali, 1.74, no alcanza la capacidad de
ductilidad de la estructura; el sismo de Landers genera una demanda de ductilidad
de 2.63, justo la capacidad de la estructura. En la curva histerética de Landers se
observan ciclos que superan la curva pushover en fuerza mas no en
desplazamiento. En el caso del sismo Mexicali, los ciclos se mantienen dentro de
la curva de capacidad, lo que manifiesta que la estructura no esta exigida por lo
cual no hay gran disipacién de energia (Figs. 4.37 — 4.38).

Al analizar la estructura por niveles se puede observar que el sismo Sinusoidal
exige la mayor demanda de ductilidad en los pisos inferiores (1,2,3,4,5,6,7) hasta
un valor de 25.25 en el nivel planta baja. La deriva de piso alcanza un valor
méaximo de 0.0352 en el nivel 3, mucho mayor que el valor maximo normativo de
0.018, los valores de corte basal y momento de piso son mayores que los de
disefio. (Fig. 4.35). Para el sismo Landers se produce la mayor demanda de
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ductilidad en planta baja, 4.63, sin embargo es importante resaltar que el sismo

Landers demanda ductilidades importantes en los pisos superiores 14 y 15. El

sismo Mexicali demanda un valor de ductilidad maximo en el nivel 8. En los niveles

superiores las fuerzas de corte y momentos de piso, presentan valores mayores

para los sismos Landers y Mexicali. En general la linea del comportamiento de

este modelo es muy similar al modelo 18NR.

Ductilidad
Capacidad Demanda
Modelo Pushover Sinusoidal Landers Mexicali
18NR 2.59 5.08 2.60 1.70
18NPB 212 0.97 2.69 1.77
18NP! 2.7 5.04 2.54 1.75
18NPA 2.62 5.21 2.63 1.74

Tabla 4.4.- Capacidad y Demandas de ductilidad. Modelos 18N

Como comentario final se puede notar que el sismo Sinusocidal exige

fuertemente todas las estructuras estudiadas, mientras que el sismo Landers exige

demandas importantes a las estructuras mas altas, los modelos 18N.
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Fig. 4.42.- Comportamiento Dindmico Modelo 18NPA.
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Cuando el sismo se aplica sobre la estructura
inmediatamente actia sobre las columnas cortas
ocasionando la cedencia en el extremo inferior,
continia actuando la carga y comienzan a
aparecer las rétulas en las vigas de los niveles
mas bajos, paralelamente se produce la
cedencia de las columnas de la base del edificio.
Continua la apricién de las rétulas en vigas hacia
los niveles superiores hasta el momento en que
las columnas cortas no tienen capacidad para
soportar el incremento de las fuerzas del sismo y
se producen las rétulas del extremo superior,
generandose el mecanismo de falla colapsando
la estructura.

La estructura no tuvo tiempo de deformarse, por
lo que no hubo casi disipacién de energia, por
ende no pudo desarrollar ductilidad. Solo hubo
cedencia en los primeros 7 niveles, los niveles
Este
comportamiento queda representado en la Fig.
4.40.

superiores no sufren dafio alguno.

Fig. 4.43.- Mecanismo de falla del modelo 18NPB. Sismo Sinusoidal
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4.4.- Ajuste del factor de respuesta R.

De los analisis realizados se obtuvieron los valores de capacidad y demandas
de ductilidad, asi como también los factores de respuesta R, los cuales se
presentan en la Tabla 4.5.

Modelo | Woushover HKsinusoide WLanders KMexicali Rr h Rsinusoide | Rianders Ruexicali

6NPB 3,85 4,68 2,84 2,76 3,64 5,85 3,55 3,45

6NPI 9,20 4,81 3,09 2,89 3,65 6,01 3,86 3,61
6NPA 15,52 5,45 3,07 2,84 3,78 6,81 3,84 3,55
12NPB 3,18 3,33 2,58 1,75 4,33 4,16 3,23 2,19
12NPI 4,43 6,44 2,38 1,81 4,13 8,05 2,98 2,26
12NPA 3,61 6,87 2,54 1,78 4,40 8,59 3,18 2,23
18NPB 2,12 0,97 2,69 1,77 4,69 1,21 3,36 2,21
18NPI 2,71 5,04 2,54 1,75 4,46 6,30 3,18 2,19
18NPA 2,62 5,21 2,63 1,74 4,64 6,51 3,29 2,18

Tabla 4.5.- Factor R, capacidad y demanda de ductilidad.

Los valores obtenidos en este trabajo del factor de respuesta R, muestran que
los modelos evaluados presentan mayor capacidad de resistencia, que la
asumida al momento de escoger el valor de R; esto como consecuencia de
sobrerresistencias que se suman como producto de los requisitos normativos que
se aplican al momento de disefio, mencionados en el analisis de los resultados.

En la Tabla 4.6 se muestran los valores que resulta de dividir la R de disefio
entre los valores de R obtenidos de las curvas pushover, que indican la
sobrerresistencia.
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Modelo | Ry I:‘pushover

6NPB 1,64

6NPI 1,64
6NPA 1,59
12NPB 1,39
12NPI 1,45
12NPA 1,37
18NPB 1,28
18NPI 1,35
18NPA 1,30

Tabla 4.6.- Valores de la relacion Rq./ Rpyshover-

Esta situacion lleva a pensar en un ajuste del factor de reduccién de respuesta

a objeto de obtener un disefio final sin 0 con poca sobrerresistencia. En este

sentido se determina un factor de ajuste dividiendo los valores obtenidos de R por

el valor de disefio R=6. Estos valores se observan en la Tabla 4.7.

Modelo | Roushove/Ra| Rsinus/Ra | Rianders/Ra | Rmexicai/Ra

6NPB 0,61 0,98 0,59 0,58

6NPI 0,61 1,00 0,64 0,60
6NPA 0,63 1,14 0,64 0,59
12NPB 0,72 0,69 0,54 0,37
12NPI 0,69 1,34 0,50 0,38
12NPA 0,73 1,43 0,53 0,37
18NPB 0,78 0,20 0,56 0,37
18NPI 0,74 1,05 0,53 0,37
18NPA 0,77 1,09 0,55 0,36

Tabla 4.7.- Valores del factor de ajuste de R.

De la Tabla 4.7 se obtiene un valor promedio de 0.67, con el cual se sugiere

ajustar el valor de R al momento de disefiar.
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CAPITULO V CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

De los analisis efectuados en este trabajo, a continuacién se dan las
conclusiones y recomendaciones derivadas de los resultados obtenidos.

* Los valores de R obtenidos del AENL definido en la pag. 8, son menores
que el valor de disefio, lo que indica la existencia de sobrerresistencia
estructural en todos los casos, independientemente de la altura. Estos
valores son mas altos para los edificios de mayor altura. La ubicacion de
las columnas cortas en la altura tiene poca influencia.

e Los valores de capacidad de ductilidad obtenidos son menores que la
ductilidad normativa considerada como u = 0.8 R, segun la ecuacion 10.1
de la Norma COVENIN 1756:2001. Esto indica que las estructuras con
columnas cortas tienen poca capacidad de deformacién y su falla es
prematura o fragil.

e Si se observan los resultados del ADNL-3D definido en la pag. 13, las
ductilidades demandadas por los sismos aplicados, se acercan a p = 4.8
en el caso del sismo Sinusoidal. En el sismo de Mexicali las demandas
de ductilidad son menores que las capacidades de ductilidad obtenidas
en las curvas pushover, para el sismo de Landers en algunos casos las
ductilidades demandadas alcanzaron las capacidades obtenidas. De
todas maneras se observa que todas las solicitaciones sismicas exigen
suficientemente a las estructuras.

e Calculando los valores de R a partir de las demandas de ductilidad
impuestas por los sismos, se obtienen valores mayores que la R de
disefio en el sismo Sinusoidal, pero menores cuando se aplican los otros
sismos, indicando que hay una sobrerresistencia estructural, como se
determino en las curvas pushover, debido en este caso a tres razones
fundamentales:
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a. Al cumplimiento de la deriva normativa de 0.018, que obliga a
aumentar algunas dimensiones de los elementos estructurales.

b. Al cumplimiento del Capitulo 18 de la Norma COVENIN 1753:1987
para tener un disefio por viga débil - columna fuerte.

c. Al utilizar aceleraciones de disefio mayores que las espectrales,
segun las aceleraciones minimas establecidas en la Seccién 7.1 de
la Norma COVENIN 1756:2001.

Se deduce que hay sobrerresistencia pero no capacidad de deformacién,
ya que al revisar las pushover, las estructuras pierden hasta un 25% de
su capacidad de deformacion.

En vista de los resultados obtenidos, si se hace un buen disefio no hay
necesidad de aumentar las fuerzas sismicas en un 30%, para los disefios
considerados como disefios por fuerzas.

Se considera preferible reducir los valores de R, que en la Norma
venezolana estan ligados con la ductilidad a través de un solo factor 0.8,
factor que deberia ser mejorado.

Para obtener valores de R menores que los valores de disefio y cumplir
con la ductilidad, se obtiene la relacién entre el promedio de las R
obtenidas con los sismos y las obtenidas de las curvas pushover con la R
de disefio, quedando estos factores comprendidos entre 0.2 y 1.43. Un
promedio de todos los valores arroja un factor de reduccién para R de
0.67. La ductilidad real ser4 p = 0.8 x 0.67 x R = 0.54 R.

El procedimiento aplicado al considerar el efecto de cortante para afectar
el diagrama de interacciéon P-M de las columnas, es imprescindible
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hacerlo cuando se va a disefiar estructuras con columnas cortas
ubicadas en la planta baja. En los otros casos las columnas cortas no
generan una condicion critica e incluso al estar ubicada en el piso
superior hay una condicién de comportamiento favorable.

Si se divide la R de disefio (R=6) entre los valores de R obtenidos en las
curvas pushover, se determinan factores hasta de 1.65, tal como se
muestra en la Tabla 4.6, lo cual indica que hay altas capacidades de
resistencia estructural.

Para los sismos de fuente cercana representados en este trabajo por
oscilaciones sinusoidales siguiendo los criterios de Sasani y Bertero,
revelan que producen las mayores solicitaciones Y que nuestra Norma no
considera este tipo de sismo, pero ademas, que es una materia que
requiere mayor estudio, donde de hecho hay que tomar el contenido
frecuencial del suelo y la estructura, que en un espectro de disefic
normal es muy dificil considerar.

Con base en los resultados obtenidos se propone incluir en la Norma
COVENIN 1756:2001, para el disefio de edificaciones con columnas
cortas, corregir el valor de R multiplicandolo por un factor de 0.67, valor
que parece bastante razonable.

Los andlisis y las conclusiones obtenidas revelan la necesidad de
cambiar los disefios por fuerza a disefios por desplazamiento o disefio
por desempefio, que consideren las ductilidades esperadas. Sin
embargo, el mejor disefio es evitar las columnas cortas.
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APENDICE MODELO DE LA COLUMNA CORTA

Para modelar la columna corta en los edificios analizados, se coloca en los
niveles de interés una viga a 2 m de altura, generando de esta forma una columna
corta de 1 m de altura, tal como se indica en la Fig. A.1. Esta viga tiene las
mismas caracteristicas de rigidez y resistencia que la viga correspondiente al nivel
de estudio. De esta forma se genera a la estructura otro nivel de entrepiso, el cual
se incluye para efectos de analisis, como un diafragma flexible.

Viga del nivel

Viga para columna corta

Fig. A.1.- Columna corta modelada

Para definir las propiedades de la columna corta, se considera la reduccién de
capacidad de flexion por efecto de corte y se determina el diagrama carga axial vs
momento (P-M) asociado con la resistencia al corte de la columnas. Para obtener
este diagrama se considera que la columna desarrolla su maxima flexién en los
extremos. Para una columna de altura H el maximo momento asociadp con la

capacidad a corte de la columna, M se calcula como:
Ms=(Vc+Vg)H/2 (A.1)
Al graficar la ecuacion A.1 en funcién de la carga axial se obtiene un diagrama

de interaccion P-Ms. En la Fig. A.1 se presentan los dos diagramas de interaccion
P-M y P-M; para las columnas cortas de planta baja del modelo 6NPB.
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Fig. A.2.- Diagramas de interaccién columna corta modelo 6NPB.
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Para simular este efecto en la ejecucion del programa Canny-W, se determina

un valor de F, que genera un diagrama P-M donde el punto balanceado coincida

con el punto de interseccién de los diagramas P-M y P-M;_en lo que a momento

flector se refiere. En la Fig. A.2 se observa el nuevo diagrama de interaccién

producido por un valor de Fy = 2750, que se utiliza en los analisis.

700
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400

Pu (Ton}

100

-200

Fig. A.3.- Diagrama de interaccion ajustado columna corta modelo 6NPB.
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