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RESUMEN

El concreto es un material con aspecto a piedra obtenido de una cuidadosa
mezcla entre cemento, piedra, arena, aditivos o adiciones y agua, que ha sido
utilizado con fines constructivos, de manera mas primitiva que las actuales,
durante miles de afio. Una de sus caracteristicas menos favorables es su baja
capacidad para resistir fuerzas de traccion en comparacion con su elevada
resistencia ante fuerzas de compresion; la solucion a esta limitacion se encontré a
mediados del siglo XIX, donde se pudo utilizar el acero de refuerzo en conjunto
con el concreto debido a que este presenta una alta resistencia a la traccion.

Surge de esta manera, el concreto estructural.

Existen varias tipologias estructurales de concreto, la méas utilizada en
Venezuela es la aporticada. Esta se caracteriza por formar un conjunto de vigas y
columnas conectadas rigidamente entre si por medio de nodos. Las vigas y
columnas de estos sistemas estan conformados por concreto estructural. En la
presente investigacion se desarrolla la variacion de la capacidad de una

edificacién segun diferentes cuantias de acero transversal en las columnas.

Para la realizacion del estudio, fue desarrollado un modelo computacional
de un edificio aporticado de concentro estructural para una determinada geometria
y materiales, una vez listo el disefio se generaron multiples modelos donde
Gnicamente se varid la resistencias nominal de concreto, por dltimo se calcula la
capacidad de las edificaciones por el Andlisis Estatico No Lineal utilizando el
Método del Coeficiente del Desplazamiento de la Asociacion Americana de
Ingenieros Civiles (ASCE) 41-13.

La evaluacion de los resultados obtenidos para las diferentes resistencias
nominales permitio determinar que el comportamiento Optimo de una edificacion
ante eventos sismicos se obtiene cuando las propiedades de los materiales

utilizados coinciden con las propiedades de los materiales de disefio.



Adicionalmente, se determind que el comportamiento de una edificacion de
concreto estructural aporticada disefiada bajo los criterios de la norma COVENIN
1756-1:2001 y Fondonorma 1753-2006 presenta un colapso progresivo formando
los mecanismos de disipacion de energia (rotulas plasticas) primero en las vigas y
por ultimo en las columnas. Por otro lado, se comprobé que al evaluar una
edificacion con un disefio conservador los valores del factor de reduccion de

respuesta obtenidos son mayores a los utilizados en el disefio.
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INTRODUCCION

Originalmente esta investigacion presentaba un enfoque distinto resumido en
el titulo “INCIDENCIA DE LA VARIACION DE LA CUANTIA DE ACERO
TRANSVERSAL DE LAS COLUMNAS EN LA CAPACIDAD SISMO-RESISTENTE
DE EDIFICACIONES DE BAJA ALTURA DE CONCRETO ESTRUCTURAL
APLICANDO ANALISIS ESTATICO NO LINEAL”. Se planteaba realizar el disefio
de una edificacion aporticada de cinco niveles de altura en concreto estructural,
para posteriormente variar la cuantia de acero transversal de las columnas para
asi generar tres modelos diferentes, por ultima se pretendia estimar la capacidad
sismo-resistente para cada uno de los modelos mediante el Analisis Estatico No
Lineal por el método del Coeficiente del Desplazamiento de la ASCE/SEI 41-13. El

programa de analisis estructural a utilizar en la investigacion es el ETABSv16.2.0.

El primer modelo a estudiar fue definido con el acero transversal determinados
segun los criterios de la Fondonorma 1753-2006, el segundo modelo denominado
“Débil” en el cual se utilizaria una cuantia de acero fuera de norma y por ultima un
modelo denominado “Fuerte” con un acero transversal exagerado en la zona de

confinamiento.

Sin embargo, se presentaron una serie de problemas en la ejecucion de esta
investigacién, que combinado con problemas de disponibilidad del tutor original,
obligo a re-direccionar el Trabajo Especial de Grado. Con apoyo de un nuevo
tutor; con lo que se pudo llevar a cabo un nuevo tema que se desarrolla a

continuacion.
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Capitulo 1 — El Problema de Investigacion

1.1 Planteamiento del Problema

Un sismo son sacudidas o movimientos bruscos del terreno, generalmente
producidos por movimientos tectdnicos, ocasionados por fuerzas que tienen su
origen en el interior de la Tierra. Existe una liberacién de energia acumulada que
se transmite en forma de ondas elasticas, causando vibraciones y oscilaciones a
Su paso a través de la corteza. Estas someten a las estructuras a desplazamientos
y deformaciones con la finalidad de disipar esta energia, sin embargo, esta
capacidad es limitada, por lo que se pueden generar colapsos en cualquier tipo de

obra civil, trayendo como consecuencia pérdidas econdmicas y vidas humanas.

En un evento sismico los miembros estructurales de las edificaciones estan
sometidos a cargas variables en el tiempo, que cambian de sentido y, ademas, en
sentido horizontal y vertical. En la mayoria de los casos las solicitaciones maximas
para vigas y columnas se encuentran al presentarse un sismo, donde es necesario
que las edificaciones sismo-resistentes presenten la capacidad de disipar la
energia proporcionada por este. Para esto es necesarias que el concreto y el
acero de refuerzo trabajen en conjunto permitiendo la formaciéon de mecanismos

disipadores de energia sin comprometer la estabilidad de la estructura.

Para ello, es necesario hacer un seguimiento cuidadoso en los procesos de
analisis, disefio, detallado y construccion, se ha podido comprobar, que si un
sistema estructural estd mal concebido desde sus inicios, la atencion extra en el
analisis y detallado no mejora significativamente su desempefio sismico.
Venezuela se encuentra viviendo una de las peores crisis econémicas de su
historia, esto ha afectado de manera directa la posibilidad de encontrar materiales
de calidad en el mercado. Por esta razén, es comun que los materiales de

construccion no presenten la resistencia de disefio, por ejemplo en el caso del

1



concreto, el cemento para realizar la mezcla es producto de una serie de

regulaciones de precio que obliga a los productores a disminuir la calidad.

La capacidad sismo-resistente de la edificacion se pudiera ver afectada por las
variaciones en la resistencia nominal del concreto para un mismo disefio. El
modelado del comportamiento de las estructuras ante eventos sismicos es
complejo. Estimar la respuesta de las estructuras ante la accion de estos eventos
requiere de técnicas de analisis que permitan incorporar la variacion en el tiempo
de las propiedades inelasticas de los materiales y determinar la historia de las

respuestas.

En el disefio de estructuras, resulta costoso y con frecuencia innecesario
disefiar segun la respuesta elastica ante eventos sismicos. En zonas de alta
sismicidad la respuesta elastica puede implicar aceleraciones de magnitud similar
a la de la gravedad. Por esta razdn, existen andlisis estructurales no-lineales los
cuales presentan una mayor dificultad para ser implementados, sin embargo,
generan una mejor aproximacion en la respuesta de la edificacién ante eventos
sismicos, ya que se pueden definir los mecanismos de falla de los miembros y el

potencial colapso progresivo.

El Andlisis Estatico No Lineal o Andlisis Pushover es un tipo de metodologia
para determinar la respuesta no lineal de la estructura, en la cual se calculan los
valores maximos de cualquier respuesta de la edificacion. La capacidad sismo-
resistente de una edificacion se obtiene mediante la curva de capacidad, este
método consiste en aplicar cargas laterales monotdnicas crecientes en una
direccion hasta llevar al colapso a la estructura. A medida que son aplicadas estas
cargas laterales se toman los valores de corte basal y el desplazamiento lateral del

techo, obteniendo asi, la curva de capacidad.

En este trabajo se pretende verificar la incidencia de la variacion de la
resistencia nominal del concreto para una edificacion de baja altura de concreto
estructural previamente diseflada con una resistencia nominal en la capacidad

sismo-resistente mediante el Analisis Estatico No Lineal. El modelado, disefio y el



analisis de la capacidad sismo-resistente de las edificaciones, se realiz6 mediante

el programa de analisis estructural ETABSv16.2.0.

1.2 Justificacién de la Investigacién

La ciudad de Caracas presenta en su historia una serie de sismos, el mas
relevante en términos sismo-resistentes se pudiera decir que es el terremoto
ocurrido en afio 1967, ya que este permitio estudiar los mecanismos de falla en
estructuras colapsadas para poder aproximar la respuesta de edificaciones ante
acciones sismicas con magnitudes similares. Estos estudios revelaron distintos
factores por los cuales estas edificaciones colapsaron. Primero se determiné la
importancia del subsuelo en la amplificacion de las ondas sismicas y en segundo
lugar se determind que la carencia de un detallado adecuado del acero de
confinamiento en vigas y columnas de concreto estructural en los cdodigos
sismicos vigentes, generaba miembros de baja ductilidad. Esto trajo como

consecuencia la actualizacion de las normas sismo-resistentes venezolanas.

Al ejecutar un proyecto estructural se debe de ser muy cuidadoso con respetar
los criterios de disefio, no tiene sentido un analisis y disefio estructural de los
mejores proyectistas si cuando se lleva a campo no se toman en cuenta estas
caracteristicas. Con la finalidad de garantizar la calidad de los materiales las
normas venezolanas presentan una serie de regulaciones. Al llevar a cabo un
proyecto en la Venezuela de hoy, es comun que los materiales utilizados no sean
de la calidad requerida y esto se debe a la crisis econGmica que vive el pais, la
escases de estos trae como consecuencia que las barras de acero de refuerzo
provienen de paises con poca actividad sismica, las mezclas de concreto no

siempre presentan la resistencia de disefio, entre otros.

Por esta razén, se toma la iniciativa de realizar este estudio, con la finalidad de
demostrar si la variacion de la resistencia del concreto en edificaciones de

concreto estructural incide en su capacidad sismo-resistente.



Disefar estructuras que respondan en un rango elastico ante los sismos de
disefio resulta demasiado costoso y con frecuencia innecesario. Por esta razén los
disefiadores proyectan estructuras en donde la resistencia del sistema estructural
se desarrolla a un nivel de respuesta sismica menor que la correspondiente al
sismo de disefio, permitiendo la aparicion de deformaciones inelasticas con
plastificacion en algunas secciones, las cuales se mantienen dentro de los
estandares permitidos sin poner en riesgo la estabilidad de la estructura y por

consecuente las vidas humanas.

El Analisis Estético No Lineal es un método que permite estimar la demanda
sismica y verificar el desempefio de una estructura ante sismos severos, se
visualizan facilmente la formacion de rétulas plasticas, puntos importantes que
permiten al especialista conducir el modelo a un sistema estable, seguro y
econdmico. Se han desarrollado muchas investigaciones donde se evidencia la
validez del método, la comparacién se realiza con los resultados del Analisis
Dinamico No Lineal, ya que es la representacion mas cercana al comportamiento
real de las estructuras. En este estudio se tomd la iniciativa de estimar la
capacidad en modelos donde la Unica variable es la resistencia del concreto y asi
determinar la influencia de este en la ductilidad.

El presente estudio esta dirigido a evaluar una edificacién representativa para una
construccion en Venezuela. Debido a la crisis econémica que atraviesa
actualmente el pais, y los elevados costos de los equipos de elevacién, como lo
son su instalacion, montaje y mantenimiento, una opcioén viable es que las
edificaciones no tengan mas de cinco pisos, edificaciones de baja altura, con lo

cual es posible no incluir ascensores.



1.3 Objetivos de la Investigacion

Objetivo General

Evaluar la variacion de la resistencia nominal del concreto, sobre la capacidad
sismo-resistente de edificaciones de baja altura de concreto estructural con base

al método de andlisis estatico no lineal.

Objetivos Especificos

e Analizar el comportamiento de la relacion entre el desplazamiento de la
estructura con base al nodo de control y cortante basal de las
edificaciones.

e Analizar la influencia de la variacion de resistencia nominal (f'c) de
concreto sobre el comportamiento de la ductilidad.

e Caracterizar el comportamiento del modelo con base al desplazamiento
meta del nodo de control para diferentes resistencias nominales del

concreto.

1.4 Alcance vy Limitaciones

El estudio estd limitado a la aplicacion del Analisis Estatico No Lineal por el
meétodo del coeficiente del desplazamiento de la Asociacion Americana de
Ingenieros Civiles (ASCE/SEI) 41-13, segun un edificio tipificable aporticado de

concreto estructural de baja altura.

Los efectos de torsion producidos por las variaciones de resistencia y rigidez

no son considerados en el Analisis Estatico No Lineal, debido a que es un analisis



en dos dimensiones. Por otro lado, se permite Unicamente para estructuras en las
cuales los efectos de modos altos no son significativos. En el caso de no cumplirse
este criterio se puede realizar el analisis, sin embargo, se exige que los resultados
sean complementados con un Procedimiento Dinamico Lineal (LDP: Linear

Dinamic Procedure).

La metodologia empleada para desarrollar este estudio presento las siguientes

limitaciones:

e Se considera como un empotramiento perfecto las conexiones de la base
con las fundaciones.

e Se definen diafragmas rigidos, esto no permite desplazamientos relativos
entre los nodos de los pisos.

¢ No se considera la posible formacion de rétulas plasticas fuera del cinco y
noventa y cinco por ciento de la longitud de los miembros.

e El material asignado al modelo de andlisis se consider6 como elasto-
perfectamente plastico, por lo que no se tomé en cuenta el endurecimiento

por deformacién del material.

1.5 Delimitaciones

En lo referente a su tematica, el presente trabajo esta delimitado,
exclusivamente, en determinar la incidencia de la variaciébn de la resistencia
nominal del concreto en la capacidad sismo-resistente de edificaciones de baja
altura de concreto estructural aplicando el Andlisis Estatico No Lineal, mediante el

programa de analisis estructural ETABSv16.2.0.

Las especificaciones sismo-resistentes fueron definidas segun la norma
venezolana COVENIN 1756-1:2001, a su vez los datos sismicos son establecidos
con la finalidad de representar las caracteristicas de la ciudad de Caracas,

Venezuela. El disefio de los miembros estructurales viene dado por la norma



estadounidense ACI 318S-14 ya que esta es la mas actualizada en el programa de

andlisis estructural utilizado.

La capacidad sismo-resistente de la estructura fue calculada utilizando el
“‘Método del Coeficiente del Desplazamiento” segun la ASCE/SEI 41-13, no se
descarta la posibilidad de que asociacion americana de ingenieros civiles continte

mejorando este método y presente modificaciones en el futuro.

Se desarroll6 esta investigacion en un periodo de 3 meses, comprendido entre
julio y septiembre de 2017, dentro del cual se realizaron todas las consultas
bibliograficas y evaluaciones necesarias para alcanzar las conclusiones y

recomendaciones finales de la investigacion.



Capitulo 2 — Marco Teodrico

2.1 Concreto Estructural

El concreto estructural es uno de los materiales con mayor antigliedad
utilizados en la construccién, consiste en la utilizacion de concreto con barras de
acero llamadas armaduras. El concreto es un material moldeable con propiedades
mecanicas favorables, es obtenido mediante una cuidadosa mezcla de cemento;
piedra; arena; aditivos o adiciones y agua, presenta una alta resistencia a la
compresion, sin embargo, su resistencia a traccién es reducida y es un material

fragil.

Para solventar estas debilidades se le agregd el acero de refuerzo dispuesto
de dos maneras en los miembros, el refuerzo longitudinal permite resistir la
traccion impuesta por la flexion y el acero transversal permite resistir las tensiones
por cortante y flexibn, ademas mediante el confinamiento del concreto los
miembros adquieren una mayor capacidad de deformarse. Ambos materiales

trabajando en conjunto presentan una serie de ventajas, por ejemplo:

e Las barras de acero estructural presentan una superficie corrugada para
favorecer la adherencia entre los dos materiales.

e EIl pH alcalino del cemento produce pasivacion en el acero, protegiéndolo
de la corrosion.

e EIl acero transversal confinado adecuadamente es capaz de sujetas las
barras de refuerzo por flexion y el concreto del miembro, proporcionando
resistencia y ductilidad aun cuando exista la pérdida del recubrimiento

durante acciones sismicas.



Refuerzo transversal

Separacion entre estribosl|

Figura 2.1 — Distribucion del Acero en la Seccién Transversal del Miembro
[Fuente: ITK — BMTPC (2005).]

2.2 Sistemas Estructurales

Es la union de miembros o elementos independientes para conformar un
cuerpo, los tipos de sistemas estructurales varian segun la manera de ensamblaje
y del tipo de miembro ensamblado. La eleccion de cada uno de estos sistemas
estructurales viene dada por la economia, problemas de disefio, materiales
disponibles, entre otros. El sistema estructural mas usado actualmente en

Venezuela es el sistema aporticado.

2.2.1. Sistema Aporticado

Los sistemas aporticados, son estructuras de concreto estructural u otros
materiales con la misma dosificacion de columnas y vigas peraltadas, o chatas
unidas en zonas de confinamiento denominadas nodos rigidos, lo cual permite la
transferencia de los momentos flectores hacia las columnas. La resistencia a las
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cargas laterales de los porticos se logra principalmente por la accion a flexion de

sus miembros.

Este sistema disipa grandes cantidades de energia gracias a la ductilidad que
poseen los miembros y la hiperestaticidad de la estructura, esto permite la
formacion de rotulas plasticas en las vigas sin comprometer la estabilidad de la

estructura.

Para rellenar los porticos se puede utilizar mamposteria de bloque o ladrillo,
esto depende netamente de la arquitectura de la edificacion.

Figura 2.2 — Sistemas Aporticados [Fuente: Saavedra, C. (2016).]

2.3 Sismo

La corteza de la tierra esta divida en 7 placas continentales y 14 placas de
tamafio intermedio. Las deformaciones relativas entre estas tienen lugar en las
zonas de contacto de las placas y ocurren en franjas relativamente estrechas,
cercanas a sus bordes, pudiendo ocurrir lentamente en forma continua o
bruscamente en forma de terremotos (deformacion sismica). Ya que la
deformacion ocurre predominantemente en los bordes entre las placas es de
esperarse que la ubicacion de los sismos se concentre en las proximidades de los

bordes de las placas (Alonso, 2014).
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El punto en el plano de falla donde se origina la ruptura y se da inicio a la
liberacibn de energia mediante la propagacién de ondas sismicas recibe el
nombre de foco o hipocentro. La proyeccion vertical del foco sobre la superficie

terrestre recibe el nombre de epicentro.

Existen dos tipos de ondas las cuales emergen, las corpéreas y las
superficiales. Las ondas corporeas, son las que pueden viajar en el interior de la

tierra, son de dos tipos: ondas P y de las ondas S.

Las ondas P u ondas primarias son aquellas que comprimen y expanden las
rocas en la direccion de la propagacion de la onda y generalmente poseen una

velocidad de 1.73 veces la de las ondas S.

Las ondas S u ondas de corte, causan deformaciones por corte cuando viajan
a través del material. Los fluidos como el aire y liquidos no presentan rigidez al

corte, por lo tanto, no pueden transmitir las ondas S.

Onda P
nea r Compresit’)n—* Medio no alterado

g l’

ri i 7
ra ra ra

Dilatacion

Medio np alterado

Figura 2.3 — Ondas corpoéreas: (a) Ondas P, y (b) Ondas S [Fuente: Bolt, B.
(1999).]

Las ondas superficiales son aquellas que viajan a través de la superficie de la
tierra. Estas ondas son las que causan el mayor dafio a edificaciones y cualquier

tipo de obras civiles. Los tipos de onda mas importantes son las Love y Rayleigh.
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La onda Love produce un movimiento horizontal de corte en superficie,
mientras que la Rayleigh son aquellas que producen un movimiento eliptico

retrogrado del suelo.

W wiray T TT Medio no alterado

Medio no alterado

(b  A— g0

Figura 2.4 — Ondas superficiales: (a) Ondas Love, y (b) Ondas Rayleigh [Fuente:
Bolt, B. (1999).]

\ \
1 3 Onda de
[

Sy, compresion (P)

i

Figura 2.5 — Ondas Sismicas [Fuente: Alonso, J. (2014).]

Las ondas sismicas se comportan de diferentes maneras dependiendo del
suelo por donde estan pasando, un efecto parecido al ocurrido con las ondas de
luz, materiales del suelo rigidos proporciona una mayor velocidad de ondas, esto
se debe a la densidad del material, es llamado refraccion y partiendo de aqui se
pueden estimar los tipos de suelo dependiendo de la velocidad del paso ondas.
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2.4 Cargas Estaticas y Dinamicas

Las acciones estéticas son aquellas que se aplican muy lentamente a la
estructura y por ende pueden considerarse invariables en el tiempo. Las
deformaciones resultantes también ocurren muy lentamente y alcanzan su maximo

valor cuando la fuerza estatica aplicada alcanza también su valor maximo.

Las acciones dinamicas son aquellas que actian sobre la estructura,
normalmente caracterizadas por cambios rapidos en magnitud y direccion. En
consecuencia, las deformaciones correspondientes también varian bruscamente,
observandose que las deformaciones maximas no necesariamente tienen lugar
cuando las fuerzas aplicadas alcanzan sus valores maximos. Este es el caso

asociado a la accion sismica (Alonso, 2014).

Las dos diferencias mas importantes en el comportamiento dinAmico de un
sistema estructural bajo acciones dinamicas del comportamiento bajo cargas

estéticas son las siguientes:

1. Cuando un sistema estructural se encuentra bajo acciones dindmicas tanto
estas como la respuesta estructural (deformaciones, fuerzas internas, etc)
varian en el tiempo. Por lo tanto, existiran tantas respuestas como
variaciones en el tiempo experimente la accién aplicada. En el caso
estatico, las acciones aplicadas permanecen invariables, en consecuencia,
la respuesta del sistema estructural es una sola.

2. El aspecto mas importante que distingue estos comportamientos es el
hecho de que en el caso dindmico los desplazamientos de las juntas,
solicitaciones y deformaciones de los miembros varian en el tiempo en
conjunto con la accion externa. Esto trae como consecuencia que las
masas del sistema se traducen en fuerzas de inercia que se oponen a

dichos desplazamientos.
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Figura 2.6 — Diferencias entre Acciones Estéaticas y Dinamicas [Fuente: Alonso, J.
(2014).]

2.4.1. Accidon Permanente

Las acciones permanentes son aquellas que actian continuamente sobre la
edificacidon y cuya magnitud puede considerarse invariable en el tiempo, por
ejemplo, las cargas debidas al peso propio, rellenos, paredes, frisos, etc.
Igualmente el empuje estatico de liquidos y tierras que tengan un caracter
permanente, las deformaciones y los desplazamientos impuestos por el efecto de
pretension, los debidos movimientos diferenciales permanentes de los apoyos,
acciones de la temperatura, entre otros (Alonso, 2014). La norma COVENIN 2002-
1998 “Criterios y Acciones Minimas para el Proyecto de Edificaciones” en el

capitulo 4 presenta una serie pesos propuestos para este tipo de acciones.

2.4.2. Acciones Variables

Las acciones variables son aquellas que actuan sobre la edificacion con una
magnitud variable en el tiempo y que se deben a su ocupacion y uso habitual,

como cargas de personas, objetos, vehiculos, ascensores, grias moviles, etc. Las
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acciones variables sobre entrepisos incluyen provisiones causadas por vibraciones
y fuerzas de impacto (Alonso, 2014). Los pesos propuestos para este tipo de
acciones se pueden encontrar en el capitulo 5 de la norma COVENIN 2002-1998

“Criterios y Acciones Minimas para el Proyecto de Edificaciones”.

2.4.3. Acciones Sismicas

Las fuerzas que una edificacion debe resistir durante la accion de un sismo se
originan de las sacudidas del terreno, sobre el cual est4 fundada. La respuesta
estructural, es decir, la magnitud y distribucion de las fuerzas y desplazamientos
resultantes asi inducidos varia en funcion de las caracteristicas y propiedades
tanto de la estructura como de su fundacion, asi como también de las
caracteristicas, frecuencia y duracion del sismo actuante (Alonso, 2014). Las
fuerzas ocasionadas durante un evento sismico son fundamentalmente fuerzas de
inercia, cuyas magnitudes varian en funcion de la masa de la estructura. Las
normas COVENIN 1756-2001 y 1753-2006 presentan una serie de criterios que

debera cumplir una edificacion para que sea considerada sismo-resistente.

En la siguiente figura se muestra un ejemplo basico de lo que ocurre en una

estructura durante un evento sismico.

Ondas Ondas )
Sismicas Sismicas .

Figura 2.7 — Comportamiento Esquematico de una Edificacion durante un Sismo
[Fuente: Alonso, J. (2014).]
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2.5 Ductilidad

La ductilidad es la propiedad que poseen los materiales de experimentar
deformaciones sin llegar a romperse debido a la aplicacion de una carga
mantenida en el tiempo. Un miembro estructural se puede considerar ductil
cuando ha sido disefiado intencionalmente para admitir deformaciones inelasticas
tras muchos ciclos de carga debido a la accion sismica, sin que esto implique una

degradacion significativa ni de su resistencia ni de la rigidez (Rodriguez, 2015).

El concreto entonces se considera un elemento fragil, lo que significa que es
un material no ductil ya que se vuelve quebradizo o se rompe con poco o ningun
alargamiento. Por esta razon se le coloco acero de confinamiento a las estructuras
de concreto, ya que le permite deformaciones mayores y por ende, mayor
ductilidad a los miembros. A continuacion, se presenta la figura 2.27 donde se
puede observar la importancia del acero de confinamiento en la ductilidad del

elemento.

Concreto Confiando vs Concreto no Confinado
0 ] i

H . B - Conioed Concrala
21|, A — :. Uncon‘ined Conciete |
30 uemannns

Tension (Mpa)

20/ - AR

[l i 1
a 0002 OO0 0036 0008 001 0012 DOW  DONE

Deformacion

Figura 2.8 — Curva Tensién-Deformacion del Concreto Confinado y No Confinado
[Fuente: Rodriguez, S. (2015).]
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La ductilidad se puede separar en tres maneras de cuantificar:

1. Ductilidad por deformacion: La deformacion en el rango elastico es la
principal fuente de manifestar la ductilidad de los materiales

contribuyentes.

2. Ductilidad por desplazamiento: Este tipo es utilizado principalmente
para medir la ductilidad de una edificacién ante un evento sismico. A
mayor desplazamiento sea permitido por la edificacion, mayor sera la

ductilidad que posee el mismo.

3. Ductilidad por curvatura: La ductilidad por curvatura resulta la mas
conveniente para medir las deformaciones inelasticas de las rotulas
plasticas, midiendo las rotaciones por unidad de longitud que se
relacionan con los momentos actuantes, llamado relacion Momento-

Curvatura.

El diagrama momento-curvatura es de gran importancia en el disefio de
estructuras ante cargas estaticas y dinamicas, ya que de forma rapida se visualiza
qgue tan ductil y resistente es un miembro. Ademas, el area bajo la curva
representa la energia interna, la parte bajo la regidén elastica es la energia de
deformacion acumulada en el miembro, mientras que el area bajo la region de
postcedencia corresponde a la energia disipada en las deformaciones plasticas

del mismo, Hernandez, (2009).

De la relacibn momento-curvatura se obtiene la maxima capacidad a flexién
del miembro, Mu, la curvatura udltima ¢u, asi como también sus respectivos
momento y curvatura de cedencia, de tal forma que estas cantidades pueden
compararse con las demandas que se tienen en el disefio. Por lo que una de las
principales aplicaciones de conocer estos valores es calcular la ductilidad de
curvatura p@ de la seccién del miembro estructural a disefiar, ya que como se vera
en el capitulo cuatro, la ductilidad de curvatura permite conocer si el

comportamiento de la seccion es ductil o no. Por ejemplo, si un miembro tiene

17



poca capacidad de ductilidad de curvatura la estructura presentara una falla fragil
cuando ingrese al intervalo no lineal, o cual no es deseable. Se requiere que la
seccion tenga un valor alto de pg con el fin de que disipe la mayor cantidad de

energia y se distribuyan mejor los momentos, Hernandez, (2009).

En el diagrama momento-curvatura (M-¢@) de una secciébn de concreto

estructural existen tres puntos notables A, Y, U, como se muestra en la figura 2.28.

A (primer agrietamiento) se presenta cuando en la fibra extrema a tension, el
concreto alcanza su resistencia a la tension, por falla local empiezan a parecer las
primeras grietas. En la figura 2.28 se aprecia que la capacidad a flexion
correspondiente al punto A es muy baja por este motivo muchas veces se le
ignora, incluso en varios estudios se le considera a este punto como el comienzo

del rango elastico. (Méndez, 2012)

Y (punto de cedencia del acero a tension) este punto define el final del
comportamiento eldstico de la seccion. En varios estudios se considera la rama
elastica a la recta que une el origen de coordenadas con el punto Y. Este punto se

determina cuando el acero a tension alcanza su cedencia (Méndez, 2012).

U, este punto se establece comunmente cuando el concreto llega a su méxima
deformacion util a compresion eu 0 cuando el acero llega a la rotura, el que se

alcance primero (Aguiar, 2002).
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Figura 2.9 — Diagrama Momento-Curvatura en una Seccién de Concreto
Estructural [Fuente: Méndez, H. (2012).]
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Para mayor facilidad y por cuestiones practicas la relacion momento-curvatura,
se idealiza mediante una aproximacion bilineal. Por lo que el diagrama M-¢ se

construye a partir de dos puntos “Y” e “U”.

La ductilidad local o ductilidad a nivel de seccion se determina mediante el
diagrama Momento-Curvatura ya previamente mencionado. La ductilidad sera
calculada como la relacion que existe entre el valor de curvatura maxima y el de
curvatura en el momento de la primera plastificacion.

— %u
h= 0 (2.1)

2.6 Influencia de la Carga Axial en la Ductilidad de Miembros Tipo Columna

Los miembros tipo columnas en estructuras sismo-resistentes se definen como
primarios, estos son aquellos que proveen a la estructura capacidad para resistir
un colapso frente a acciones sismicas. Por lo tanto, su comportamiento ante
acciones sismicas es de gran importancia. Los miembros tipo columnas estan
sujetos a acciones verticales, permanentes y variables, y las cargas horizontales

son inducidas por eventos sismicos.

Denpongpan, T. y Shima, H. presentaron en el 2005 una investigacion donde
concluyen que la aplicacién de cargas axiales es inversamente proporcional a la
ductilidad en los miembros tipo columna. Para llevar a cabo el estudio realizaron
experimentos sobre diferentes columnas con la misma geometria, materiales y

cargas horizontales representando a un sismo pero diferentes cargas axiales.
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Figura 2.10 — Influencia de la Carga Axial en la Ductilidad [Fuente: Denpongpan,
T., Shima, H. (2005).]

Se observa en la figura 2.29 como a mayor carga axial disminuye la ductilidad
de los miembros tipo columna pero aumenta la resistencia. Este comportamiento
no es el deseado para estructuras sismo-resistentes, de lo contrario siempre se
busca que los miembros primarios sean capaces de resistir cargas mientras sufren
grandes deformaciones previas al colapso. Por otro lado, se encontré6 que el
pando de las barras longitudinales es inversamente proporcional a la carga axial

para estos miembros.

2.7 Evaluacion de la Capacidad Sismo-Resistente

Se dice que una edificacion es sismo-resistente cuando se disefia y
construye con una adecuada configuracion estructural, con componentes de
dimensiones apropiadas, se utilizan materiales con una proporcion y resistencia
suficientes para soportar la accion de fuerzas causadas por los sismos de disefio.
Incluso cumpliendo con todas estas condiciones para optar por ser una edificacion

sismo-resistente, siempre existira la posibilidad de que ocurra un sismo de mayor
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magnitud que el previsto y genere dafios a la edificacion, por esa razon no existen

edificaciones totalmente sismo-resistente.

Para que una edificacion soporte un sismo de disefio su estructura debe ser
capaz de resistir deformaciones previo al colapso, simétrica, uniforme, continua o
bien conectada. Cambios bruscos de sus dimensiones, de su rigidez, falta de
continuidad, una configuracion estructural desordenada o voladizos excesivos
facilitan la concentracion de fuerzas nocivas, torsiones y deformaciones que

pueden causar graves dafnos.

Los materiales deben ser de buena calidad para garantizar una adecuada
resistencia y capacidad de la estructura para absorber y disipar la energia que el
sismo le otorga a la edificacion cuando se sacude. Materiales fragiles, poco
resistentes, con discontinuidades se rompen facilmente ante la accion de un

sismo.

Una estructura debe ser capaz de soportar deformaciones en sus
componentes sin que se dafien gravemente o se degrade su resistencia. Cuando
una estructura no posee ductilidad se rompe facilmente al iniciarse su deformacion
por accion sismica. Al degradarse su rigidez y resistencia pierde su estabilidad y

puede colapsar subitamente.

La capacidad sismo-resistente de una edificacion se define como la habilidad
gue posee esta para soportar demandas sismicas, y depende de la resistencia y
deformacion maxima de cada uno de sus miembros. Existen diferentes analisis
para estimar la capacidad, se utilizan procedimientos lineales y no lineales, la
diferencia entre ambos esta en que los andlisis lineales consideran Unicamente la
relacion tensién-deformacion dentro del rango lineal de los materiales mientras
gue en los analisis no lineales se permite que algunos miembros de la edificacion
aparezcan deformaciones inelasticas, con plastificacion de algunas secciones,

proporcionando asi un disefio mas efectivo y econémico.

A continuacion, se presentan los diferentes tipos de analisis para la estimacion

de la capacidad de una edificacion:
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2.7.1. Andlisis lineal

Los procedimientos lineales utilizan una relacion tension-deformacion lineal, es
decir, se disefian estructuras que responden en un rango elastico ante los sismos
de disefio. En zonas de alta sismicidad esto trae como consecuencia que la
respuesta elastica puede implicar aceleraciones de magnitud similar a la de la

gravedad.

En este analisis se incorporan ajustes a las deformaciones globales del edificio
para estimar caracteristicas no lineales en la respuesta sismica. Este
procedimiento es generalmente utilizado cuando se tiene una estructura regular en

planta y elevacion.

Cuando se presentan estructuras irregulares, es decir, asimetrias geométricas
en planta y elevacion, los procedimientos lineales suelen presentar resultados

inexactos.

2.7.1.1. Anédlisis Estético Lineal

Este analisis es utilizado para calcular los desplazamientos, fuerzas de disefio
sismico, la distribucién de fuerzas externas e internas. El procedimiento se basa
en definir estados de fuerzas laterales estaticas y procedimientos elasticos para
determinar la relacibn demanda-capacidad de la estructura, como resultado se
obtiene una aproximacion de la capacidad elastica y de la primera cedencia, sin
embargo, no permite predecir mecanismos de falla, ni toma en cuenta la

redistribucién de fuerzas en el progreso de la cedencia.

2.7.1.2. Andlisis Dinamico Lineal

Al realizar el analisis dindmico lineal la accidon sismica se modela utilizando un

analisis espectral modal o un andlisis temporal. El analisis espectral modal supone
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que la respuesta dindmica de una estructura se puede determinar considerando
de forma independiente la respuesta de cada modo natural de vibracién utilizando
un espectro de respuesta elastico. Solo se solo se toman en cuenta los modos que
contribuyen considerablemente a la respuesta de la estructura. Las respuestas
modelas se combinan usando el método como la raiz cuadrada de la suma de los
cuadrados o métodos de minimos cuadrados. Si el analisis dinAmico se realiza
usando el método del espectro de respuesta, se deberd calcular la respuesta
modal maxima de todos los modos necesarios para obtener el 90% de
participacion de masa del edificio, en cada una de las dos direcciones horizontales

principales ortogonales del edificio (ASCE, 2000).

El analisis temporal involucra una evaluacién paso a paso de la respuesta de
la estructura, usando registros de sismos reales o acelerogramas sintéticos. Las
fuerzas y desplazamientos internos de la estructura se determinan usando un
analisis dinamico lineal (ASCE, 2000).

2.7.2. Anédlisis No lineal

Los analisis no lineales presentan una mayor dificultad para ser
implementados, sin embargo, estos presentan una mayor aproximaciéon en la
respuesta de una edificacién ante eventos sismicos, ya que se pueden definir los
mecanismos de falla de los miembros y el potencial colapso progresivo. Los

analisis no lineales pueden realizarse de manera estatica y dinamica.

2.7.2.1. Analisis Estatico No Lineal “Pushover”

El Analisis Estatico No Lineal o Analisis Pushover es un tipo de metodologia
para determinar la respuesta no lineal de la estructura, en la cual se calculan los

valores maximos de cualquier respuesta de la edificacion (Ramirez, 2013).

El andlisis esta basado en dos conceptos basicos: la demanda y la capacidad.

La demanda son las fuerzas y aceleraciones determinadas por un sismo en
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particular, son representadas por un espectro de respuesta o disefio y
acelerogramas, es importante destacar que este es un valor que depende de la
ubicacion de la edificacion por lo que no sera un valor constante. En cuanto a la
capacidad, este es un valor que depende netamente de las propiedades de la
estructura como lo son la calidad de los materiales utilizados, geometria de la
edificacion, cantidad de refuerzo utilizado, entre otros; a diferencia de la demanda,

la capacidad es un valor constante de la edificacion.

La capacidad de una edificacion se obtiene mediante la curva de capacidad,
este método consiste en aplicar cargas laterales monotdnicas crecientes en una
direccion hasta llevar al colapso a la estructura (Aguiar, 2003). A medida que son
aplicadas estas cargas laterales se toman los valores de corte basal (V) y el
desplazamiento lateral del techo (U), graficando ambos valores se obtiene la curva

de capacidad.

Se presenta un ejemplo en la figura 2.30 para la determinacion de la curva de
capacidad para el Andlisis Estatico No Lineal, donde la sumatoria de fuerzas
laterales (Fi) generan un corte basal (V), al aplicar estos se genera un

desplazamiento del techo (U).

—> U Curva de Capacidad

= 2500
3

/ / / 300
(3]
m

/ / / o 1500
| | = £

_ ) & 1000
/ @]

500

0

< v 0 2 4 6 8 10 12

Desplazamiento (cm)

Figura 2.11 - Curva de Capacidad segun el procedimiento “Pushover” [Fuente:
Mora, M. Villalba, J., Maldonado, E. (2006).]

24



Existen multiples métodos para la aplicacion del Analisis Estatico No Lineal,
sin embargo, los mas utilizados son: ATC-40, FEMA 440, Modal Pushover
Analysis (MPA). Un examen de dichos métodos permite inferir que todos ellos
deberian suministrar el valor correcto del desplazamiento maximo de la estructura
en el caso particular de un sistema de un solo grado de libertad que responda en
el rango elastico. Las aproximaciones que se introducen en cada método se
refieren al tratamiento de los sistemas que tienen multiples grados de libertad y
modos de vibracion, y a las consideraciones sobre la respuesta inelastica (Lopez y
Del Re Ruiz, 2008).

2.7.211. ATC-40

Este método presenta tres diferentes métodos denominados A, B y C para
estimar la demanda sismica; todos se basan en el mismo principio de la
intercepcidn de los espectros de demanda y capacidad, pero se diferencian en su
implementacion. El primer paso en ambos procedimientos consiste en determinar
la capacidad de la estructura considerando las propiedades inelasticas de las
secciones de cada miembro del modelo, mediante un andlisis estatico no-lineal. La
capacidad es representada por la relacion entre la fuerza cortante basal y el
desplazamiento lateral en el techo. La curva de capacidad es generalmente
construida para representar la respuesta del primer modo basandose en la
suposicion de que éste sea el que predomina en la respuesta. La curva de
demanda sismica sobre la estructura se determina a partir del espectro de
pseudo-aceleracion del movimiento sismico, escalado de acuerdo con el

amortiguamiento efectivo del sistema (Lopez y Del Re Ruiz, 2008).

2.7.2.1.2. MPA

Mediante el analisis dinamico de sistemas inelasticos Chopra y Goel (2001)

evaluaron los errores que se obtienen de aplicar los procedimientos A y B del
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ATC-40 y sefalaron las limitaciones de los mismos. Los autores propusieron el
procedimiento denominado Andlisis Estatico No Lineal Modal (MPA) el cual esta
basado en la teoria de dindmica estructural. A diferencia de los métodos ATC-40 y
FEMA 356 el MPA incorpora el efecto de otros modos de vibracion ademas del
modo fundamental, y utiliza la respuesta dinamica inelastica de sistemas de un
grado de libertad que representan a cada modo de vibracion (Lépez y Del Re Ruiz,
2008).

2.7.2.1.3. FEMA 440

La Agencia Federal para el Manejo de Emergencias, de los Estados Unidos de
Norte América, presentd una guia para la Rehabilitacion Sismica de Edificios
denominada FEMA 440 en junio del 2005, donde presenta una mejora del “Método
del Coeficiente del Desplazamiento” para estimar el desempefio de una estructura
gue ya ha sido disefiada, cuyo objetivo fundamental es predecir en forma rapida y
confiable cual es el desplazamiento lateral maximo que se espera en una

estructura ante una determinada accion sismica (Aguiar, 2006).

Para poder llevar a cabo el método es necesario tomar un nodo de control de
desplazamiento, este debera estar localizado en el centro de masas del techo del
edificio. Para edificios con un penthouse, el piso del penthouse deberd ser
considerado como el nodo de control. El desplazamiento del nodo de control en el
modelo matematico debera ser calculado para las cargas laterales especificadas.
(FEMA, 2000).

A partir del desplazamiento del sistema elastico de un grado de libertad, este
método utiliza factores de correccion (Co, C1y C2) para estimar el desplazamiento
en el techo de una estructura de N grados de libertad que responde
inelasticamente. Seguidamente se resume este método. En primer lugar se genera
la curva de capacidad de la estructura mediante un analisis estatico no-lineal y se
construye una representacion bilineal, calculandose el periodo fundamental

efectivo (Te) y la fuerza cortante basal cedente (Vy). El periodo Te se obtiene

26



modificando el periodo inicial mediante el calculo de la rigidez efectiva obtenida de

la curva bilineal de capacidad. La demanda de desplazamiento (Dt) se obtiene de:

Dt = CoC,C,S, 15 (2.2)

Té
412
Donde:

e T,: periodo fundamental efectivo.

e S,:aceleracion espectral asociada al Te.

e Cy, C; Yy C,: son factores de ajuste que se explican a continuacion.

2.7.2.1.4. ASCE/SEI 41-13

La Asociacibn Americana de Ingenieros Civiles, de los Estados Unidos,
presentd un método de calculo de desplazamiento maximo para la aplicacion del
Andlisis Estéatico No Lineal. El objetivo fundamental es predecir en forma rapida y
confiable cudl es el desplazamiento lateral maximo que se espera en una

estructura ante una determinada accién sismica.

Para poder llevar a cabo el método es necesario tomar un nodo de control de
desplazamiento, este debera estar localizado en el centro de masas del techo del
edificio. Para edificios con un penthouse, el piso del penthouse debera ser
considerado como el nodo de control. El desplazamiento del nodo de control en el
modelo matematico debera ser calculado para las cargas laterales especificadas
(ASCE/SEI 41-13, 2014).

Este método modifica la respuesta elastica lineal del sistema equivalente de un
grado de libertad multiplicandolo por una serie de coeficientes, desde Co hasta Co,
para generar un estimado del desplazamiento méaximo global (elastico e
inelastico), el cual es denominado objetivo principal de desplazamiento
(desplazamiento meta, target displacement). El proceso inicia con una curva
idealizada fuerza-deformacion (curva de pushover), que relaciona la cortante en la

base y el desplazamiento del techo. Un periodo efectivo, Te, es generado a partir
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del periodo inicial, Ti, por un procedimiento grafico que toma en cuenta algunas
pérdidas en la transicion del comportamiento elastico al inelastico. El periodo
representa la rigidez lineal del sistema equivalente de un grado de libertad.
Cuando se traza sobre un espectro de respuesta elastico, representando el
movimiento sismico del suelo como una aceleracion pico, Sa, versus el periodo T,
el periodo efectivo identifica una respuesta de aceleracion maxima del oscilador.
El amortiguamiento asumido, a menudo cinco por ciento, representa un nivel que
podria esperarse para una estructura tipica respondiendo en el rango elastico
(Toledo, 2011).

Se presenta la figura 2.12 como representacién grafica de lo explicado en el

parrafo anterior.

base shear, V

roof
Pushover curve displacement, &
2

o, =C,CC,S, -4%9 = Target displacement
T

T

e

period, T

Response spectrum

Figura 2.12 - Esquema ilustrado del Método del Coeficiente del Desplazamiento
[Fuente: Toledo, V. (2011).]

28



En la figura 2.31 se muestra la ecuacién propuesta por la ASCE/SEI 41-13

para el célculo del desplazamiento maximo en el tope del edificio (Dt).

¢
Dt = C061C25a mg (23)

2.7.2.1.4.1. Factores de Ajuste

A continuacion, se presentan los factores de ajuste para estructuras de

concreto estructural sin muros de corte, solo con vigas y columnas.

a) C,: Es un factor de modificacion que relaciona el desplazamiento espectral
de un sistema equivalente de un grado de libertad y el desplazamiento del
tope del edificio de multiples grados de libertad. Se evalta analiticamente

con la siguiente ecuacion.

ZL 1 ld’l
Co = [T no? )] Pm @4)

Donde:

e M;: masa del nivel i.
e ¢;: ordenada de la forma modal fundamental en el nivel i.
e N:numero de pisos.

e ¢,,: amplitud del modo fundamental en el techo del edificio.

Los valores recomendados por la ASCE/SEI 41-13 para el coeficiente Co se

presentan en la siguiente tabla:
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Tabla 2-1 — Valores Recomendados de C,- [Fuente: ASCE/SEI 41-13 (2013).]

Numero de Pisos Valor de C,
1 1.0
2 1.2
3 13
5 1.4
Mds de 10 1.5

b) C,: es un factor de modificacion que relaciona el desplazamiento inelastico
méaximo esperado con los desplazamientos calculados para una respuesta

estética lineal. Se evalla analiticamente con la siguiente ecuacion.

C, = 1 + Hstrengnt=1 (2.5)

aT,?
Donde:

o El parametro “a” viene dado por el sitio donde esta ubicado.
o a = 130: sitio clase A o B: roca dura con velocidad de onda de corte
mayor que 2500 ft/s.
o a =90: sitio clase C: suelo denso y roca suave con una velocidad de
onda de corte 1200 ft/s < Vs < 2500 ft/s.
o a = 60: sitio clase D, E o F: cualquier otro suelo con una velocidad de
corte menor o igual a 1200 ft/s.

* Usrengne. relacion entre la demanda de fuerza elastica y el coeficiente de

resistencia a la deformacién.

c) C,: es un factor que toma en cuenta los efectos de degradacion de
rigidez, pérdOida de resistencia y el estrangulamiento de los ciclos
histéricos, en la respuesta del desplazamiento maximo. Para periodos
mayores a de 0.7s se utiliza un C, = 1. Se evalua analiticamente con la

siguiente ecuacion.
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C,=1+ L(““Lg’”‘l)z (2.6)

800 T,

Para el calculo de pigrengn: S€ Utiliza la siguiente ecuacion:

Sa
Vy/w

2.7)

Ustrenght =

Donde:
e Vy: esfuerzo cedente del edificio en direccidn que esta siendo tomada en

consideracion usando los resultados obtenidos del AENL en la curva
idealizada de Esfuerzo-Deformacion.

e W: peso efectivo sismico.

e Cm: factor de masa efectiva, para edificaciones de 1-2 pisos se toma
Cm=1.0 mientras que para edificaciones con 3 0 mas pisos se toma un

Cm=0.9. Para periodos mayores a 1.0s se toma un Cm=1.0.

El Ustrengne NO debera superar el valor obtenido de pp,,. El uso del Analisis
Estatico No Lineal no esta permitido Si pstrengne SUpera el valor de ppmgy. A

continuacion, se presenta la ecuacion para el calculo de p,, -

Ad | |agl™"

Umax = E'l' 4 (2-8)

Donde:

e Ad: desplazamiento para el maximo corte basal (curva idealizada esfuerzo-

deformacion).
e Ay: desplazamiento en el punto de cedencia.
e h=14+0.15InTe.

e «,:rigidez post-elastica.

Donde la rigidez post-elastica se calcula segun la siguiente ecuacion:
a, = ap_p+ Aa; —ap_p) (2.9)
Donde:
e a,:rigidez post-elastica negativa.
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e ap_,: rigidez post-elastica negativa causada por el efecto P — A.
e ] efecto del movimiento del suelo futuro, se recomiendo utilizar:
o 0.8: sitios sometidos a efectos campo cercanos.

o 0.2: sitios no sometidos a efectos campo cercanos.

Estos valores, Unicamente basados en el juicio, son un intento por reconocer el
potencial de la inestabilidad dindmica que podria surgir de pérdidas de resistencia
en el ciclo asociado con largos movimientos impulsivos de campo cercano,
mientras al mismo tiempo, evita la penalizacién de la estructura con predominante
pérdida de resistencia ciclica asociada con movimientos no impulsivos (Toledo,
2011).

En la figura 2.13 se tiene la representacion grafica de los valores previamente

mencionados.

Base shear
A
v, g
Vy \ \"-—-n----m ':1'1'“'—*1“"((e
0.6V,
\"“_J aeKe

Actual force-displacement
curve

v

A, Ag Displacement

Figura 2.13 — Curva Esfuerzo-Deformaciéon [Fuente: ASCE/SEI 41-13 (2013).]
2.7.2.2. Andlisis Dinamico No Lineal

El mejor método para evaluar la capacidad estructural y el desempefio sismico
de una edificacién es el analisis dinamico no lineal, ya que es la representacion

mas cercana al comportamiento real de las estructuras; sin embargo, la
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implementacion de este método requiere la disponibilidad de una definicion clara
de ciertos parametros, como por ejemplo, caracteristicas de frecuencias, ruptura,
entre otros (Krawinkler y Seneviratna, 1998). La principal diferencia entre este
analisis y el estético no lineal es que la accion sismica se modela con historias
temporales de movimiento, acelerogramas reales o simulados. Este es el
procedimiento més sofisticado para predecir fuerzas y desplazamientos internos

de una estructura cuando se ve sometida a un evento sismico (Melone, 2002).

2.8 Niveles de Desempeio

Los niveles de desempefio estructural para un edificio estan constituidos por 6
niveles, de los cuales 4 son discreto y 2 son considerados de transicion. Los
miembros estructurales y no estructurales se evalian por separado. La
combinacion de los niveles de desempefio de estos dos miembros permite lograr

el objetivo principal. A continuacién, se presentan los niveles de desempefio:

1. Ocupacion Inmediata (10): nn este nivel de desempefio la edificacion
conserva la resistencia y rigidez de la estructura, siendo asi seguro para
la ocupacién. Muy poco dafio estructural puede ocurrir, al igual que el
riesgo de heridos.

2. Control de dafio (DC): este nivel desempefio se define como un rango
continuo entre los niveles adyacentes |0 y LS. Es comUnmente utilizado
cuando se requiere minimizar el tiempo de reparacion y el costo para el
nivel S-1 es excesivo.

3. Seguridad de Vida (LS): este nivel permite dafio estructural, pero
mantiene un margen del inicio de un parcial o tal colapso. Algunos
miembros estructurales pueden estar severamente dafiados, sin permitir
la caida de escombros dentro o fuera de la edificacion. Mientras el dafio
estructural no represente un inminente colapso, es necesario que se
implementen medidas de reparacion previa a la reocupaciéon del edificio.

Puede haber heridos durante el sismo, pero el riesgo de lesiones
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mortales, como producto de un dafio estructural, se espera a que sea
bajo.

4. Seguridad Limitada (SL): este es un nivel de transicién entre el LS y CP.
Dafios continuos en la edificacion.

5. Prevencion de Colapso (CP): incluye dafios a los componentes
estructurales, la estructura continla soportando cargas de gravedad,
pero no mantiene un margen ante in parcial o total colapso. Se tiene un
alto deterioro en la resistencia y rigidez del sistema resistente a las
fuerzas laterales. Existen deformaciones laterales permanentes y una
leve degradacion en la capacidad vertical de soportar cargas. La
estructura no es técnicamente reparable, y se podria producir un
colapso ante una réplica. Se pueden presentar significativos riesgos de
heridos como resultado de la caida de escombros.

6. No Considerado (NC): cuando una evaluacién no concierne a una

estructura, se toma un nivel de disefio no considerado.

A continuacion, se presenta una tabla con un control de dafios de los
miembros de concreto ante un evento sismico y su nivel desempefio

correspondiente.
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Tabla 2-2 — Control de Dafos Segun su Nivel de Desempefio - [Fuente: Toledo, V.
(2011).]

Nivel de Desempenio Estructural

Tipo

Prevencion de Colapso (CP)

Seguridad de Vida (LS)

Ocupacion Inmediata (10)

Miembros de Concreto

Miembros
Primarios

Extensivo agrietamientoy
formacion de rétulas
pldsticas en miembros

ductiles. Agrietamiento
limitado o falla en los
solapes en columnas no
ductiles. Dafio severo en
columnas cortas.

Danos extensos en las
vigas. Desprendimiento
del recubrimiento y
agrietamiento por corte
en columnas ductiles.
Daios menores en
columnas no ductiles.
Grietas en las
articulaciones.

Leve agrietamiento.
Cedencia limitada en
ciertos miembros.
Desprendimiento leve del
recubrimiento.

Miembros
Secundarios

Dafios extensos en vigas y

columnas. Dafio severo en

los nodos. Se deforman los
refuerzos.

Grietas mayores y rétulas
pldsticas en miembros
dictiles. Agrietamiento

limitado o falla en los
solapes en columnas no
ductiles. Dafio severo en
columnas cortas.

Grietas por flexién en
vigas y columnas.
Agrietamiento por corte
en nodos. Dafios leve en
algunos lugares de
columnas y vigas ductiles.

Desplazamiento

Dafios extensos no
estructurales por
desplazamiento. Extensas
deformaciones
permanentes.

Dafios no estructurales
por desplazamiento.
Deformaciones
permanentes notables.

Dafios no estructurales
menores por
desplazamiento. Sin
deformaciones
permanentes.
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2.8.1. Definicion de Roétulas Plasticas sequn el Nivel de Desempeiio

Con la finalidad de poder estimar los niveles de desempefio segun las
rotaciones que presentan las rétulas plasticas de los miembros como vigas y
columnas la ASCE/SEI 41-13 presenta una serie de valores estimados mediante
ensayos. En la figura 2.14 se presenta una curva generalizada carga-deformacion
donde se observa cémo se determinan los niveles de desempefio segun los

valores de deformaciéon o rotacion.
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Figura 2.14 — Relacion Esfuerzo-Deformacion Generalizada con Criterios de
Aceptacion [Fuente: ASCE/SEI 41-13 (2013).]

En el punto A el miembro se encuentra en reposo, este es luego cargado hasta
gue llegar al punto de cedencia B el cual delimita la zona elastica de la plastica. Al
seguir aumentando la carga aumentan el numero de miembros con rotulas
plasticas, aunque es cierto que estas disipan energia en forma de deformacién si
se forman en un gran numero de miembros perjudican la estabilidad de la
estructura. El punto C representa una pérdida de capacidad de resistencia de la
estructura, por esto entre D y E se denomina zona de degradacion de la
resistencia. Por ultimo, el punto E representa el colapso de la estructura. Como se
observa en la figura 2.33 a mayor deformacion o rotacion obtenida por el miembro

el nivel de desempefio se ve mas comprometido.

A continuacion, se presentan dos tablas las cuales representan los valores de

rotacion para los distintos niveles de desempefio segun la ASCE/SEI 41-13. El
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miembro de concreto estructural debera cumplir con una serie de condiciones para

las cuales empiricamente se han obtenido estas rotaciones:

Tabla 2-3 — Parametros y Criterios de Modelado Numérico de Aceptacion de
Procedimientos No Lineales para Vigas de Concreto - [Fuente: ASCE/SEI 41-13

(2013) ]

Modeling Parameters® Acceptance Criteria

Reaidal Plastic Rotations Angle (radians)
Plastic Rotations Angle Strength
(radians) Ratio Performance Level

Conditions a b ] 10 LS CcpP
Condition i. Beams controlled by flexure”
p—p" Transverse vV

Poa reinforcement b.,.d\'l'f
<0.0 C <3 (0.25) D.025 0.05 0.2 0.010 0.025 0.05
<0.0 C 26 (0.5) 0.02 0.04 0.2 0.005 0.02 0.04
=0.5 C =3 (0.25) 0.02 0.03 02 0.005 0.02 0.03
=0.5 C 26 (0.5) D.015 0.02 0.2 0.005 0.015 n.02
=0.0 NC =3 (0.25) 0.02 0.03 0.2 0.005 0.02 0.03
<0.0 NC 26 (0.5) 0.01 0.015 0.2 0.0015 0.01 0.015
=0.5 NC <3 (0.25) 0.01 0.015 0.2 0.005 0.01 0.015
=0.5 NC 26 (0.5) 0.005 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condition ii. Beams controlled by shear®
Stirrup spacing < /2 0.0030 0.02 0.2 0.0015 0.01 0.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.2 0.0015 0.005 0.01
Condition iii. Beams controlled by inadequate development or splicing along the span®
Stirrup spacing < /2 0.0030 0.02 0.0 0.0015 0.01 n.02
Stirrup spacing > d/2 0.0030 0.01 0.0 0.0015 0.005 0.01
Condition iv. Beams controlled by inadequate embedment into beam—column joint”
0.015 0.03 0.2 0.01 0.02 0.03

NOTE: f! in Ib/in.? (MPa) units.

“Values between those listed in the table should be determined by linear interpolation.

here more than one of conditions i, ii, iii, and iv occur for a given component, use the minimum appropriate numerical value from the table.
“C" and “NC" are abbreviations for conforming and nonconforming transverse reinforcement, respectively. Transverse reinforcement is conforming if, within
the flexural plastic hinge region, hoops are spaced at < d/3, and if, for components of moderate and high ductility demand, the strength provided by the hoops
(V,) 1s at least 3/4 of the design shear. Otherwise, the transverse reinforcement is considered nonconforming.
“V is the design shear force from NSP or NDP.

37



Tabla 2-4— Parametros y Criterios de Modelado Numérico de Aceptacion de
Procedimientos No Lineales para Columnas de Concreto - [Fuente: ASCE/SEI 41-
13 (2013)]

Modeling Parameters® Acceptance Criteria”

Plastic Rotations Angle (radians)

Residual
Plastic Rotations Angle Strength
(radians) Ratio Performance Level
Conditions a b e 0 LS cP
Condition i.”
P =M
Af! P s
=0.1 20,006 0.035 0.060 0.2 0.0035 0.045 0.060
20.6 20,006 0.010 D.010 0.0 0.003 0.009 0.010
0.1 =0.002 0.027 0.034 0.2 0.003 0.027 0.034
20.6 =0.002 0.005 0.005 0.0 0.002 0.004 0.005
Condition ii."
P _A Vo
AR * % hs b
=0.1 20.006 <3 (0.25) 0.032 0.060 0.2 0.005 0.045 0.060
=0.1 20.006 =6 (0.5) 0.025 0.060 0.2 0.005 0.045 0.060
20.6 20.006 <3 (0.25) 0.010 D.010 0.0 0.003 0.009 0.010
20.6 20,006 =6 (0.5) 0.008 D.008 0.0 0.003 0.007 0.008
=0.1 <0.0005 <3 (0.25) 0.012 D.012 0.2 0.0035 0.010 0.012
=0.1 <0.0005 =6 (0.5) 0.006 0.006 0.2 0.004 0.005 0.006
20.6 =0.0005 <3 (0.25) 0.004 0.004 0.0 0.002 0.003 0.004
20.6 =0.0005 26 (0.5) 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
Condition iii."
i puth
At b.s
0.1 20,006 0.0 0.060 0.0 0.0 0.045 0.060
20.6 20,006 0.0 0.008 0.0 0.0 0.007 0.008
0.1 =0.0005 0.0 0.006 0.0 0.0 0.005 0.006
20.6 <0.0005 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0
Condition iv. Columns controlled by inadequate development or splicing along the clear height®
i =
Ay f,’ b5
=0.1 20.006 0.0 0.060 0.4 0.0 0.045 0.060
20.6 20.006 0.0 0.008 0.4 0.0 0.007 0.008
=0.1 =0.0005 0.0 0.006 0.2 0.0 0.005 0.006
20.6 <0.0005 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0

NOTE: f is in Ibfin.* (MPa) units.

“Values between those listed in the table should be determined by linear interpolation.
"Refer to Section 10.4.2.2.2 for definition of conditions i. ii. and iii. Columns are considered to be controlled by inadequate development or splices where the
calculated steel stress at the splice exceeds the steel stress specified by Eq. (10-2). Where more than one of conditions 1, ii, iii, and iv occurs for a given com-

nent, use the minimum appropriate numerical value from the table.
“Where P =0.7A, f, the plastic rotation angles should be taken as zero for all performance levels unless the column has transverse reinforcement consisting
of hoops with 135-degree hooks spaced at < df3 and the strength provided by the hoops (V) is at least 3/4 of the design shear. Axial load P should be based
on the maximum expected axial loads caused by gravity and earthquake loads.

4V is the design shear force from NSP or NDP.

2.9 Balance Energético de Estructuras

El balance energético de una estructura viene dado por la ecuacion de

movimiento cuando el suelo esta sometido a un movimiento horizontal:

M [ iudt+C [[°u?dt + [,° F) udt = —M [, iigu dt

(2.9)
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Donde:

e E=-M foto iiy u dt; input total de energia generado por el sismo.

to.. . . . -
o Fk= Mfo iLu dt; energia cinematica de la estructura, desarrollando el

término se obtiene que Ex es igual a un medio de la masa por la velocidad

al cuadrado.
e Ed= Cfoto u? dt; energia que resiste la edificacion por amortiguamiento. El

término C se refiere al amortiguamiento viscoso el cual toma en cuenta la
energia disipada mediante ondas sonoras, friccion y deslizamiento.
Cuanto mayor es la energia disipada por medio de deformaciones plasticas

menor es la disipada por medio del amortiguamiento.
e Ep= fOtOF(u) u dt; energia por deformaciones estd compuesta por energia

plastica Ep y energia elastica, esta ultima junto con la energia cinematica
forma la energia elastica por vibracion Ee. Se integra la fuerza en funcion
de desplazamiento ya que esta representa el area bajo la curva de

esfuerzos-deformacion.

La energia por amortiguamiento en los sistemas elasto-plasticos no contribuye
al dafio estructural (Housner, 1956), lo cual indica que la energia que contribuye
(Ed) venga dada por la siguiente ecuacion:

Ep + Ee =Ed (2.10)

La energia atribuida por Ed debe ser absorbida por los miembros estructurales
sin causar dafios mayores que comprometan la estabilidad de la estructura. Esta
energia debera ser distribuida en cada piso, cambios menores en la rigidez y/o
resistencia de los miembros entre pisos causara que la energia se concentre en
los puntos débiles de la estructura, provocando un posible colapso (Akiyama,
1985).

El desempefio no lineal de una estructura se basa en que sus miembros

primarios presentan deformaciones permanentes, es decir, en el rango plastico.
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Este fendmeno lleva el nombre de rétulas plasticas, estas indican que el miembro
va perdiendo la capacidad de resistir esfuerzos por flexion, pero funcionan como
mecanismos disipadores de energia por deformacion.

La generacion de rotulas plasticas en los nodos perjudica el comportamiento
de la estructura ante acciones sismicas, debido a que, al no ser capaz de soportar
la carga por flexion los esfuerzos sobre la estructura se redistribuyen causando
mayores solicitaciones en los otros miembros y se genera un efecto en cadena de
fallas hasta el colapso. Por lo tanto, es indispensable garantizar que estos resistan

mayores solicitaciones que los miembros.

Como se muestra en la figura 2.34 la edificacion se ve comprometida cuando
las rotulas plasticas se forman en las columnas, generando un sistema cinemético
con mayor probabilidad de colapso; a diferencia del comportamiento de la
edificacién cuando estas se forman en las vigas. Por esta razon el disefio sismo-
resistente se basa en el concepto columna fuerte y viga débil, buscando que estos
mecanismos de disipacion de energia se formen en las vigas sin comprometer la
estabilidad de la estructura. Las deformaciones ineldsticas se generan en los
extremos de los miembros debido a que las solicitaciones por corte y flexidbn son

las maximas en este punto.

Figura 2.15 — Respuestas de Estructuras ante Acciones Sismicas [Fuente: Lopez,
0. (2010).]

2.10 Computers and Structures, Inc. (CSI)

Fundada en 1975 por Ashraf Habibullah, CSI es reconocida por ser la empresa

emprendedora en crear herramientas para el analisis estructural e ingenieria
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sismica. Los programas estructurales de la empresa han sido utilizados para
disefiar proyectos de gran importancia en mas de 160 paises, algunos de ellos son
la Torre Taipei en Taiwan, el Word Trade Center en la ciudad de New York, el
estadio olimpico de Beijin conocido como “Birds Nest” (nido de pajaros), entre
otros. Estos programas estructurales llevan mas de cuatro décadas de estudios e

investigaciones, logrando asi un resultado confiable para los profesionales.
Los programas estructurales presentados por CSI son

e SAP2000: destinado al analisis estructural de presas, torres de

comunicacioén, estadios, plantas industriales y edificaciones.

e ETABS: desarrolla especificamente para el analisis estructural de
edificaciones con mdltiples pisos, como hospitales, oficinas o edificaciones
residenciales.

e SAFE: presenta un eficientes y preciso andlisis del disefio de placas y
fundaciones, pre o post- tensadas.

e CSiBridge: programa destinado para el disefio de puentes de concreto o
acero.

e PERFORM-3D: enfocado en los analisis no lineales y los disefios basados

en capacidad.

Estos programas estructurales aplican un modelo matematico basado en el
analisis matricial, la aplicacion de dicho método implica desarrollar las matrices de

rigidez de todos los miembros para conformar una matriz de rigidez global.

Posteriormente, desarrollando las matrices de fuerzas y desplazamientos para
cada grado de libertad del sistema, y realizando operaciones matriciales se
pueden determinar todas las fuerzas y desplazamientos desconocidos. El método

descrito puede ser resumido en seis etapas:

1. Discretizacion de los miembros que se desean analizar.
2. Determinacion de las matrices de rigidez de cada miembro.

3. Conformacion de la matriz de rigidez global del sistema en estudio.
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4. Desarrollo de las matrices de carga y desplazamiento en cada grado de
libertad de cada uno de los nodos.
5. Determinacion de las fuerzas y desplazamientos en cada grado de libertad

al resolver el sistema de ecuaciones matriciales:

[Q] = [K]=[D] (2.10)
Donde:

e Q: matriz de fuerzas en cada grado de libertad.
e D: matriz de desplazamientos en cada grado de libertad.

e K: matriz de rigidez global del modelo.

6. Obtencion de las tensiones y deformaciones en los miembros conociendo

las fuerzas y desplazamientos en sus nodos.

Es importante destacar que estos programas estructurales han abierto las
oportunidades de estudio a diferentes métodos de analisis que antiguamente se
encontraban limitados, sin embargo, si se desean obtener resultados

representativos es necesario estudiar y comprender su manejo.

2.10.1. Miembro Rectilineo de Dos Juntas

Se define miembro como la forma matematica de idealizar vigas y columnas.
Presentan una longitud finita conocida de acuerdo a la posicion de sus dos nodos
extremos (i nodo inicial; j nodo final), y su eje neutro es rectilineo. De alli la
denominacion de “Miembro Rectilineo de Dos Juntas”. Se caracterizan por
presentar dimensiones relativas a su anchura y altura, junto con espesores de alas
y alma, en el caso de perfiles de acero. También se pueden caracterizar por sus

propiedades, como area e inercia (Loges, 2010).
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Figura 2.16 — Miembro Rectilineo de Dos Juntas [Fuente: Loges, S. (2010).]

2.10.2. Elemento de Cuatro Juntas

Identifica a la forma generalmente utilizada para modelar losas y muros,
principalmente, con un espesor dado. También se les conoce como elementos de
area. Se define su posicién, forma y area de acuerdo a la ubicacién de sus juntas
extremas. Es importante destacar, que hoy en dia existen programas que
representan elementos de area con mas de cuatro juntas (Loges, 2010).

3 3
/\ /\
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Figura 2.17 — Elementos de Cuatro Juntas o Mas [Fuente: Afazov, S. Becker, A.,
Hyde, T. (2010).]
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2.10.3. Elemento de Ocho Juntas

Se emplea este tipo de modelo matematico, especialmente para secciones
transversales con grandes espesores, a las cuales se desea conocer la
distribucion interna de sus fuerzas. También se les conoce como sélidos. Se
utiliza, por ejemplo, para modelar presas, cabezales de pilotes, muros de blogues
de ladrillos macizos, etc. Se define su posicién, forma, area y volumen de acuerdo

a la ubicacién de sus juntas extremas (Loges, 2010).

Figura 2.18 — Miembros de Ocho Juntas (Solidos) [Fuente: SAS IP, Inc. (2016).]

2.10.4. Método de los Elementos Finitos

El método de analisis por elementos finitos es un procedimiento numérico que
permite obtener una solucién aproximada de problemas relacionados a fenébmenos
fisicos tales como la determinacion de fuerzas internas y deformaciones
experimentadas en un medio continuo, como por ejemplo un liquido o un cuerpo
solido. El método consiste en simplificar el problema fisico al dividir el continuo en
varios elementos de dimensiones finitas permitiendo aproximar la solucién del
problema utilizando funciones que contengan un numero finito de parametros
indeterminados (Fortoul & Lamar, 2007). De esta forma, dichas funciones pueden
solucionarse mediante métodos numéricos los cuales permiten obtener soluciones
aproximadas a problemas complejos que no pueden ser resueltos de forma

analitica.
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En el ambito de la mecanica de materiales, el método de analisis por
elementos finitos se utiliza para determinar las tensiones y deformaciones
experimentadas por un sdlido, el cual puede ser una pieza de un mecanismo, un
miembro estructural o simplemente un material cuyo comportamiento se desee
evaluar. De esta forma, es comun utilizar este método para estudiar miembros
estructurales con geometrias y condiciones de apoyo complejas, cuyas tensiones
y reacciones en sus puntos de unién con otros miembros de la estructura no son

posibles de obtener a partir de procedimientos analiticos.

El método de analisis por elementos finitos es una solucibn numérica
aproximada que consiste en dividir el continuo en muchos elementos discretos de
menor tamafio y con forma regular, a los cuales se puedan aplicar relaciones de
interaccién en sus nodos como, por ejemplo, las ecuaciones de equilibrio. La
aplicacion del método es realizado mediante un analisis matricial de cada uno de

los elementos que componen al sélido.

2.11 Antecedentes de la Investigacion

2.11.1. Estimacion de la Capacidad Sismo-resistente en Edificaciones
de Concreto Estructural Modeladas con Acero Comercial Aplicando el
Método Analisis Estatico No Lineal “Pushover”

Trabajo especial de grado desarrollado por Carolina Ramirez Parisca ante la
Universidad Catolica Andrés Bello, Caracas, como requisito para optar por el titulo

de Especialista en Ingenieria Estructural.

En esta investigacion se estima la capacidad sismo-resistente de edificaciones
de concreto estructural aplicando el Método de Analisis Estatico No Lineal
“Pushover”, utilizando el método de Modal Pushover Analysis (MPA). En este
estudio se presenta la aplicacion de analisis para dos edificaciones con sistema
aporticado de concreto estrutural, con diferentes geometrias, y tiene como

objetivos estimar la capacidad de ambas mediante la curva de esfuerzo-
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deformacion de cada edificacion. Como aspecto adicional de esta investigacion se

definen los aceros de las vigas y columnas en didmetros comerciales.

Presenta paso a paso como se realiza el modulado del analisis para ambas
edificaciones, desde el pre-dimensionado hasta la obtencion de las Curvas
Pushover. Queda evidenciado que utilizando el Andlisis Estatico No Lineal se
puede conocer el desempefio de una estructura con exactitud sin el esfuerzo

requerido con un analisis por un analisis dinamico.

En el trabajo de Ramirez se comprueba que las deformaciones inelasticas no
ponen en riesgo la estabilidad de la estructura, ya que en ambos modelos
realizados se cumple el articulo 10.1 de la norma sismica venezolana COVENIN
1756-2001, donde se limitan los desplazamientos horizontales. Por otro lado,
valores como el corte basal maximo dispuesto por la norma presenta un valor
superior a los obtenidos en el trabajo de investigacion. Lo que trae como
conclusién que, en términos generales, el desempefio de ambas edificaciones es
aceptable segun los pardmetros exigidos en la norma.

2.11.2. Evaluacion de los Métodos de Analisis Estatico No-Lineal para

Determinar la Demanda Sismica en Estructuras Aporticadas de Concreto
Estructural

Lopez, Oscar A. y Del Re Ruiz, Gianina (2008). Evaluacion de los Métodos de
Analisis Estatico No-Lineal para Determinar la Demanda Sismica en Estructuras
Aporticadas de Concreto Estructural. Boletin Técnico IMME, Volumen 46 N°3.

En esta investigacion se evalGan varios procedimientos para la determinacion
de la demanda de movimientos sismicos sobre las estructuras, considerando
poérticos de concreto estructural de uno, dos y siete pisos, de alta y moderada
capacidad de disipacion de energia, sujeto a seis acelerogramas con diversas
condiciones. Se estimé la demanda que introduce el movimiento sismico en cada
una de las estructuras utilizando el analisis estatico no lineal y se compararon los
resultados con la demanda obtenida mediante un analisis dinamico no lineal
(ADNL).
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Como resultado de este estudio se presentaron los porcentajes en que se
diferencia cada uno de los métodos simplificados con el ADNL. EI Método MPA
(“Modal Pushover Analysis”) conduce a las mejores estimaciones de la demanda
sismica, con diferencias absolutas respecto al ADNL que en término medio son
menores que 17, 2 %, para todos los 30 casos analizados, pudiendo ser de
subestimacion o de sobrestimacion. La incorporacion dentro del MPA de la
degradacion de rigidez de la estructura no introduce una mejora aparente en los
resultados. EI método FEMA-356 suministra diferencias con el ADNL que en
promedio valen 45,5%. Los procedimientos “A” y “B” del ATC-40 dan lugar a
diferencias medias del orden de 24,4 %, pero no suministran resultados en un 40
% y en un 27 % de los casos estudiados, respectivamente, debido a la no
convergencia o a las limitaciones implicitas en ellos. Cuando se consideran
Gnicamente aquellos casos con demandas bajas o moderadas de ductilidad las
diferencias entre todos los métodos y el ADNL se reducen en alguna medida. Las
menores diferencias con el ADNL corresponden de nuevo al método MPA y son

en término medio menores que 9 %.

Mediante los resultados de esta investigacion se puede determinar que todos
los métodos arrojan resultados validos para estimar la demanda que introduce el
movimiento sismico sobre las estructuras, bien sea, con mayor o menor diferencia
para cada caso en particular.

2.11.3. Evaluacion _de la Capacidad Estructural del Edificio _de la

Biblioteca de las Ingenierias y Arquitectura utilizando Andlisis Estatico No
Lineal (Pushover)

GUEVARA, N. OSORIO, S. y VARGAS, E. (2006). Evaluacion de la Capacidad
Estructural del Edificio de la Biblioteca de las Ingenierias y Arquitectura, utilizando
Andlisis Estatico No Lineal (Pushover). Trabajo Final de Grado para optar al titulo
de Ingeniero Civil en la Universidad de el Salvador. San Salvador.

En esta investigacion se evalla la capacidad estructural de una edificacion ya

existente utilizando el analisis modal, realizaron el modelo y el analisis en dos
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programas estructurales diferentes, el SAP 2000 y el SeismoStruct con la finalidad
de comparar los resultados obtenidos en cada uno de estos. Se obtiene como
resultado de la investigacion la curva de capacidad de la edificacion de la
biblioteca de ingenierias y arquitectura, con esta se estima un comportamiento

aproximado ante un evento sismico.

En este trabajo se presenta un sondeo extensivo del analisis estatico no lineal,
cada uno de los métodos, los distintos niveles de desempefio, entre otros los
cuales no se indicaran en esta seccion debido a la cantidad de informacion
desarrollada en el estudio previo. Esta informacion sirvio de apoyo en la

recopilacion de material para realizar el marco tedrico presentado anteriormente.

Uno de los aspectos mas importantes que resalta este trabajo de investigacion
es la influencia del acero de refuerzo y las secciones de los miembros

estructurales en la capacidad, determinan que influyen de la siguiente manera:

e Al presentar secciones transversales de vigas y columnas armonizadas
al tipo de refuerzo longitudinal y transversal, hacen que se obtenga una
gran capacidad a flexion y cortante, permitiéndole un comportamiento

ductil a la estructura.

e El acero transversal de confinamiento permite que el nodo posea gran
resistencia a los efectos cortantes, en la mayoria de los nodos de la
edificacibn evaluada la demanda permanece por debajo de la
capacidad, por lo tanto, no se presentan dafios por corte o flexiéon en los

nodos de la estructura.

Por altimo, se logré deducir a través de este estudio que andlisis estéatico no
lineal es un método sencillo para estimar la capacidad de una estructura con un

alto grado de precision.
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Capitulo 3 — Metodologia Experimental

En la presente investigacion se evalud el efecto de la cuantia de acero
transversal de confinamiento de las columnas en la capacidad sismo-resistente de
edificaciones de concreto estructural aplicando el Analisis Estatico No Lineal
“Pushover”. Para esto, como primer paso se realizo la evaluaciéon de la edificacidon
cumpliendo con los criterios sismo-resistentes de la norma COVENIN 1756-
1:2001. Dicha evaluacion se llevé a cabo aplicando el método de analisis dinamico
espacial de superposicion modal con tres grados de libertad por nivel en el
programa estructural para andlisis y disefio de edificios, ETABS v16.2.0, este
método, al considerar tres grados de libertad por piso toma en cuenta el
acoplamiento de las vibraciones traslacionales y torsionales de la edificacion. En
esta evaluacion se verificaron las derivas maximas, corte basal minimo, entre
otras limitaciones generadas por las acciones gravitacionales y sismicas. Se
definen tres cuantias diferentes de acero transversal a la edificacion, generando

asi tres modelos donde esta es la Unica variable.

Luego de la creacion de los modelos computacionales se estimé la capacidad
sismo-resistente mediante el Analisis Estatico No Lineal “Pushover” utilizando el
método del coeficiente del desplazamiento de la ASCE/SEI 41-13, el cual
multiplica el desplazamiento de una edificacion equivalente de un grado de libertad
por una serie de coeficientes, estimando asi, el desplazamiento maximo que va a

tener la edificacién a la hora del sismo.

Finalmente, se obtuvieron las curvas de capacidad de las edificaciones donde
se evaluaron los diferentes puntos notables y se realizaron las comparaciones

pertinentes.
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3.1 Descripcion de la Edificacion

La estructura del edificio disefiado consiste en un sistema estructural
aporticado de vigas y columnas de concreto estructural, ya que este es uno de los
sistemas mas utilizados en Venezuela. La edificacion presenta las siguientes

caracteristicas:

Es una edificacion residencial con cinco pisos, la altura de entrepiso es de tres
metros, obteniendo una altura total de quince metros. Las dimensiones en planta
son 13.5 metros de largo por 30 metros de ancho, en su direccion mayor (Y)
posee seis ejes de resistencia distanciados cada 6 metros y en su direccion menor

(X) posee cuatro ejes de resistencia distanciados cada 4.5 metros.

Dichas caracteristicas fueron planteadas con la finalidad de representar la
edificacién de concreto estructural en la ciudad de Caracas.

A continuacion, se presenta la planta general de la edificacion:

" f N \ f \

(a) (8) (c) (p)

N , N/ x N , g
. 4,5 (m) 4.5 (m| p 4.5 (m) -

o ' '1 w

J_> X

Figura 3.1 — Planta Tipo de la Edificacion
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3.2 Descripcion del Sistema Sismo-resistente

La edificacién por evaluar es completamente regular, construida a base de
poérticos, disefiados y detallados para garantizar zonas de cedencia bien
localizadas y con capacidad de redistribuir los esfuerzos producidos por un sismo.
Posee simetria con respecto a un eje vertical ubicado en la mitad del vano central,
a su vez, la distancia entre los pisos es constante. No presenta ninguna de las

irregularidades descritas en el capitulo 2, seccién 2.7.7.

3.3 Materiales Empleados

En la tabla 3-1 se listan las propiedades de los materiales empleados en el

analisis.
Tabla 3-1 — Propiedades de los Materiales
Peso Unitario (kgf/m?3) 2500
Concreto Mdédulo de Elasticidad (kgf/cm?) 238751.963342
Resistencia a Compresion (kgf/cm?) 250
Peso Unitario (kgf/m?) 7850
Acero de Moédulo de Elasticidad (kgf/cm?) 2100000
Refuerzo Tension Cedente (kgf/cm?) 4200
Tension Ultima (kgf/cm?) 6200

3.4 Cargas de Disefno

Las solicitaciones consideradas en este estudio estan dividas en tres grupos,
acciones permanentes, variables y dindmicas. Estas uUltimas corresponden a un

espectro sismico definido en la siguiente seccion.

Para poder definir las acciones permanentes fue necesario obtener el espesor
de la losa a utilizar, en este caso se utiliza una losa nervada con espesor de 25

centimetros rellena con bloques de arcilla, con nervios de rigidizacion cada 2.25
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metros. El espesor es calculado mediante los valores propuestos por la norma
Fondonorma 1753-2006 en el capitulo 9, tabla 9.6.1 y se estima el peso mediante
la norma COVENIN 2002-1988 en el capitulo 4, tabla 4.3.

Tabla 3-2 — Cargas para Entrepiso

Cargas de Disefio
Carga Permanente (kgf/m?)
Peso Propio Losa 225
Bloques de Arcilla 90
Friso 30
Acabado Piso 120
Tabiqueria 150
Total 615
Carga Variable (kgf/m?)
Uso residencial | 300

Tabla 3-3 — Cargas para Techo No Visitable

Cargas de Disefio
Carga Permanente (kgf/m?)
Peso Propio Losa 225
Bloques de Arcilla 90
Friso 30
Pendientes 60
Impermeabilizacion 10
Total 415
Carga Variable (kgf/m?)
Techo No Visitable | 100

La carga variable utilizada para el entrepiso es mayor al valor recomendado
por la norma para una edificacion residencial, esta indica 175 kgf/cm?. Esta
consideracion fue tomada con la finalidad de presentar un disefio mas
conservador. Sin embargo, se calibraron los resultados utilizando la carga
planteada por la norma, los resultados obtenidos no presentaron variaciones

significativas.
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3.5 Datos Sismicos.

Fue necesario definir una serie de datos sismicos para poder llevar a cabo el
modulado de la edificacion, estos son definidos mediante los parametros de la
norma COVENIN 1756-2001. Como se menciono anteriormente se busco modular

un edificio que se encuentre ubicado en la ciudad de Caracas.

Tabla 3-4 — Datos Sismicos

Zona Sismica 5.00
Ao 0.30
Tipo de Estructura [

Grupo B2

a 1.00

ND ND3

R 5.00
Espectro del Suelo | S2
(0} 0.90

B 2.60

To 0.18

T* 0.70

C 1.21

p 1.00

Mediante estos datos se genero el espectro de disefio de la estructura.

Espectro de Disefo
0.300

0.250
0.200
0.150

0.100

Aceleracion Espectral Ad

0.050

0.000
0 2 4 6 8 10 12 14 16
Periodo T (seg)

Figura 3.2 — Espectro de Disefio
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3.6 Combinaciones de Carga

Segun lo estipulado en la norma COVENIN 1756-1:2001 en el capitulo 8,

articulo 8.6, las estructuras deberdn disefiarse para la accion simultanea de las

dos componentes sismicas horizontales. En los miembros estructurales, cada

solicitacion debida a una componente sismica horizontal, incluidos los efectos de

la torsibn accidental, se combinard con la misma solicitacion debida a la

componente sismica ortogonal. En el modelo estudiado, se utiliza el criterio de

combinacion la raiz cuadrada de la suma de los cuadrados de las solicitaciones

correspondientes a cada direccion del sismo (SRSS).

La norma Fondonorma 1753-2006 en su capitulo 9, articulo 9.3, indica que se

investigaran las siguientes combinaciones para el “Estado Limite de Agotamiento

Resistente U”.

Tabla 3-5 — Combinaciones de Carga [Tabla 9-3 (Norma COVENIN 1753, 2006)]

Combinacién Nro. 1 | U=1.4CP

Combinacion Nro. 2 | U=1.2CP + 1.6CV + 0.5CVt
Combinacion Nro. 3 | U=1.2CP + 1.6CVt + CV
Combinacién Nro. 4 (U=12CP+yCV+S+T
Combinacion Nro. 5 |U=09CP+S+T

Donde:

CP: solicitacién por carga permanente.

CV: solicitacién por carga variable.

CVt: solicitacién por carga variable en techo.

S: solicitacién por sismo, la cual viene dada por /Sx% + Sy? (SRSS).
Sx: solicitacion por sismo en direccion X.

Sy: solicitacion por sismo en direccion Y.

T: solicitacién por torsion, la cual viene dada por /Tx? + Ty? (SRSS).

Tx: solicitacion por torsion en direccion X.
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e Ty: solicitacién por torsion en direccion Y.

e y:sera 1, excepto en pisos y terrazas de edificaciones residenciales que se

tomara como 0.5.

3.7 Elaboracion del Modelo

3.7.1. Geometria de la Edificacion

El modulado se realiz6 en el programa ETABSv16.2.0, la edificacion posee 5

pisos de 3 metros de altura cada uno, corresponde a un sistema ortogonal con 4

ejes separados 4.5 metros en la direccion “X” y 6 ejes separados 6 metros en la

direccion “Y”. La primera estimacion de las dimensiones de vigas y columnas son

resultado de un predimensionado, se presenta en la tabla 3.6. Es importante

resaltar que las secciones obtenidas son susceptibles a cambios con la finalidad

de garantizar el cumplimiento de los criterios presentes en la norma COVENIN

1756-1:2001.
Tabla 3-6 — Predimensionado de Vigas y Columnas
Y edificio | 350 | kgf/m?
W disefio | 1200 | kgf/m?
Columnas
Centrales Esquinas Laterales

A tributaria 27 m? A tributaria 6.75 | m? A tributaria 13.5 | m?
Peso PB 141750 | kof Peso PB 35437.5| kgf Peso PB 70875 | kof
Ac = PPB/0.3*f'c | 1890 |cm? | Ac=PPB/0.2*fc | 708.75 | cm? | Ac = PPB/0.25*c | 1134 | cm?
h=b 43 cm h=b 27 cm h=b 34 | cm
Seccion 45x45 | cm Seccion 30x30 | cm Seccidn 35x35| cm
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Vigas
Viga X Viga'Y
Ln 45 m Ln 6 m
W=Wu*Lny*1.1 | 7920 | Kgfim | W=Wu*Lnx*1.1 | 5940 |Kgf/im

M=w*(L2)/10 |16038| Kg'm | Mm=w=(L2)/10 |21384|Kg'm

d 38.43 cm d 4437 | cm
b 30 cm b 30 cm
Seccion 30x40| cm Seccion 30x45| cm

Figura 3.3 — Modelo Digital de la Edificacion

3.7.2. Diafragmas Rigidos

Se asigndé un diafragma rigido a todos los pisos de la edificacién, con la
finalidad de prevenir desplazamientos relativos entre los nodos y evitar que la
aplicacion de fuerzas sobre la estructura se concentre en un solo punto, es decir,
gue esta sea distribuida en el area que le corresponde.
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Figura 3.4 — Asignacion de Diafragmas Rigido

3.8 Diseno de la Edificacion seqgun la Norma COVENIN 1756-1:2001

La norma COVENIN 1756-1:2001 presenta un conjunto de métodos para
analizar las edificaciones tomando en consideraciones los efectos traslacionales y
torsionales, se presentan ordenados de manera creciente segin su refinamiento
analisis estatico, dinamico plano, dinAmico espacial y el dinamico espacial con
diafragma flexible. En esta investigacion se utilizo el analisis dindmico espacial en
el cual los efectos traslacionales y torsionales se determinan segun el método de
superposicion modal con tres grados de libertad por nivel.

3.8.1. Numero de Modos

La norma en su capitulo 9, articulo 9.6, presenta el calculo del nUmero minimo
de modos de vibracion a utilizar en el andlisis dinAmico. Se obtiene como
resultado que es necesario 9 modos de vibracion, sin embargo, seran utilizados 15
modos de vibracion ya que se tiene la facilidad del programa estructural. Se
aseguré un numero de modos suficiente para que la masa participativa sea mayor

al 95%, como se muestra en la siguiente figura.
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Modal Participating Mass Ratios

1 of15 | b Pl | Reload Apply Modal Patticipating Mass Ratios
Case Mode Period UXx uy uz Sum UX Sum UY Sum UZ
SEeC
» Modal I 0.53 0.7917 0 0 0.7917 0 0
Modal 2 0398 ] 08107 0 07917 08107 0
| Modal 3 0,166 0117 0 0 0.9087 08107 0
| Modal 4 0139 0 01031 0 0.9087 09138 0
Modsl 5 0,088 0052 0 0 0.9606 09138 0
Modal 6 0,081 0 0.0466 0 0,9606 0.9604 |0
| Modal 7 0.067 0 0 05458 0.9606 0.9604 10,5458
| Modal 8 0.06 0 0 0.0568 0.9606 0.9604 0.6025
| Modal 9 0055 00262 0 0 0.9858 0,9604 06025
Modal 10 0.054 0 00267 0 09868 09871 06025
| Modal 1 0,052 0 0 01269 09868 0.9871 0.7294
| Modal T 0,033 00131 0 g 0.9999 09871 o724
| Modal 13 0.037 0 0022 0 0.99%9 0.99%4 |0.7294
B ... . = kB e
| Modal |15 0,019 0 0 00695 09999 09994 09812

Figura 3.5 — Porcentajes de Masa Participativa

3.8.2. Corte Basal

Tabla 3-7 — Valores de Corte Basal

Corte Basal Modelo
Vox 261.11 tonf
Voy 266.87 tonf

Se realizaron los chequeos del corte basal segun los articulos 7.1y 9.3 de la

norma.

Tabla 3-8 — Corte Basal Minimo segun Art. 7.1

Corte Basal Minimo
Vo= (aAoW) /R

a 1

Ao 0.3

Wep 2098.88 tonf
0.25Wcv 121.50 tonf

Wsismico 2220.38 tonf
R 5
Vomin 133.22 tonf
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Se puede observar como el resultado del chequeo del corte basal segun el

articulo 7.1 es menor al corte basal arrojado por el modelo, por lo tanto se aceptan

estos valores.

Tabla 3-9 — Corte Basal Minimo segun Art. 9.3

Chequeo de Corte Basal

T (periodo fundamental) 0.53 seg
T* 0.7 seg
Numero de Pisos 5 pisos
M1 0.891 Factor de modificacion
M2 0.788 de cortantes
Ta 0.534 seg
Ct 0.07 Edificaciones Tipo | |
hn (altura del Edificio) 15 metros
(1.6) Ta=T 0.854 seg
Ad para (1.6) Ta 0.1151 Espectro de Respuesta \
Vo (corte basal) 227.69 tonf

El resultado del chequeo del corte basal segun el articulo 9.3 es menor al corte

basal arrojado por el modelo, por lo tanto estos seran los valores a utilizar.

3.8.3. Efecto

sP-A

Los efectos P — A fueron evaluados segun el capitulo 8, articulo 8.5 de la

norma. Este indica que se tomaran en cuenta estos en los niveles donde el

coeficiente de estabilidad (8i), exceda el valor de 0,08 y que deberd ser

redimensionada la estructura si el valor de 6i excede el Bmax, que en este caso

tiene un valor

de 0.125.
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Tabla 3-10 — Efectos P — A

. Altura| Desp. X |Desp. Y Vx Vy Wacum. por
Piso . Bix Biy
(m) (m) (m) (tonf) (tonf) piso (tonf)

5 15 | 0.01605 | 0.0088 | 62.8215 | 62.9518 | 2220.3775 | 0.026 | 0.015

4 12 | 0.01388 [0.00756 | 140.8353 | 140.9417 | 1934.975 | 0.015 | 0.008 | <0.08
3 9 0.01064 | 0.0059 | 200.2916 | 201.5955 | 1451.231 | 0.010 | 0.005

2 6 0.00664 |0.00384| 241.2365 | 245.0351 967.488 0.006 | 0.003 |<0.10
1 3 0.00248 |0.00155| 261.1072 | 266.8661 483.744 0.002 | 0.001

Los resultados obtenidos no indican la necesidad de considerar el efecto P —

3.8.4. Torsion Adicional

Los efectos producidos por torsion fueron evaluados segun el capitulo 9,

articulo 9.6.2.2 de la norma. En este se indican las siguientes expresiones para el

calculo del momento torsor.

M = Fx * € * By (3.1)

My = Fy * e * Bx (3.2)

Donde:
e Fi: fuerza cortante producida por el sismo.
e B base perpendicular al sentido de la fuerza.

e e: excentricidad.

A continuacion, se muestran los calculos de momentos torsores de la

edificacion:
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Tabla 3-11 — Torsiéon Adicional en X

Nivel | Vx (tonf) | Fx (tonf) | By (m) Mux (tonf*m)
5 62.822 62.822 30 113.079
4 140.835 | 78.014 30 140.425
3 200.292 | 59.456 30 107.021
2 241.237 | 40.945 30 73.701
1 261.107 | 19.871 30 35.767

Vox 261.107 | e=0.06
Tabla 3-12 — Torsion Adicional en Y

Nivel | Vy (Tonf) | Fy (Tonf) | Bx (M) Mty (Tonf*m)
5 62.952 62.952 13.5 50.991
4 140.942 | 77.990 13.5 63.172
3 201.596 | 60.654 13.5 49.130
2 245.035 | 43.440 13.5 35.186
1 266.866 | 21.831 13.5 17.683

Voy 266.866 | €=0.06

3.8.5. Derivas Maximas

Los desplazamientos laterales y derivas maximas fueron evaluados segun la

norma en el capitulo 10, articulos 10.1 y 10.2. Donde se definen conceptos de

valores limites. A continuacion, se presentan los desplazamientos laterales y

derivas méaximas de la edificacion.

Tabla 3-13 — Desplazamientos Maximos

Piso| Elev. (m) |Desp. X (m)| Aien X |Desp.Y (m)| AienY Oixl(hi - hi-1) Oiy/(hi - hi-1)
5 15 0.016 0.064 0.009 0.035 0.003 0.002
4 12 0.014 0.056 0.008 0.030 0.004 0.002
3 9 0.011 0.043 0.006 0.024 0.005 0.003
2 6 0.007 0.027 0.004 0.015 0.006 0.003
1 3 0.002 0.010 0.002 0.006 0.003 0.002

Donde:

e O diferencia entre el nivel i y nivel i-1 en direccion j.
e Ai=0.8*R * Desplazamiento.
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e (hi- hi4). diferencia de altura del nivel i y nivel i-1.

Tabla 3-14 Valores Limites. [Fuente: Norma COVENIN 1756-1:2001 (2001).]

VALORES LiMITES DE:

(hi =)
TIPO Y DISPOSICION DE LOS ELEMENTOS NO EDIFICACIONES
GRUPO | GRUPO | GRUPO
ESTRUCTURALES A B1 B2

Susceptibles de sufrir dafios por deformaciones de la| 0.012 0.015 0.018
estructura
No susceptibles de sufrir dafios por deformaciones de| 0.016 0.020 0.024
la estructura

Los miembros no estructurales son tomados como susceptibles a sufrir danos
causados por deformaciones de la estructura, por lo que se tomé valor limite de
0.018, al ser una estructura del grupo B2. Por otro lado, es comun en el disefio de
estructuras limitar este valor a 0.011 con la finalidad de presentar un disefio mas

conservador.

3.8.6. Cuantias de Acero

El programa utilizado permite disefar el acero de refuerzo de vigas y columnas
segun la norma ACI 318S-14, para este disefio se tomaron los valores que arrojo
el programa y se coloco la cuantia mas cercana de acero comercial para vigas y
columnas. La norma venezolana Fondonorma 1753-2006 permite utilizar un
maximo del 6% como cuantia de acero en columnas, sin embargo, al utilizar una
cuantia del 3% cuando se realizan los empalmes se obtiene un total de 6%. En
este modelo se limitd dentro del rango de 1% a 2% con la intencién de presentar
un disefio mas conservador. A continuacién, se presentan los aceros de disefio

proporcionados por el programa.
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Figura 3.7 — Disefio de Acero Pértico2y 5
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Figura 3.8 — Disefio de Acero Porticos 3y 4

Figura 3.9 — Disefio de Acero Pérticos Ay D
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033% 0.11% 032% 033% 0,11% 0,33% 033% 011% 033% | 033% 011% 033% 032% 0.11% 033% |
022% 021% 021% 021% 020% 0,22% 022% 020% 022% | 022% 020% 021% 021% 021% 022% |
9 £ £ £/ 2 2|
- =] =] -1 =] ~|
- =) = S | = |
037% 0,12% 036% 037% 0.,12% 037% 037% 0,12% 0.37% 037% 0,12% 037% 036% 0.12% 037%
024% 021% 024% 0,24% 020% 024% 0,24% 020% 0.24% 024% 020% 024% 024% 021% 0.24%
£ R R & | R 2|
~ =3 =1 =] = ~|
- S S S | S -|
036% 0,12% 037% 036% 0,12% 0,36% 036% 0,12% 036% |  036% 012% 036% 037% 012% 036% |
0,23% 021% 024% 0,24% 0,20% 023% 0,23% 020% 0,23% | 023% 020% 024% 024% 021% 0,23%
2 ® ® £| £ 2|
& 2 g g £ [
-, =] =1 e | < |
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3.8.7. Chequeos Adicionales

» Resistencia Minima a Flexién de Columnas

Figura 3.10 — Disefio de Acero Porticos By C

Story5

Story4

Story3

Story2

Story1

Base

Se debe garantizar que se cumpla la condicién de columna fuerte-viga débil, a

través de la sumatoria de los momentos maximas probables que ocurren en la

cara del nodo. En el modelado se garantizdé un valor mayor a 2 en este chequeo,

con la finalidad de presentar un disefio mas conservador.

Y. Mnc =2Y.Mnb  (3.3)
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-

AN ,‘b ‘[

Mnc Col Inf

Figura 3.11 — Momentos en el Nodo [Fuente: Hernandez, E. (2015).]

» Capacidad de la Junta a Corte

Se evaluo la capacidad de soporte que poseen los nodos de la estructura ante
el esfuerzo cortante, ya que existe la posibilidad de que se generen rotulas
plasticas en los nodos proporcionando una serie de grados de libertad a la

estructura, que la desestabilizan pudiendo ocasionar el colapso de la misma.

Vcol Sup <%
C, =T, R . T=125,A,

— L2

————————— — -M P - ——— -

V, .
A _
Ti=125F. 84 | C=h
- Vcol Inf

Figura 3.12 — Corte en el Nodo [Fuente: Hernandez, E. (2015).]

le =C+T,— Vcolsup = 1.25(44 + ASZ)Fy - Vcolsup (3.4)

ij =C+T — Ve inf = 1.25(A4; + ASZ)Fy —Vear inf (3.5)

@ V. = Vymax @ =0.85
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3.9 Secciones Definitivas

Fue necesario modificar las secciones obtenidas mediante el predimensionado
con la finalidad de cumplir con todos los criterios mencionados en la seccion

anterior. Las secciones definitivas a utilizar en los miembros son las siguientes:

Tabla 3-15 Secciones Definitivas

Miembro Piso Seccion (cm)
Columna Central i g ggi;g
Columna Lateral i g ggigg
Columna Esquina Lll g ggigg

Viga sentido Y : 5 . 28§22
Viga sentido X 1 5 4 ggﬁg
Nervio de Rigidizacion 1-5 25x25

En la siguiente figura se encuentran la distribucién de acero longitudinal con

barras de refuerzo comercial para cada seccion.
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Figura 3.13 — Cuantia de Acero Longitudinal de las Secciones de Columnas

O O O O

Seccion 50x65
e 4 =3/4"

C040=7/8"

2 2 @ 9 @ @

Seccion 35x45 Seccidn 30x45 Seccion 30x40
03@=7/8" 24QJ=5/8" @6Cd=5/8"

«30 =34 ©®20=3/4"

Figura 3.14 — Cuantia de Acero Longitudinal de las Secciones de Vigas



3.10 Definicién de las Resistencias Nominal del Concreto

Se definieron cuatro resistencias nominales del concreto, previo a realizar el

Andlisis Estatico No Lineal. Se utilizaron las siguientes distribuciones:

a) El disefio se realiza con una resistencia del concreto de 250 kgf/cm? ya que
esta es la mas utlizada para edificaciones aporticadas de concreto
estructural en la ciudad de Caracas, Venezuela. Por lo tanto, servira de
referencia para comparar los resultados obtenidos con los otros casos

propuestos.

Tabla 3-16 Propiedades del Concreto Modelo 1

Peso Unitario (kgf/m?) 2500
Concreto Moédulo de Elasticidad (kgf/cm?) 238751.963342
Resistencia a Compresion (kgf/cm?) 250

b) Con la finalidad de obtener resultados significativos, se plante6 una
resistencia nominal del concreto de 210 kgf/cm?, ya que esta es un
resultado como peor escenario de una mezcla con materiales de baja
calidad de 250 kgf/cm?.

Tabla 3-17 Propiedades del Concreto Modelo 2

Peso Unitario (kgf/m?) 2500
Concreto Modulo de Elasticidad (kgf/cm?) 218819.788868
Resistencia a Compresion (kgf/cm?) 210
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c) Latercera distribucion se planted lo opuesto al caso anterior, el caso comun
en las construcciones a nivel internacional donde las resistencias en campo
tienden a ser un poco mayores a las de disefio, se utilizé 300 kgf/cm?. Otra
finalidad es de obtener un tercer valor y poder visualizar si existen

tendencias en los resultados.

Tabla 3-18 Propiedades del Concreto Modelo 3

Peso Unitario (kgf/m3) 2500
Concreto Modulo de Elasticidad (kgf/cm?) 261539.671943
Resistencia a Compresion (kgf/cm?) 300

d) La dultima resistencia se toma con fines de extender un poco la
investigacion, se busca ver la capacidad sismo-resistente de la edificacion
con una resistencia nominal exagerada de 400 kgf/cm? para un disefio
realizado con un concreto de 250 kgf/cm?.

Tabla 3-19 Propiedades del Concreto Modelo 4

Peso Unitario (kgf/m?) 2500
Concreto Moédulo de Elasticidad (kgf/cm?) 302000.000000
Resistencia a Compresion (kgf/cm?) 400

3.11 Analisis Estatico No Lineal “Pushover”

3.11.1. Verificacion Estructural para Aplicacién del Método

Es necesario cerciorarse de la factibilidad de aplicar el analisis “Pushover” al
modelo disefiado con el fin de asegurar resultados Optimos y otorgarle un

respaldo. Los chequeos realizados son los siguientes:

3.11.1.1. Criterio de Modos Altos

El documento de la ASCE/SEI 41-13 establece que el Analisis Estatico No

lineal tiene validez para estructuras en las cuales los efectos de modos altos no
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son significativos. Para determinar esto, se debe realizar un analisis modal
espectral a la edificacion incluyendo los modos de vibraciobn necesarios para
considerar una participacion de masa modal superior al 90%. Un segundo analisis
modal espectral debe ser realizado, considerando sélo la participacion del primer
modo de la estructura. De esta manera, se puede afirmar que los efectos de
modos altos son significativos si el corte para algun piso (resultado del analisis
modal considerando el 90% de participacion de masa modal), excede el 130% del
corte por piso correspondiente, considerando solo la respuesta del primer modo
(Toledo, 2011).

En caso de no cumplirse este criterio, se debe complementar el Analisis

Estatico No Lineal con un Procedimiento Dindmico Linear.

Tabla 3-20 Criterio de Modos Altos en X

Participacion de Masas (%) | Corte Basal (tonf) | V1-3/V1
Modo 1 79 246 1.20
Modo 3 12 49 '
Total 91 295

Tabla 3-21 Criterio de Modos Altos en Y

Participacion de Masas (%) | Corte Basal (tonf) | V2.4/V2
Modo 2 81 254 118
Modo 4 10 46 |
Total 91 299

Como se esperaba no hubo problemas con este criterio ya que la edificacion
utilizada es completamente regular, justamente con la intenciébn de no presentar

variables fuera de la linea de investigacion.

3.11.2. Patron de Cargas

3.11.2.1. Cargas Gravitacionales

Las cargas gravitacionales no lineales que actian en combinacién con la carga
monotonica creciente, Qa, se obtienen del capitulo 7 seccion 7.2 de la ASCE/SEI

41-13 presentada a continuacion:
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Q;=0Qp+ Q,+ Q (3.6)
Donde:

e (,:carga permanente.

e (,: carga variable efectiva, igual al 25% de la carga variable de disefio sin

reducir.

e (g carga de nieve Efectiva que contribuye al peso sismico efectivo. Si la
carga de nieve de disefio (n), es mayor a 30 [psf] (146 [kgf/m2]) entonces
Qs=0.2+Q, de lo contrario Q, = 0. Este Ultimo caso aplica en el estudio

realizado.

La definicion del caso de cargas gravitacional no lineal en el programa se

presenta en la siguiente figura:

44 Load Case Data X
General
Load Case Name ‘CGNU Design...
Load Case Type Nonlinear Static ~ Notes...
Exclude Objects in this Group Not Applicable
Mass Source Masa v
Initial Conditions

(® Zero Intial Condttions - Start from Unstressed State

O Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

Nonlinear Case

Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor e
cp 1 Add
Load Pattem SCP 1 Delete
Load Pattem cv 05
Other Parameters
Modal Load Case Modal v
Geometric Nonlinearity Option None -
Load Application Full Load Modify/Show.
Resuits Saved Final State Only Modify/Show ...
Nonlinear Parameters Default Modify/Show.
oK Cancel

Figura 3.15 — Definicion de Caso de Carga Gravitacional No Lineal
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3.11.2.2. Cargas Monotonicas

Las cargas laterales monotdnicas fueron aplicadas al modelo matemético en

proporcion a las fuerzas laterales de disefio. Las cargas se asignaron dentro del

programa en forma normalizada, es decir, no interesan los valores ni las unidades

en que se ingresan, solo la proporcion entre ellas. Estas cargas estaran ubicadas

en el centro de masa de cada piso, siendo el centro de masa del ultimo piso, el

nodo de control.

Tabla 3-22 — Distribucion de Cargas Laterales

Z

L.

Figura 3.16 — Distribucion de Fuerzas Laterales en Direccion X

Fx (kgf) | Fuerza Lat. X | Fy (kgf) | Fuerza Lat. Y
62.822 3162 62.952 2884
78.014 3926 77.990 3572
59.456 2992 60.654 2778
40.945 2061 43.440 1990
19.871 1000 21.831 1000
3162 torys
3926 tory4
2992 o3
—>t
2061 Story2
— 5 Story2
1% Story1

Base
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2884
T

Story5

3572

N Story4
2778 Story3
1% Story2
1% Story1

Z

- Base

Figura 3.17 — Distribucién de Fuerzas Laterales en Direccion Y

Se definié en el programa un caso de cargas laterales no lineales para el
analisis estatico no lineal en ambas direcciones.

74



|4y Load Case Data

General
Load Case Name
Load Case Type
Exclude Objects in this Group
Mass Source

Initial Conditions:

[PusHX | [ Deson. |
[ Net Applicable
|hhsn v|

() Zero Initial Condtions - Start from Unetressed State

(@) Cortinue from State &t End of Nonlinear Case (Loads & End of Case ARE Included)

Noniinear Case [oanL ~|
Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor i/

Load Pattem 1 Add
Other Parameters

Modal Load Case [ Modal ~|

Gecmetric Norlinearity Opticn [ Nane vl

Load Applicati [oi Modify/Show...

Fesuts Saved [Mutiple States

Monlinear Parameters ‘ Diefault

Figura 3.18 — Definicion del Caso de Carga Lateral “Push X”

14y Load Case Data

General
Load Case Name
Load Case Type
Bxclude Objects in this Group
Mass Source

Initial Conditions

[PusHY |

||'klilﬂﬂ’ Static v‘ | Notes.. |
| Not Appicable
|Masa v‘

(O) Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State

(® Continue from State =t End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

Noriinear Case |canL |
Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor LiJ

Load Pattem 1 Add
Other Pamameters

Modsl Load Case [Mogal |

Geemetrc Noriinearty Option [None *

Load Applicat [Dispi Modiy/Show...

Results Saved | Muktiple States

Nonlinear Paremeters | Default

Figura 3.19 - Definicion de Caso de Carga Lateral “Push Y”

X



La aplicacion de la carga sera por control de desplazamiento, donde fijamos un
desplazamiento al nodo de control, en este caso se utiliza un desplazamiento

exagerado de 0.5 metros con la finalidad de asegurar el colapso de la edificacion.

3.11.3. Definicidon de Zonas de Plastificaciéon

Se definio la generacion de rétulas plasticas a una distancia relativa de 0.05 y
0.95 en las columnas y vigas de la edificacion. A su vez, se limitaron los valores de
rotacion segun los parametros y criterios de modelado presentados en la Tabla

2.14 para vigas y Tabla 2.15 para columnas como se muestra a continuacion.

| 43 Frame Assignment - Hinges x

Frame Hinge Aszignment Data

Hinge Property Relative Distance
Auto ~ |0.05
Auto M3 0.95 e

Modify

Delete

Auto Hinge Assignment Data

Type. From Tables In ASCE 41-13
Table: Table 10-7 (Concrete Beams - Flexure) kem i
DOF: M3

Modify/Show Auto Hinge Assignment Data. ..

Cancel

Figura 3.20 — Asignacion de Rotulas Plasticas en Vigas
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| 4y Frame Assignment - Hinges x

Frame Hinge Assignment Data
Hinge Property Relative Distance

Auto P-M2-M3

Auto P-M2-M3

Auto Hinge Assignment Data
Type: From Tables in ASCE 41-13
Table: Table 10-8 {Concrete Columns)
DOF: P-M2-M3

[ox ] [ concel |

Figura 3.21 — Asignacion de Roétulas Plasticas en Columnas

. BiH1(Auta M3) . BIH1{Auta M3] . B3H1(Auta M3) . B4H1{Auta M3) . B5HI(Auto M3) i Storys
§ B1H2(Auto MJ]E B2ZH2(Auto MSE B3H2(Auto MSE B4H2(Auto MSE B5H10(Auto M3
z H = = z H
z 8 ] 3 5 E
o
4 FB1H3(Auto M3) 4 B2H3(Auto M3) 4 B3H3(Auto M3) 4 IB4H3(Auto M3) 4 3BSH1 (Auto M3) 47 Storys
; B1H4{Auto m]§ BZH4(Auto m% B3H4(Auto M&% B4H4(Auto m% B5H2(Auto m}§
5 5 H 3 3 E
L3
4 TB1H5(Auto M3) .4 IBZHS5(Auto M3) 4 iBIH5(Auto M3) 4 EBAHS(Auto M3) 4 EBSH3(Auto M3) i Story3
; B1H6{Auto m)§ B2H6(Auto m)§ B3H6(Auto m)§ B4H6(Auto m)§ B5H4(Auto m}g
5 8 3 3 3 E
o
4 EB1HT(Auto M3) 4 EB2HT(Auto M3) 4 EB3HT(Buto M3) 4 EBAHT(Auto M3) B5HS5(Auto M3) 4 F Sty
é B1H8(Auto m)§ B2H8(Auto m)§ B3H8(Auto m)§ B4HB8(Auto Mﬂ)§ B5HG(Auto m}é
3 5 H 3 5 5
o

B1HI(Auto M3) .4 TB2HI(Auto M3) ‘83H9(Auto M3) ‘B4H3(Auto M3) ‘B5H7(Auto M3) 4 f Story
é B1H10(Auto Ma)§ B2H10(Aulo M:!)g B3H10(Aulo M:!)g B4H10(Aulo M3)§ B5HB(Auto m)§
2, H H H H X
5 g g 3 & ]

B
[ui] T [us} o o [u=) (==} ase

Figura 3.22 — Rétulas Plasticas Definidas de la Edificacién en Direccion Y

77



B21H1(Auto M3) B22H1(Auto M3) B23H1(Auto M3) Storys
B21H2(Auto M3) _ B22H2(Auto M3)5 B23H2(Auto M3)Z
&
H o a
o= o e
El s H
Ilg T|E & &
== = SlE olE
© ¢ °B21H3(Auto M3) © 4 “B22H3(Auto M3) ¢ SB23H3(Auto M3) 85 storys
— B21H4(Auto M3)_ B22H4(Auta M3) B23H4(Auta M3)
=
e o d
z ¥ &g ]
© ¢ = B21H5(Auto M3) © ¢ © B22HS5(Aulo M3) “ ¢ © B23HS5(Auto M3) Co°  sion3
BZ1H&(Auto M3) B22H6(Auto M3) & B23HE(Auto M3) 5
a a
= Z 3 3
o g = =
HE s o a
o= = =
g 3 ]
EI § S ;
Iy I|s 5| E &
© ¢ ©B21HT(Auto M3) O g 5 B22HT(Auto M3) © ¢ 5 B23HT(Auto M3) Ogt Story2
B21HB(Auto M3) _ B22Ha(Auta M3) B23Ha(Auta M3) =
a
= o a
o o 3 s
£ 2 :
& E
I I
£ E el 213
© ¢ ©B21HI(Auto M3) © ¢ 5 B22HS(Auto M3) ¢ - B23HI(Auto M3) e storyi
B21H10(Auto M3) B22H10(Auto M3) & B23H10(Auto M3)
&
H o a
o= o e
HE 3 ]
HE g E
I|d & 5
£l g 2 Z
= 5 o ol?
s x ‘e $° $° Base
[an] [=n} (=) =)

Figura 3.23 — Rétulas Plasticas Definidas de la Edificacién en Direccion X

Se puede demostrar analiticamente que los diagramas de momento en vigas y
columnas ante una solicitacion horizontal que afecte a la estructura presentan sus
maximos en los extremos de tales miembros, lo que sefala una alta probabilidad
de generar rotulas plasticas en estos puntos. Por esta razon, se prevé la
generacion de deformaciones inelasticas a 0.05 y 0.95 de la longitud del miembro

a evaluar.
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Figura 3.24 — Diagrama de Momento Tipico para un Portico Sujeto a Carga
Horizontal

La edificacion a analizar se caracteriza por estar constituida por miembros
esbeltos. En consecuencia, se puede afirmar que el esfuerzo de corte no es
predominante, siendo el esfuerzo por flexion para las vigas y la interaccion entre el
momento y la carga axial para las columnas, lo que controla la formacién de
rétulas plasticas en tales elementos. Por lo tanto, en este estudio no se considera

la formacion de rétulas por esfuerzo de corte.
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Capitulo 4 — Analisis y Resultados

El analisis de estudio para los cuatro modelos evaluados fue realizado en el
programa de analisis estructural ETABSv16.2.0, con el fin de determinar su
capacidad sismo-resistente segun el Andlisis Estatico No Lineal utilizando el
Método del Coeficiente de Desplazamiento de la ASCE 41-13. Para lograr este
objetivo, es necesario conocer la formaciéon de deformaciones inelasticas en los
miembros, establecer la relacion entre el desplazamiento del nodo de control y el
cortante basal con la finalidad de obtener la curva de capacidad, determinar el
desplazamiento meta y calcular la ductilidad para cada edificacion. Con este
propoésito se sometid cada modelo a una serie de cargas laterales monotonicas
crecientes de manera progresiva hasta el punto de colapso. De esta forma, a partir
del andlisis desarrollado se obtuvieron los resultados necesarios para definir un

comportamiento estimado para cada edificacion ante un evento sismico.

4.1 Zonas de Plasticidad en los Miembros

Para evaluar el comportamiento de las edificaciones durante el analisis, se
presentan la formacion de rotulas platicas de los miembros para los porticos de
cada modelo con un desplazamiento igual del nodo de control. La intencion es
poder evaluar el desempefio ante acciones sismicas de las diferentes
edificaciones en paralelo. En la siguiente figura se muestra como son
representados por el programa los rangos de la relacion carga-deformacion para

cada rétula plastica.
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Figura 4.1 — Relacion Cargas-Deformacion
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Figura 4.2 — Deformaciones Inelasticas para los 5 centimetros en Sentido X
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Figura 4.3 — Deformaciones Inelasticas para los 5 centimetros en Sentido Y
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Figura 4.4 — Deformaciones Inelasticas para los 10 centimetros en Sentido X
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Figura 4.5 — Deformaciones Inelasticas para los 10 centimetros en Sentido Y
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Figura 4.6 — Deformaciones Inelasticas para el Colapso Sentido X
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Figura 4.7 — Deformaciones Inelasticas para el Colapso Sentido Y

Observando las figuras anteriores se puede determinar que todos los modelos

presentan un comportamiento deseado ante acciones sismicas, ya que la
formacion de rotulas plasticas ocurren de manera secuencial en las vigas, y por

otro lado las primeras que aparecen en las columnas no forman mecanismos

cinematico.
Este comportamiento es esperado ya que el disefio se llevé a cabo con la

relacion columna fuerte-viga débil, se puede apreciar como deformaciones
plasticas en una gran cantidad de vigas no compromete la estabilidad de la
estructura, sin embargo, la formacién de rétulas plasticas en pocas columnas que

generen un mecanismo cinematico trae como consecuencia el colapso de esta.

Por otro lado, se puede apreciar como para un mismo desplazamiento del
nodo de control es necesario que se generen mas roétulas plasticas segun mayor
es la resistencia nominal del concreto, esto se debe a que los miembros
estructurales poseen una mayor rigidez por lo que sera necesario fuerzas mayores

y mayor cantidad de deformaciones inelasticas.
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4.2 Curva Pushover

La curva pushover o curva de capacidad es la relacion que existe entre el

desplazamiento del nodo de control y cortante basal de la edificacion, esta es la

representacion del incremento de las cargas laterales monoténicas hasta el

colapso. En el programa utilizado se puede trabajar de dos maneras, el primero

establece una fuerza lateral tope y se lleva a cabo el incremento de fuerzas a este

valor, y el segundo método funciona de igual manera que el anterior pero

estableciendo desplazamiento maximo del nodo de control. En esta investigacion

se establecio un desplazamiento maximo del nodo de control exagerado de 50

centimetros, con la finalidad de asegurar el colapso de las edificaciones.

A continuacion, se presentan las curvas pushover obtenidas de los diferentes

modelos segun cada sentido.
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Figura 4.8 — Curvas Pushover Sentido X
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Figura 4.9 — Curvas Pushover Sentido Y

Se presenta también los desplazamientos maximos del nodo de control y el

cortante basal maximo para cada caso.

Tabla 4-1 — Desplazamientos Ultimos

Sentido X
Resistencia Nominal | Desp. Ultimo | Corte Basal Ultimo
(kgflcm?) (m) (tonf)
210 0.15244 1118.62
250 0.15457 1192.82
300 0.15083 1244.05
400 0.14474 1327.26
Sentido Y
Resistencia Nominal | Desp. Ultimo | Corte Basal Ultimo
(kgflcm?) (m) (tonf)
210 0.15613 964.92
250 0.16324 990.81
300 0.16411 1011.34
400 0.16585 1043.98

Observando las figuras 4.8 y 4.9, se determina que la edificaciébn presenta

diferente comportamiento para cada sentido y esto se debe a que es una
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edificacidon con mayor numero de ejes de resistencia para cada sentido, seis para
Y y cuatro para X. Al aplicar las fuerzas laterales en sentido X la estructura
presenta una menor rigidez, es decir, los cortes obtenidos son mayores y los
desplazamientos maximos son menores, mientras que en sentido Y ocurre el
comportamiento deseado de una estructura sismo-resistente donde los cortes son
menores pero los desplazamientos maximos obtenidos son mayores, esto se

traduce en ductilidad de la edificacion

Por otro lado, al comparar los valores maximos obtenidos del modelo con la

resistencia nominal de disefio con los otros se puede determinar:

1. En sentido X el modelo con la resistencia nominal de 250 kgf/cm? presenta
el mayor desplazamiento méaximo, esto se atribuye a que esta fue utilizada
para el disefio de la estructura.

2. En sentido Y se puede observar como la diferencia entre los
desplazamientos maximos para los aumentos de la resistencia nominal no
es significativa.

3. Al comparar los desplazamientos maximos de las resistencias de
250kgf/lcm? y 210kgf/lcm? en sentido Y, se observa una diferencia
importante. Al presentar problemas con la calidad de los materiales es
necesario tomar estas consideraciones, de lo contrario se encuentra

comprometida la capacidad sismo-resistente de la edificacion.

4.3 Desplazamiento Meta

Existen varios métodos para estimar el desempefio de una estructura al aplicar
el Andlisis Estatico No Lineal, en esta investigacion se utilizé el método del
coeficiente del desplazamiento propuesto por la ASCE/SEI 41-13, cuyo objetivo
fundamental es predecir de forma sencilla y confiable cual sera el desplazamiento
lateral maximo que se espera en una estructura ante una determinada accion
sismica. Este método modifica la respuesta elastica lineal del sistema equivalente
de un grado de libertad multiplicandolo por una seria de coeficientes para generar

un estimado desplazamiento maximo global, elastico e inelastico.
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A continuacion, se presentan los factores de ajuste y desplazamientos meta

para cada modelo:

Tabla 4-2 — Desplazamiento Meta Modelo 1, 250kgf/cm?

Factores Sentido Y Sentido X
Co 1.329 1.355
Ci1 1.102 1.088
C> 1.007 1.010
Sa (Q) 0.702 0.702
Te (seQ) 0.397 0.529
Ki (tonf/m) 33661.670 18687.300
Ke (tonf/m) 33661.670 18687.300
Ti (seq) 0.397 0.529
a 0.139 0.298
Mstrength 1.970 2.480
Dy (m) 0.022 0.032
Vy (tonf) 744.903 591.608
W (tonf) 2220.378 2220.378
Cm 0.9 0.9
Desp. Meta 0.040 0.072
Corte (tonf) 830.052 818.510

Tabla 4-3 — Desplazamiento Meta Modelo 2, 210kgf/cm2

Factores Sentido Y Sentido X
Co 1.326 1.354
C1 1.095 1.083
C2 1.007 1.009
Sa () 0.702 0.702
Te (seQ) 0.415 0.553
Ki (tonf/m) 30851.430 17127.190
Ke (tonf/m) 30851.430 17127.190
Ti (seq) 0.415 0.553
a 0.125 0.295
Mstrength 1.979 2.512
Dy (m) 0.024 0.034
Vy (tonf) 741.349 584.163
W (tonf) 2220.378 2220.378
Cm 0.9 0.9
Desp. Meta 0.044 0.078
Corte (tonf) 818.037 807.683
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Tabla 4-4 — Desplazamiento Meta Modelo 3, 300kgf/cm?

Factores Sentido Y Sentido X
Co 1.328 1.355
Ci1 1.111 1.096
C2 1.008 1.011
Sa () 0.702 0.702
Te (seQ) 0.380 0.505
Ki (tonf/m) 36874.510 20470.910
Ke (tonf/m) 36874.510 20470.910
Ti (seqQ) 0.380 0.505
a 0.145 0.306
Mstrength 1.956 2.473
Dy (m) 0.020 0.029
Vy (tonf) 750.227 593.281
W (tonf) 2220.378 2220.378
Cm 0.9 0.9
Desp. Meta 0.037 0.067
Corte (tonf) 839.451 827.848

Tabla 4-5 — Desplazamiento Meta Modelo 4, 400kgf/cm?

Factores Sentido Y Sentido X
Co 1.329 1.358
C1 1.126 1.108
C2 1.009 1.012
Sa () 0.702 0.702
Te (seg) 0.353 0.470
Ki (tonf/m) 42592.911 23630.213
Ke (tonf/m) 42592.911 23630.213
Ti (seQ) 0.353 0.47
a 0.160 0.310
Mstrength 1.944 2.435
Dy (m) 0.018 0.026
Vy (tonf) 754.952 602.696
W (tonf) 2220.378 2220.378
Cm 0.9 0.9
Desp. Meta 0.033 0.058
Corte (tonf) 856.003 843.712

Para poder visualizar de manera mas sencillas las diferencias entre los

resultados obtenidos para cada resistencia nominal, se presenta la siguiente figura
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Corte Basal (tonf)

donde se establece la relacion entre el corte basal, el desplazamiento de cedencia

y desplazamiento meta para todos los modelos en ambos sentidos.

Corte Basal vs Desplazamientos Meta
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Figura 4.10 — Desplazamientos Meta en Ambos Sentidos

El desplazamiento meta en sentido X es notablemente mayor en comparaciéon
con el sentido Y, esto indica que para una misma demanda sismica la edificacion
es mas vulnerable en sentido X ya que el desplazamiento meta se encuentra mas
cercano al desplazamiento maximo. En el disefio de estructuras sismo-resistentes
se busca que la distancia entre estos puntos sea la mayor posible ya que esta es

una respuesta aproximada de la edificacion ante un determinado evento sismico.

A medida que aumenta la resistencia nominal del concreto se observa para

ambos sentidos que el corte de cedencia (Vy) aumenta y el desplazamiento de
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cedencia (Dy) disminuye, esto es un comportamiento no deseado del rango
elastico y se debe a que aumenta la rigidez de la estructura al aumentar la
resistencia nominal del concreto, sin embargo, es necesario evaluar el
comportamiento inelastico hasta el desplazamiento maximo con la finalidad de

obtener la ductilidad de la edificacion para cada uno de los casos.

4.4 Ductilidad

La ductilidad es una de las propiedades mas importantes de una estructura
sismo-resistente, se puede obtener de la curva pushover para cada modelo

mediante la siguiente expresion.

Desp. Maximo

(4.1)

- Desp. de Cedencia

Tabla 4-5 — Valores de Ductilidad

Resistencia Nominal (kgf/cm?) Mx My
210 4.6 6.5
250 4.9 7.4
300 52 8.1
400 57 9.4

Ductilidad vs Resistencia Nominal
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Figura 4.11 — Ductilidad segun la Resistencia Nominal del Concreto
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La ductilidad aumenta en conjunto con la resistencia nominal del concreto,
esto se debe a que al aumentar la resistencia se obtuvieron menores
desplazamientos de cedencia y al estimar la relacién que existe entre este y el
desplazamiento maximo se obtiene un aumento para todos los casos. Sin
embargo, aunque esta relacion arroja mayores valores de ductilidad en conjunto
con los aumentos de resistencia, la respuesta de la estructura no es la deseada, al
observar la figura 4.10 para las menores resistencias se obtuvieron mayores
desplazamientos de cedencia, es decir, que presentan una mayor capacidad de
deformacion elastica. Por otro lado, en sentido Y los valores de ductilidad son
notablemente mayores, en la seccion 4.1 se comentd las razones de esta

particularidad.

En muchos paises el valor de la ductilidad presentado es el utilizado como
factor de reduccién de respuesta en el espectro de disefio, sin embargo, es
Venezuela se aumenta en un veinticinco por ciento. A continuacion, se presentan

los valores de los factores de reduccion de respuesta obtenidos.

Tabla 4-6 — Factores de Reduccion de Respuesta

Resistencia Nominal (kgf/cm2) Rx Ry
210 5.7 8.1
250 6.2 9.2
300 6.5 10.1
400 7.1 11.7

Para todos los modelos en ambos sentidos los valores obtenidos son mayores
al utilizado en el disefio, en este caso cinco, este valor se estd quedando por
debajo para los verdaderos valores de los modelos. Lo que quiere decir esto, es
que la edificacion disefiada es capaz de disipar una mayor cantidad de energia

que la estimada en el disefio.
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4.5 Diagrama de Momento-Curvatura

El diagrama momento-curvatura de una deformacion inelastica indica los
valores de rotacion en radianes que posee la rétula para un determinado momento
ejercido sobre la misma. Estos valores de rotacion se acotan hasta llegar al
colapso de la estructura, obteniendo asi, una estimacion del comportamiento de la

rétula a medida que se le ejerce una mayor fuerza lateral a la edificacion.

Momento-Curvatura
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Figura 4.12 — Diagrama de Momento-Curvatura

A partir de este diagrama de momento-curvatura de la rétula plastica ubicada
en la columna “C9” se pueden hacer varias observaciones. En primer lugar, el
diagrama presento una forma bastante similar para las cuatro resistencias
nominales, y a su vez muy parecido al comportamiento esperado de una
deformacion inelastica, lo cual indica que el comportamiento es el adecuado. En

segundo lugar, el momento capaz de ser absorbido por la deformacion inelastica
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aumenta a medida que incrementa la resistencia nominal del concreto. Por ultimo,
se evidencia que para una resistencia por debajo de la de disefio la rétula no
presenta un comportamiento estable por lo que pudiera ocasionar una
desestabilizacion en la estructura, esto debido, entre otras, por la redistribucion de

los esfuerzos por flexion.

Para evaluar el comportamiento sismico de una estructura se debe hablar
de los distinto niveles de desempefio de la estructura, en el caso de esta
edificacion y para efectos de la columna central de la misma, se puede decir que
para un sismo de disefio determinado a medida que incrementa la resistencia
nominal del concreto la rotacién es menor, pudiendo asi, entrar en los niveles de
ocupacién inmediata para valores de resistencia de 300 Kgf/cm? y 400 Kgf/cm?. De
manera contraria ocurre si la resistencia disminuye, comprometiendo la estructura
a niveles de desempefio mas bajos. En dado caso que el punto de desempefio de
la estructura se encuentre cercano al nivel de prevencion de colapso, se debe
tener un control estricto con los ensayos obtenidos de resistencia de concreto, ya
gue se evidencia que para una resistencia hominal menor a la de disefio pudiera

generar un colapso de la edificacion.
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Capitulo 5 — Conclusiones y Recomendaciones

5.1 Conclusiones

Queda comprobado que el Analisis Estatico No Lineal “Pushover” es una
alternativa viable cuando se desea conocer el desempefio de una estructura. Sus
principales ventajas radican en la simplicidad y la capacidad del analisis de
estimar las deformaciones de los componentes y del sistema con una exactitud

aceptable y sin el esfuerzo requerido por un analisis dinamico.

El aumento de la resistencia nominal del concreto para una edificacion
previamente disefiada con una resistencia nominal determinada, esta ligado de
manera directa con el nimero de zonas de disipacion de energia inelésticas
(rétulas plasticas). Al utilizar resistencias nominales del concreto mayores
aumenta la rigidez de los miembros estructurales de la edificacion, por esta razén
para lograr un mismo desplazamiento del nodo de control es necesario aplicar una
mayor fuerza cortante y generar un mayor numero de zonas con deformaciones

inelasticas.

En este estudio se demostré6 que al disefiar una edificacibn tomando en
consideraciones los chequeos planteados en la norma COVENIN 1756-1:2001 y la
Fondonorma 1753-2006, la respuesta aproximada de la edificacién ante un evento
sismico presenta un comportamiento adecuado, la generacion de rétulas plasticas
ocurre primero en vigas y a medida que aumenta el desplazamiento del nodo de
control aumenta el nimero de roétulas plasticas. Por otro lado, las rotulas que se
presentan en las columnas en un principio no generan mecanismos cinematicos.
Estas son las evidencias del colapso progresivo que sufren las edificaciones

sismo-resistentes ante eventos sismicos.
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Se establecio la relacion que existe entre el desplazamiento de un nodo de
control y el cortante basal, generando asi, una curva de capacidad de la estructura
para las diferentes resistencias nominales. Se evidenci6 que al utilizar una
resistencia nominal del concreto menor a la de disefio puede verse afectado el
comportamiento general de la estructura, poniendo en riesgo la estabilidad de la
edificacion, por lo que se deben tener mdultiples controles con la calidad de los

materiales utilizados para asegurar la resistencia de disefio.

A su vez, se determind que la respuesta de una edificacion aporticada ante
eventos sismicos varia segun el nUmero de ejes de resistencia que se oponen a la
fuerza aplicada, para un mayor numero de ejes el comportamiento se aproxima al
deseado. En los modelos evaluados se obtuvo un comportamiento diferente para
los sentidos X y Y, esto se debe a lo explicado anteriormente, donde en sentido Y
la fuerza absorbida es menor, pero presenta una mayor ductilidad la cual es vital a

la hora de un evento sismico.

En cuanto al comportamiento del modelo en base al desplazamiento meta
del nodo de control para la diferentes resistencias nominales del concreto, se
concluyé6 que el desplazamiento meta varia segun el nimero de ejes de
resistencia en cada sentido, en sentido X (sentido con menos ejes de resistencia)
los valores obtenidos son mayores a los valores en sentido Y, lo cual indica que
para la misma demanda sismica la edificacion posee de una mayor vulnerabilidad
en sentido X, ya que el desplazamiento al ser mayor se encuentra mas cerca al

desplazamiento maximo, punto de colapso.

En cuanto a la ductilidad se determin6é que para el sentido de la edificacion
donde esta presenta una mayor ductilidad, los valores de ductilidad calculados son
mas sensible a cambios al variar la resistencia nominal del concreto, en esta
investigacion el sentido que presento mayor ductilidad fue en Y y los aumentos de
ductilidad llegaron a ser hasta un 27%. Por otro lado, el valor del desplazamiento
de cedencia disminuye al aumentar la resistencia nominal del concreto, lo que trae

como consecuencia un aumento en la ductilidad de la edificacion.
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Se demostrd que al realizar un disefio conservador, que cumpla con todos los
requisitos de las normas vigentes el valor del factor de reduccion de respuesta de
esta edificacion ser4 mayor que el utilizado en el disefio.

5.2 Recomendaciones

Con base a las limitaciones encontradas durante el desarrollo de este trabajo,
resulta necesario realizar algunas recomendaciones que permitan ampliar el
alcance del estudio, asi como validar el modelo de analisis desarrollado. Para ello,

se plantean las siguientes recomendaciones:

1. Estimar la capacidad sismo-resistente de los modelos planteados en la
investigacion mediante el analisis dinamico no lineal, con el objetivo de
calibrar con mayor exactitud los resultados obtenidos mediante el analisis
estatico no lineal.

2. Se recomienda al realizar los modelos de las edificaciones en el programa
de analisis estructural ETABSv16.2.0, definir las losas como elementos
“Shell” con la finalidad de que estas aporten cierta rigidez a las vigas y
poder evaluar como afecta esto a la formacion de rétulas plasticas en las
columnas. Al realizar una edificacion las vigas cuentan con una serie de
elementos no intencionalmente estructurales que proporcionan rigidez,
como por ejemplo, losas, mamposteria, entre otros.

3. Definir las resistencias nominales de manera aleatoria para diferentes
miembros en un mismo modelo. De esta forma los resultados obtenidos
presentaran una respuesta un poco mas aproximada a lo que sucede
realmente al realizar una edificacion.

4. Disefiar una edificacion para una determinada resistencia nominal que
cumpla con todos los criterios de las normas vigentes pero siendo menos
conservador, esto con la finalidad de que los resultados presentados sean
mas significativos al realizar variaciones en la resistencia nominal del

concreto.
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ADENDUM

Como fue mencionado en la introduccién de la investigacion este Trabajo
Especial de Grado presentaba un enfoque diferente en sus inicios. En esta

seccion se pretende explicar a detalle lo ocurrido.
1. Variaciones en la Metodologia:

El trabajo especial de grado inicial presentaba el enfoque de determinar la
incidencia de la variacion de la cuantia de acero transversal de las columnas en la
capacidad sismo-resistente de una edificacion. El disefio realizado de la
edificacion es el mismo presentado en esta, una edificacion aporticada de
concreto estructural completamente regular y bajo las normas COVENIN 1756:1-
2001 y Fondonorma 1753-2006.

A diferencia de la metodologia presentada al obtener el disefio final de la
edificaciobn se realizaron tres modelos con diferentes cuantias de acero

transversal. Se presentan a continuacién cada uno de las cuantias definidas:
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Modelo "Fuerte" @ 7cm
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Cuantias de Acero Transversal para el Modelo “Fuerte”

2. Resultados Obtenidos.
Se presenta a continuacion las curvas de pushover obtenidas para cada uno

de los modelos realizados en ambos sentidos:
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Aunque no pareceria las figuras presentadas muestra la curva de pushover
para los tres modelos, no se nota diferencia porque los resultados obtenidos son
exactamente iguales para los tres casos y esto llama la atencién ya que al confinar
el concreto de manera correcta se aumenta la resistencia y ductilidad de los
miembros. Se puede demostrar analiticamente que la seccién con mayor acero de

refuerzo es capaz de resistir esfuerzos mayores.

Se realizaron siete modelos diferentes variando las secciones a utilizar,
inclusive casos que no cumplian con los criterios de las normas venezolanas y
para todos los casos de estudio el resultado obtenido fue el mismo, no existe
variacion de la capacidad.

Estos se debe a que el sistema estructural a utilizar es el aporticado, en el cual
los miembros se encuentran en su mayoria bajo esfuerzos de flexién, inclusive las
columnas para un edificio de baja altura como el disefiado la carga axial no es
significativa. Al aplicar el analisis estatico no lineal, las vigas y columnas de la
edificacion fallan debido a esfuerzos cortantes, esto sirve como demostracion que
al disefar una estructura de manera conservadora bajo los criterios de las normas

sismo-resistentes venezolanas los miembros no presentan fallas por corte.

Se presenta a continuacion una dramatizacion de lo que se encuentra

ocurriendo en los miembros de los modelos de estudio:

Fuerza Lat = 50tonf Fuerza Lat = 100tonf

A B A B AN B A

Diagrama de Momento Diagrama de Corte Diagrama de Momento Diagrama de Corte
Fuerza Lat = 1390tonf (Falla)

R — Cedente
Als 58 A : — Actuante

Diagrama de Corte

Diagrama de Momento
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Lo que se busca representar es como los miembros de la edificacion, falla por

flexion mientras que el corte actuante no se acerca al corte de cedencia.

3. Posibles Soluciones:

Se plantean dos posibles soluciones para poder lograr que los resultados

obtenidos en el analisis estatico no lineal presenten diferencias para los tres

modelos presentados.

e La primera solucion planteada es encontrar una ecuacion que relaciones el
momento cedente de la seccion del miembro y la cuantia de acero
transversal definida, con la finalidad de poder definir un diagrama de
momento-curvatura para cada uno de los modelos y en base a estos definir
los valores de “a”, “b” y “c” de las rotulas plasticas en el programa de

andlisis estructural ETABSv16.2.0.

Se presenta a continuacion un ejemplo de lo que serian los diagramas de

momento-curvatura obtenidos para cada modelo.

Diagrama de Momento-Curvatura

E Debhil
§ Fondonorma
‘g | —— Fuerte

Rotacion (rad)

Al definir las rotulas plasticas bajo diferentes parametros para cada caso de

estudio, los resultados obtenidos deberian variar.
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e Otra manera de poder obtener las diferencias que aporte la cuantia de

acero transversal en el momento cedente del miembro es mediante las

tablas de parametros presentada por la ASCE/SEI 41-13. En este estudio

son las tablas 2-3 y 2-4. Lo que se plantea en este caso es definir las

rétulas plasticas bajo los valores propuestos, pero utilizar diferentes

paradmetros para cada caso.

Para el caso denominado “Fuerte” se plantea utilizar los mayores parametros

de la tabla, para el caso “Débil” los menores parametros y para el caso de la

“Fondonorma” realizar una interpolacion lineal entre estos dos. A continuacion, se

presenta como se tomarian los valores para cada uno de los modelos.

[—— — Accepiance Critedia®
Enniie Plastic Actations Angle (radians)
Plastic Rotations Arghe Herangth
(ractians) Ratia Periormancs Lavel
Conditions '] b ] LS (=]
Condition 1.*
Py
<01 200, D0 TR L) 0z LS s 000
2085 200, 00 LD 0o nn 3 LS LEENITy]
=i ), (02 0oz7 34 0z LS 2T 0034
206 =01, 0.005 0.005 0.0 0002 000k 0,005
Condition ii.*
L ot v Modelo Fuerte
Afe b by 7
0.1 200, (s =3 {(0.25) L2 s [ (S 45 Ll ]
<01 20,006 =6 (0.5) L1 ¢ . 0005 0045 0,060
=0t 20,006 <3 (0.25) 0.010 0.01 00 0003 0009 0010
. 1] 20 (s 26 (05) CL0s UL LEEH] 003 007 LERE I
=01 <00, 0005 <3 (0L3%) 0012 012 02 s LLLi ] 0012
<01 <11, (005 20 (0.5) g LS 000
206 S0.0005 <3 (0.25) 0,004 0.004 0.0 0002 0003 0,004
=0t <0005 26 (0.5) 2 1 g 00 0.0 00
Condition iii.* Modelo Débil

Tabla de Pardmetros para Columnas de la ASCE/SEI 41-13

Aplicando estos valores, nuevamente deberia de existir una variacion para los

resultados obtenidos en cada caso.
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