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RESUMEN

Debido a que el dafio estructural se correlaciona mejor con los desplazamientos
mas que con las fuerzas, ademas el método tradicional basado en fuerzas
presenta muchas falencias es que se plantea este trabajo de investigacion que
propone una metodologia de Disefio Sismico Basado en Desplazamientos,
basado en un enfoque de disefio por desempefio propuesto por Moehle, Kowalsky

y Priestley desde los afios 90.

Esta metodologia de disefio es aplicable a estructuras aporticadas planas y
regulares de concreto armado, y se complementa con un disefio por capacidad

para los elementos estructurales para conseguir una estructura ductil.

Finalmente esta metodologia se aplica a una edificacion aporticada de 6 niveles
ubicada en una zona de alta sismicidad (0.45g) y para dar la validez a este método
de realiza una verificacion mediante un analisis estatico no lineal, obteniéndose
resultados con una mejor prediccion y control de la respuesta sismica, por lo que
se puede considerar como un método alternativo de disefio sismico de facil
aplicacion y no requiere el uso de programas especializados. Asimismo se
presenta una propuesta de incorporacidbn en la norma peruana de disefio

sismorresistente E-030.
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ABSTRACT

Because structural damage correlates better with displacements than with forces
additionaly the traditional method based on forces presents many shortcomings is
that this work of research is proposed the proposes a methodology of
Displacement-Based Seismic Design, based on a Performance design approach

proposed by Moehle, Kowalsky, and Priestley since the 1990s.

This design methodology is applicable to frames and regular reinforced concrete
structures and is complemented by a design by capacity for the structural elements

to achieve a ductile structure.

Finally, this methodology is applied to a structured building of 6 levels located in a
zone of high seismicity (0.45g) and to give validity to this method of performing a
verification by a nonlinear static analysis, obtaining results with a better prediction
and control of the seismic response, so it can be considered as an alternative
method of seismic design easy to apply and does not require the use of specialized
programs. Likewise, a proposal for incorporation in the Peruvian Code of seismic

resistant design E-030 is presented.



XVii

INTRODUCCION

El objetivo de la ingenieria estructural es disefiar estructuras para asegurar que la
edificacion no colapse ante los eventos sismicos importantes que pudieran
presentarse, evitando asi la pérdida de vidas humanas. Sin embargo, las pérdidas
econOmicas Yy las interrupciones de ocupacion asociado al dafio estructural
causado por eventos sismicos hacen cada vez mas importante controlar el dafio
de las estructuras y sus componentes, lo que ha hecho evidente la necesidad de

revisar y validar los procedimientos actuales de disefio.

Los métodos convencionales de disefio sismico usados en la actualidad, basado
en fuerzas, consiste en disefar las estructuras con los elementos mecanicos
obtenidos de un analisis lineal utilizando fuerzas derivadas de espectros de disefio
elastico afectado por factores de reduccion que consideran el comportamiento
inelastico de la estructura y como parte de un criterio de aceptacion incluyen al
final del procedimiento una revision de derivas de entrepiso, dependiendo si éstas
se parezcan o no al maximo permitido por la norma se puede proceder a un nuevo
analisis de redimensionamiento de los elementos, pero esta metodologia no
predicen de manera eficiente y confiable el comportamiento sismico de la

estructura, contentdndose con una grosera estimacién del mismo.

Debido a lo mencionado, la filosofia actual de disefio sismico consiste en estimar
de manera efectiva el comportamiento de las edificaciones para diferentes niveles
de desempefio antes los diferentes niveles de intensidad sismica. Priestley
plante6 una nueva metodologia de disefio sismico basado en desplazamientos,

basado en los principios de disefio por desempefio.

Este trabajo propone difundir y extender la metodologia propuesta por Priestley
basado en desplazamientos, como un método alternativo y de facil aplicacion para
estructuras conformadas por pérticos planos de concreto armado, para que en un

futuro se pueda implementar en nuestra norma de disefio.
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En el capitulo 1 se plantea el problema; en el capitulo 2 se resume el fundamento
del método; el capitulo 3 se desarrolla el marco metodoldgico; el capitulo 4 se
habla del diagndstico situacional; el capitulo 5 se da mayor énfasis a la método
del Disefio Basado en Desplazamientos, desarrollandose el fundamento de la
metodologia de disefio; en el capitulo 6 se aplica al método (DBDD) a un pértico
plano de una estructura de 6 niveles. Asimismo, con la finalidad de mostrar la
efectividad y validez del método propuesto, en el capitulo 7 se realiza una

verificacién por medio de un analisis estatico no lineal.



CAPITULO |

1. EL PROBLEMA

1.1. Planteamiento del Problema

El Per( esta localizado en una zona de alto riesgo sismico, donde la mayor
actividad sismica de origen tecténico se desarrolla en el cinturén del fuego. En el
cinturén del fuego ocurren mas del 80% de los sismos mas grandes del mundo.
En esta zona se da la convergencia de subduccion de la Placa Oceanica de Nazca
gue se introduce por debajo de la Placa Continental Sudamericana generando
terremotos de magnitud elevada (Santana, 2012). Son muchos los sismos que han
ocurrido en nuestro pais, dejando gran cantidad de muertes y serios dafios en la

infraestructura tanto en la parte estructural y no estructural.

En el Perd, la norma de disefio sismorresistente considera para el disefio de
edificaciones un solo nivel de intensidad del sismo, que para Vision 2000 se
denomina Sismo Raro y para el ATC-40 Sismo de Disefio. Al disefiar para un solo
nivel de intensidad del sismo tal como manda la norma peruana E-030, produce
incertidumbre de su buen comportamiento estructural para los diferentes niveles
de intensidad del sismo. Piqué (1995) afirma: “El disefio en la condicion limite del
sismo de disefio no es verificado o calibrado contra las demandas o solicitaciones
de sismos por lo que no hay ninguna garantia sobre la capacidad real de la

estructura bajo estas condiciones”.

Entonces al considerar en la norma E-030 un solo nivel de intensidad del sismo,
los disefios elasticos son incompletos para predecir un comportamiento adecuado
de las estructuras, mas aun si se trata de edificaciones esenciales como los
hospitales, centrales de comunicacién, cuarteles de bomberos y policia,
subestaciones eléctricas, reservorios de agua, centros educativos y edificaciones

gue puedan servir de refugio después de un desastre.



Ademas el método de disefio estructural en el Perl es conocido como método
basado en fuerzas y éste método presenta muchas falencias y/o limitaciones como
se describird mas adelante.

Debido a estas consideraciones, se ha desarrollado en este trabajo de
investigacion de disefio sismico basado en desplazamientos para sistemas
estructurales aporticadas de concreto armado, con la intencién de contribuir a la
mejora del comportamiento sismico de las estructuras, puesto que se considera
mas racional y de facil aplicacion que intenta solucionar las deficiencias de los

enfoques actuales basados en fuerza.

1.2. Formulacién del Problema

¢,Cudl es la metodologia de disefio sismico basado en desplazamientos que
permita mejorar el comportamiento sismico de estructuras aporticadas de

concreto armado?

1.3. Justificacion de la Investigacién

Los terremotos inducen en las estructuras fuerzas y desplazamientos. Si la
estructura tiene la capacidad de resistir los efectos del sismo elasticamente,
existira una relacion lineal entre las fuerzas y los desplazamientos inducidos que
es dada por la rigidez elastica del sistema. Por el contrario, si la estructura carece
de la resistencia necesaria, la relaciéon fuerza — desplazamiento deja de ser lineal
y depende de la rigidez elastica, propiedades inelasticas y de la historia de
desplazamientos impuestos en la estructura. Los puentes, edificios y otras
estructuras son comunmente disefiados con resistencias menores a las
requeridas para una respuesta elastica y como consecuencia de esto la estructura

responde inelasticamente, sufre dafio y disipa energia (Suarez, 2009).

En el disefio tradicional basado en fuerzas, el dafio que se espera en la estructura
es controlado mediante el uso de factores de reduccion de resistencia que
dependen del tipo de estructura. Estos métodos han sido cuestionados,
atribuyéndoseles serias falencias que conducen a disefios en los que la
vulnerabilidad de las estructuras resultantes no es uniforme. Esto ultimo contrasta
con la amenaza sismica con periodo de retorno uniforme actualmente incorporado

en muchos cddigos de disefo (Suarez, 2009).



1.3.1. Deficiencias en el método de Disefio Basado en Fuerzas (DBF)

El método de Disefio Basado en Fuerzas (DBF) presenta algunas deficiencias

tales como:
1.3.1.1. Larigidez es independiente de la resistencia

El DBF considera que la resistencia que se le da a una estructura (a través del

acero de refuerzo) no tiene efectos sobre la rigidez de ésta (Suarez, 2009).

El=-2 (1.1)

La ecuacion 1.1 revela que la hipétesis comun de disefio que la rigidez del
elemento es independiente de la resistencia implica que la curvatura de fluencia

sea directamente proporcional a la resistencia de flexion My.

5 =n (1.2)
Yy EI
Esta hipétesis es ilustrado en la figura 1.1. La consecuencia de esta hipétesis en
el disefio sismico convencional es que la rigidez de la estructura puede predecirse
al principio del disefio considerando las propiedades de la seccion no agrietada o
las propiedades de la seccion efectiva y asi calcularse el periodo de vibracion.
Posteriormente, este periodo se usa para obtener la aceleracién espectral de
disefio, y luego proporcionar la resistencia requerida de la estructura para las
fuerzas laterales asociadas. Esto simplifica grandemente el proceso de disefio,
pero como muestra Priestley (2003), la hipétesis inicial de rigidez independiente

de la resistencia es de hecho equivocada.
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Figura 1.1. Hipotesis de disefio - Rigidez independiente de resistencia (Adoptado
Priestley, 2003)
Investigaciones de Priestley & Kowalsky (2000) y Priestley (2003) han demostrado
a través de resultados experimentales y calculos analiticos detallados que la
rigidez actualmente no puede ser supuesta independiente de la resistencia. Al
contrario, se ha encontrado que la curvatura de fluencia de los elementos es
efectivamente independiente de la resistencia y se puede tomar como una
constante para dimensiones conocidas de la seccién. Por tanto, se puede deducir
gue la rigidez es directamente proporcional a la resistencia de flexion como se

muestra en la ecuacion 1.1. Esta relacion correcta es ilustrada en la figura 1.2.

o

Figura 1.2. Hipotesis de rigidez dependiente de la resistencia - Curvatura de
fluencia constante (Priestley, 2003)



El resultado final de estas conclusiones es que no es posible ejecutar un analisis
preciso de los periodos elasticos estructurales o de la distribucion elastica de
resistencia requerida a través de la estructura hasta que las resistencias finales
de los elementos hayan sido determinadas. Esto implica que el disefio sismico
convencional basado en la rigidez elastica de los elementos y consideraciones
basadas en fuerzas debe ser un proceso iterativo donde las rigideces de los

elementos son actualizadas en cada iteracion.

Asimismo, Priestley (2003) indica que la curvatura de fluencia puede ser
encontrada a partir de las propiedades geométricas de los elementos:

- Columnas circulares b, ~225¢,/D (1.3a)
- Columnas rectangulares 4, ~ 2108, /hc (1.3b)
- Muros rectangulares en volado ¢y ~ 200 &y /Ly (1.3¢)

¢y ~ 1.70 &, /hyp (1.3d)

- Vigas de concreto

Estas ecuaciones pueden ser intuitivamente aceptadas, cuando uno considera
gue en una seccion de fluencia el refuerzo en ambos extremos de la seccién

probablemente esta en o cerca de la fluencia.

Estas expresiones fueron encontradas a partir de un estudio analitico en donde se
compara la curvatura de fluencia adimensional encontrada en diferentes curvas
momento — curvatura con diferentes relaciones de carga axial N,/f'cAy y se
observa que la curvatura de fluencia adimensional es comparativamente
insensible para variaciones de carga axial y cuantias de refuerzo: y por tanto es

insensible a la capacidad de momento.

La curvatura adimensional es definida para columnas rectangulares como: ¢Dy =
¢yhc/gy, de la misma forma se puede obtener para los otros tipos de elementos.

Los factores que aparecen en las expresiones de las curvaturas de fluencia son
los promedios de la curvatura adimensional que se obtuvieron en el estudio
analitico para diferentes elementos. Estos factores pueden variar en £+10% del
valor promedio indicado, lo cual se debe a las diferentes cuantias de refuerzo y

carga axial.



1.3.1.2. La capacidad de desplazamiento elastico es proporcional a la
resistencia

Debido a que la curvatura de fluencia ¢y depende solo de la geometria de la

seccion, se dice que el desplazamiento de fluencia de una estructura 4, puede

estimarse independientemente de la resistencia de la estructura. El considerar que
la rigidez es independiente de la resistencia conlleva a la errénea suposicion de
gue el desplazamiento de fluencia es directamente proporcional a la resistencia a

la resistencia de la estructura (Ver figura 1.3).
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Figura 1.3. Desplazamiento de fluencia en DBF (Suarez, 2009)

1.3.1.3. Generaliza la capacidad de ductilidad de las estructuras

Al utilizar factores de reduccion de resistencia R, para reducir la demanda elastica
de resistencia, se induce asi demanda de ductilidad en la estructura. Estos
factores de reduccién de resistencia varian dependiendo del tipo de estructura,
implicando que todas las estructuras dentro de un sistema estructural alcanzan la
misma demanda de ductilidad durante el sismo de disefio. El problema es que la
ductilidad es una propiedad estructural que debe establecerse en forma individual
para cada estructura y estado limite de disefio. No es posible imponer en una
estructura una cierta demanda de ductilidad debido a que el desplazamiento de

fluencia es independiente de la resistencia.



1.3.1.4. Usa factores de reduccién de resistencia

Utiliza factores R constantes para cada tipologia estructural, lo cual implica que la
demanda de ductilidad y la sobrerresistencia son iguales para todos los edificios
dentro de una misma categoria, asumiendo también que R no cambia con el

periodo y tipo de suelo.

El método de disefio directo basado en desplazamientos brinda solucién a los
problemas atribuidos al método tradicional, principalmente porque la reduccién
espectral (por amortiguamiento equivalente) se calcula en funcién de la demanda
de ductilidad de la estructura, caso por caso. Adicionalmente, la rigidez no necesita

ser asumida al inicio del disefio, mas bien es uno de los productos del disefio.

Debido a estas falencias y amenazas sismicas en los Ultimos afios se ha
implementado métodos para contrarrestar dichos problemas y limitaciones y uno
de ellos es el método Disefio Basado en Desplazamientos (DDBD) que es una
herramienta que se ha ganado popularidad para el disefio de edificaciones
regulares ya que brindan un sinnimero de ventajas ante los métodos tradicionales

basados en fuerzas.

Por lo expuesto, surge la idea de desarrollar esta tesis con la intencién de
contribuir a la mejora del comportamiento sismico de las estructuras de concreto

armado mediante el método basado en desplazamientos.

1.4. Objetivos
1.4.1. Objetivo general

Proponer una metodologia de disefio sismico basado en desplazamientos para
mejorar el comportamiento sismico de estructuras aporticadas de concreto

armado.
1.4.2. Objetivos especificos

1. Aplicar a una edificacion con planta regular aporticada de concreto armado de
mediana altura el método directo basado en desplazamientos.
2. Realizar la verificacion del disefio mediante un analisis estatico no lineal para

comprobar el comportamiento sismico de la estructura.



3. Proponer una propuesta de incorporacion del disefio sismico basado en
desplazamientos para estructuras aporticadas de concreto armado en la

Norma Peruana de disefio sismorresistente.
1.5. Conceptos Basicos

Para la formulacion del método basado en desplazamientos es necesario precisar
un alcance através de unos conceptos basicos para el entendimiento y asimilacion
de la metodologia.

1.5.1. Propiedades mecanicas de los materiales constitutivos del concreto
armado

Los estados limite describen el nivel de dafio impuesto por el sismo sobre la
edificaciéon (mencionado en la seccion 2.3), evidentemente tales dafios estan
relacionados con la deformacién impuesta sobre los materiales que conforman los

elementos, tales como el concreto y el acero de refuerzo para edificios de concreto

armado.

Para ello, definimos las leyes constitutivas (relacion esfuerzo — deformacion
unitaria) tanto para el acero como para el concreto. Para el caso del acero y como
usualmente ocurre en ensayos monétonos de barras corrugadas, se define una
curva de sobrerresistencia post-fluencia cuyo esfuerzo maximo f,, suele ser de
1.35 a 1.50 veces mayor a f,, en aceros de grado 60. La deformacion unitaria a la
fluencia ¢, se estima con f, /E, al final de la platea de fluencia inicial y antes del
inicio del endurecimiento, la deformacion unitaria &, s en promedio 0.008, el final
de la curva marca el inicio de la fractura del refuerzo y su deformacion unitaria g,
comunmente varia de 0.10 a 0.12, para propésitos de disefio y control de dafios

puede tomarse como ultimo valor a 0.6&,.
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Figura 1.4. Curva esfuerzo deformacion del acero corrugado grado 60, (Mander,
Priestley and Park, 1988)
En el andlisis estructural que se realizara, el criterio tomado para definir el inicio

de la fluencia del acero en tension fue considerar 1.1¢, (0.0023), y como se indico,

0.6&,, (0.06) para la fractura del mismo.

En caso del concreto, se debe modelar tanto el concreto no-confinado
(recubrimiento), como el concreto confinado (ndcleo), para ello, se trabajara con
el modelo unificado de Mander, Priestley and Park (1988). Usualmente se alcanza
una deformacion unitaria del concreto no confinado ¢, de 0.002 a la resistencia
maxima de disefio f'c; conservadoramente como se puede ver en la figura 1.5,
puede utilizarse una deformacion unitaria de 2¢g.,, (0.004) para propoésitos de
disefio y como criterios de verificacidn del inicio del desprendimiento del

recubrimiento de concreto en los elementos.

Como puede verse, el efecto de confinamiento mejora la resistencia y sobretodo,
la capacidad de deformarse de los elementos, al mismo tiempo que evita el
pandeo lateral del refuerzo longitudinal por accion ciclica de las cargas y previene
fallas fragiles debido a esfuerzos de corte; a su vez, todas estas caracteristicas
dependen del espaciamiento entre estribos transversales, diametro y del nimero

y distribucion de varillas longitudinales (Mander et. al., 1988).
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Figura 1.5. Curva esfuerzo deformacion para el concreto confinado y no-
confinado, (Mander, Priestley and Park, 1988)
La deformacion unitaria maxima del modelo confinado &, correspondiente a la
maxima resistencia alcanzada f’'cc, define el inicio en que el concreto del ndcleo
empieza a fracturarse y por tanto a degradarse, valores tipicos de 0.007 a 0.008

de deformacién unitaria caracterizan este nivel de dafo.
1.5.2. Diagrama de momento — curvatura (M — ¢)

Los diagramas de momentos curvatura se utilizan en el disefio basado en
desplazamientos para deducir analiticamente el comportamiento tanto lineal como
no lineal de secciones de concreto armado. Mediante esta herramienta se pueden
hallar los estados limite de la seccion. A continuacion se menciona las

suposiciones para la elaboracion de un diagrama de momento curvatura.

- Las secciones planas permanecen planas durante la carga del elemento.

- Ladeformacion del concreto y el acero son iguales a una misma distancia del
eje neutro, lo que supone una adherencia perfecta entre los dos materiales.

- Las propiedades lineales y no lineales del concreto y el acero de refuerzo son
conocidas de antemano.

- Laresistencia a tension de concreto se ignora.

- Las cargas axiales se aplican en el centroide de la seccion.
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1.5.3. Ductilidad

La propiedad de la seccion de los elementos que conforman la estructura de poder
deformarse sin llegar a su degradacion total o parcial, perdiendo su capacidad de
resistir esfuerzos. Y define qué tanto puede deformarse la seccién hasta llegar a
la falla. La importancia de la ductilidad en los elementos estructurales radica en su
capacidad de absorcion de energia por fuera del rango elastico, de manera que

ésta pueda deformarse sin colapsar.

Para poder aplicar el método disefio basado en desplazamientos propuesto por
Priestley et. al. (2007), es necesario conocer la ductilidad de desplazamiento de
la estructura, requerida para calcular el amortiguamiento viscoso equivalente, uno

de los datos bésicos utilizados en este método (Pérez, 2011).

Los principales valores usados en la definicién de la ductilidad teérica de un

elemento son:

- Desplazamiento de fluencia 4,,.

- Desplazamiento de disefio elegido o establecido por la Norma A4,.

- Desplazamiento maximo que la estructura es capaz de soportar 4,,:x 0 A,.
- Demanda de ductilidad de desplazamiento u, = 44/4,.

- Capacidad de ductilidad de desplazamiento u, = 4,/ A4,.

La ductilidad de desplazamiento es una propiedad global de la estructura y sus
elementos, que incide mas sobre los dafios a elementos no estructurales que

sobre los dafios a la estructura (Pérez, 2011).

No existe un consenso sobre la definicion del desplazamiento de fluencia de una

estructura 4, (ver figura 1.6). Se han propuesto, entre otras, las siguientes

definiciones:

Interseccion de la rigidez tangente inicial con la resistencia nominal.
El desplazamiento al inicio de la fluencia.
Interseccion de la rigidez secante en el punto de fluencia inicial con la

resistencia nominal.

Tampoco existe consenso sobre la definicion del desplazamiento de rotura.
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4. El desplazamiento en el punto de la resistencia maxima.
El desplazamiento correspondiente a una degradacion del 20 o del 50% de la
resistencia maxima (o de la nominal).

6. El desplazamiento correspondiente a la fractura del refuerzo transversal.

Debido a las faltas de consenso mencionados, tampoco es posible evaluar
inequivocamente la ductilidad de desplazamiento u = 4,,/4,. Con base a la figura
1.6, y dependiendo de las definiciones que se adopten, el valor de la capacidad
de ductilidad podria variar desde u = A4¢/4, hasta u = A4/4;. Esto explicaria tal
vez las diferencias grandes en los valores de los factores de ductilidad x usados

en diferentes Normas de disefio (Pérez, 2011).

Una de las ventajas del método disefio basado en desplazamientos es que en
lugar del concepto de ductilidad usa un amortiguamiento viscoso equivalente,
como se vera en la seccion 5.1, con lo cual el valor de las fuerzas sismicas de
disefio es menos sensible al valor de la ductilidad g, diferente a lo que ocurre con

los métodos de disefio basado en fuerzas.

A
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Figura 1.6. Diferentes definiciones de los desplazamientos de fluencia y de rotura
(Adaptado de Priestley).

La ductilidad de curvatura es una propiedad local diferente para cada viga,

columna de la estructura; su valor es generalmente mayor que la ductilidad de

desplazamiento; tiene mayor incidencia sobre los dafios de la estructura. Para su
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definicion existen las mismas dificultades mencionadas respecto a la ductilidad de
desplazamiento.

1.5.4. Amortiguamiento viscoso equivalente

Es necesario para el disefio relacionar la ductilidad de desplazamiento (u, =
A4/4,) con el amortiguamiento viscoso equivalente (§eq). El amortiguamiento
viscoso equivalente tiene una componente elastica (&,) y una componente
inelastica (&,;,)- Normalmente para estructuras de concreto armado, el

amortiguamiento elastico es del 5% respecto al critico, mientras que para el
amortiguamiento inelastico se han realizado diversos estudios sobre la manera de
estimar el amortiguamiento inelastico, se puede hallar de acuerdo a la propuesta
de Jacobsen (1960), donde el amortiguamiento inelastico, es igual a la relacién
entre el area encerrada de un ciclo de histéresis completo y 2n veces producto de
la fuerza (F,,) y desplazamiento (4,,), maximos, que se desarrollan durante el ciclo

de carga (ecuacion 1.4).

Ap

R (1.4)
ghlst ZﬁFmAm

Fuera ‘

F |-~

A,=Area sombreada

Desplazamianto

5

Figura 1.7. Area de histéresis para el calculo del amortiguamiento (Adaptado de
Priestley et. al., 2007)

La forma de la curva de histéresis y por tanto la energia absorbida en el ciclo de

carga, depende del tipo de material y su comportamiento en el rango inelastico.
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Por tanto existen diversas formas de respuesta histerética, algunas de las mas

importantes se muestran en la siguiente figura.

Fi
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a) Elasto - plastic (EPP) b) Bi - linear, r=0.2 (Bl)
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Figura 1.8. Reglas histeréticas consideradas en analisis inelastico tiempo -
historia (Adaptado de Priestley et. al., 2007)

1.6. Antecedentes

Por lo general el disefio sismo resistente de estructuras se ha basado en el método
de las fuerzas, sobretodo porque es el recomendado en las actuales normas
mundiales de disefio. Se ha logrado demostrar que este método muestra
deficiencias como por ejemplo: la relacién entre el nivel de esfuerzos y la rigidez,
la dificultad de predecir el periodo estructural, la capacidad de ductilidad y el factor
de reduccién de fuerzas no son iguales en todos los cédigos, y la dificultad que
implica determinar el desplazamiento de fluencia y el desplazamiento ultimo bajo

la accién de un sismo. Con el método de las fuerzas es dificil disefiar con el
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objetivo de controlar los desplazamientos y dafios causados por sismos con alta
probabilidad de ocurrencia.

En los ultimos afios se han desarrollado diversas metodologias que parten de la
capacidad de deformacion de la estructura, controlando el nivel de dafio segun el

estado limite para el que se disefie.

Segun la definicibn de Suarez (2009), el método de disefio basado en
desplazamientos es una herramienta para el disefio por desempefio de
estructuras. El método parte de un desplazamiento objetivo, que es funcién del
desempefio (o nivel de dafio) deseado en la estructura y proporciona la resistencia
lateral requerida para alcanzar ese desempefio. Para asegurar la eficacia del
DDBD, se deben utilizar paralelamente los principios del Disefio por Capacidad
para el detallamiento de los elementos del sistema sismorresistente, con el
proposito de asegurar que el mecanismo ductil seleccionado para la estructura, y

solo ese, se desarrolle durante un evento sismico severo.
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CAPITULO I

2. FUNDAMENTO TEORICO CIENTIFICO

Las deficiencias de los métodos tradicionales basados en fuerzas, han dado lugar
a una serie de propuestas de disefio basado en desplazamientos, estos métodos
de disefio sismorresistente basado en desplazamientos son muy simples, pero
todavia no se han divulgado lo suficiente como para ser incorporado en las normas

actuales de disefio.

Asi como sefiala Pérez (2011), actualmente existen varias propuestas de métodos
basados en desplazamientos: Priestley — Calvi — Kowalski, Browning, Chopra —
Goel, Aschheim — Black, Freeman, Restrepo J.I, Fajfar, etc. La formulacion mas
completa hasta ahora es la de Priestley, Calvi, Kowalski (2007), sobre todo para
edificios regulares; ellos presentan ademas una propuesta de Cdédigo en el
Capitulo 14 de su libro — “Draft Displacement — Based Code for Seismic Design of

Buildings”. A continuacion se describen algunas propuestas:

- Priestley — Kowalski (2000) y Priestley — Calvi — Kowalski (2007): Proponen un
Disefio Directo Basado en Desplazamientos (DDBD). Se parte del
desplazamiento deseado o de disefio y se halla en un espectro de
desplazamientos el maximo periodo admisible para cumplir esa condicién. Con
el periodo y con la masa del edificio se deduce la rigidez necesaria 'y de alli la
resistencia de disefio. Se usa una estructura elastica de rigidez equivalente a
la estructura inelastica.

- Chopra — Goel (2001): Estiman la deformacién de fluencia de la estructura y
con base en el desplazamiento de disefio, deducen la ductilidad de disefio.
Usan espectros inelasticos de desplazamiento para diferentes ductilidades,
gue permiten leer para esa ductilidad y el desplazamiento de disefio el periodo
correspondiente y una rigidez inicial o de fluencia. Conocido el desplazamiento
de fluencia y la rigidez inicial, deducen la fuerza de disefio o de fluencia. Se
ajustan las dimensiones de los elementos de la estructura y se repite el

procedimiento hasta su convergencia.
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Aschheim — Black: Definen espectros inelasticos donde se representan el
cortante de fluencia contra el desplazamiento de fluencia, para varios niveles
de ductilidad, concepto similar al de los espectros de capacidad de Freeman
et al. (1975). A partir del desplazamiento deseado se pueden encontrar
diferentes combinaciones de ductilidad y desplazamiento de fluencia; se
escoge el limite de ductilidad segun el grado de desempefio deseado y de alli
se deducen el desplazamiento de fluencia requerido y el cortante sismico de
disefio correspondiente en el espectro.

Freeman (1998) — Método del espectro de Capacidad: Es mas apropiado para
verificar el comportamiento de una estructura ya disefiada. El espectro de
capacidad representa los desplazamientos en funcién de las aceleraciones;
los periodos de vibracién son radios que pasan por el origen. Se usan curvas
de interaccion para diferentes grados de amortiguamiento y sobre la gréafica
pueden representarse comodamente los resultados de un analisis tipo “push
— over” de la estructura y analizar su comportamiento para diferentes estados
de deformacion.

Fajfar (2000): Es similar al método de Freeman, pero usa espectros de
Aceleraciones vs Desplazamientos para diferentes ductilidades, en lugar de
amortiguamientos. Usa un esquema elasto — plastico simplificado bi — lineal en
lugar de un “push — over” elaborado, para verificar el comportamiento de la
estructura en diferentes etapas de deformacion.

Restrepo J. I. (2006): Propone el uso de espectros de desplazamientos
ajustados para tener en cuenta las incertidumbres en la demanda y en la
sobrerresistencia de los materiales. La pendiente del espectro de
desplazamientos, en la zona de velocidad constante, es funcion de la
probabilidad de excedencia del sismo de disefio. El disefio de la estructura
parte de ductilidades de curvatura de los elementos escogidas de antemano;
determina el desplazamiento de fluencia de la estructura y el desplazamiento
ultimo de disefio, para encontrar la ductilidad de desplazamiento del sistema;
luego deduce sobre el espectro de desplazamientos el maximo periodo
admisible para cumplir requisitos de un disefio basado en desempefio y ello

permite a su vez obtener la fuerza cortante de disefio.
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En esta investigacion el método de disefio basado en desplazamientos
presentados por Priestley et al. (2007), se tomara como referencia principal para
la base tedrica.

Los conceptos fundamentales usados por éste método son:

- El comportamiento inelastico de la estructura se puede simular con un
oscilador equivalente de un solo grado de libertad de rigidez elastica secante
en el estado limite de disefio.

- Se usa un espectro de desplazamientos de disefio, modificado por un
coeficiente de amortiguamiento equivalente a la ductilidad.

- El desplazamiento de fluencia de la estructura es un valor geométrico
constante, independiente de la resistencia.

- Larigidez de la estructura es proporcional a su resistencia de disefio.

2.1. Fundamentos y descripcién del método: Disefio sismico basado en
desplazamientos

Gulkan y Sozen (1974), propusieron el uso de un amortiguador viscoso

equivalente feq, en lugar de la ductilidad, para cuantificar el comportamiento

inelastico de una estructura de concreto sometida a un sismo. También
propusieron representar la estructura real (VGDL) mediante un oscilador de un

solo grado de libertad (1GDL) con una rigidez secante elastica equivalente Ky,

para simular el comportamiento de la estructura en su estado limite. Estos dos
conceptos son la base de la “estructura sustituta” elastica equivalente (Shibata, A.
Sozen, M. en 1976), cuya respuesta puede evaluarse con ayuda de espectros de

respuesta elastica elaborados para el amortiguamiento apropiado.

La metodologia mostrada esquematicamente en la figura 2.1, muestra un resumen
del método de disefio basado en desplazamientos. En la figura 2.1 (a), considera
la representacion de un edificio aporticado por un sistema de un grado de libertad
(1GDL) de masa equivalente y altura equivalente sometido a una fuerza total F.
En la figura 2.1 (b), se muestra la curva bilineal de la respuesta de la estructura
ante la carga aplicada. Una rigidez inicial elastica de la estructura K; es seguida
por una rigidez post fluencia rK;, representa la reduccién de la rigidez, producto

de la respuesta inelastica, una vez que la estructura supera el desplazamiento de
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fluencia 4,. El método DDBD caracteriza el comportamiento global de la estructura
mediante la rigidez secante K.sf, €n el punto maximo 4y de la respuesta, y un
amortiguamiento viscoso equivalente §eq que representa la combinacion del

amortiguamiento elastico y la energia histerética absorbida durante la respuesta
inelastica.

Con el desplazamiento de disefio en la respuesta maxima determinada y el
amortiguamiento viscoso equivalente calculado para la demanda de ductilidad
figura 2.1 (c), se obtiene el periodo efectivo T, en el punto de respuesta maxima
medido a la altura efectiva H, del sistema equivalente de un grado de libertad
figura 2.1 (d).
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Figura 2.1. Fundamentos del enfoque DBD (Adatado de Priestley et al., 2007)
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El concepto de disefio es en consecuencia muy simple, que una vez determinadas
las caracteristicas de la estructura sustituta, el desplazamiento de disefio y
desarrollo del espectro de disefio de desplazamiento, no existe una mayor
complejidad.

2.2. Comportamiento sismico de estructuras de concreto armado

Para sismos moderados las estructuras de concreto armado se mantienen,
normalmente, dentro de su intervalo de comportamiento elastico lineal, a medida
gue la intensidad de la excitacion aplicada al edificio aumenta, se generan
cambios en las propiedades dinamicas del mismo, las que alteran su respuesta.
La magnitud de estas modificaciones es muy distinta para diferentes tipos de
sistemas y de materiales. El acero, por ejemplo, mantiene su comportamiento
lineal hasta niveles muy altos de esfuerzos, correspondientes a la fluencia. El
concreto tiene una reduccion significativa en su rigidez cuando los esfuerzos de
compresion exceden a 50 por ciento de la resistencia, pero sobre todo, la rigidez
de estructuras de este material se ve disminuida por el agrietamiento de las

secciones gque estan sujetas a momentos flexionantes elevados (Ordéfiez, 2015).

El disefio de las estructuras para resistir sismos difiere del que se realiza para el
efecto de otras secciones, mientras que en el disefio para otras acciones se
pretende que el comportamiento de la estructura permanezca dentro de su
intervalo lineal y sin dafio, en el disefio sismico se reconoce que no es
econdmicamente viable disefar las edificaciones en general, para que se
mantenga dentro de su comportamiento lineal ante el sismo de disefo. El
procedimiento adoptado por la mayoria de los cédigos actuales consiste
esencialmente en un disefio elastico con fuerzas reducidas. Se acepta que parte
de la energia introducida en la estructura por el sismo, se disipe por deformacion
inelasticas y, por ello, las fuerzas que deben ser capaces de resistir las estructuras
son menores que las que se introduciran si su comportamiento fuese elastico —
lineal. En forma simplificada, se elige un mecanismo de comportamiento inelastico
de la estructura que garantice la ductilidad deseada y se disefian las secciones
criticas de dicho mecanismo (aquellas donde se desea aparezcan articulaciones
plasticas) para las fuerzas que se generan en ellas segun el sismo de disefio.

Después se revisa el resto de las secciones para los diferentes estados limite, con
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las fuerzas que aparecen en ellas al formarse el mecanismo y aplicando un factor
de seguridad adicional para garantizar que no alcancen su capacidad cuando se
forme el mecanismo (Ordo6fiez, 2015).

2.2.1. Comportamiento de estructuras aporticadas

Dado que el comportamiento ante cargas laterales de un portico esta regido por
las deformaciones de flexion de sus vigas y columnas, el sistema presenta una
resistencia y rigidez a cargas laterales relativamente bajas, a menos que las
secciones transversales de estos elementos sean extraordinariamente robustas.
Los edificios a base de pérticos resultan en general considerablemente flexibles y
en ellos se vuelve critico el problema de mantener los desplazamientos laterales
dentro de los limites prescritos por las Normas. La alta flexibilidad de los edificios
a base de porticos da lugar a que se periodo fundamental resulte en general largo,
esto es favorable cuando el espectro de disefio tenga ordenadas que se reduzcan
fuertemente para periodos largos, como ejemplo tipico son los edificios

desplantados en suelos firmes (Ordoéfiez, 2015).

2.3. Disefio Sismico por desempefio

2.3.1. Objetivo de Desempefio

Como sefalan Revillay Pari (2012), es el nivel de respuesta maxima que se desea
alcanzar cuando la edificacién esta sometida a un determinado nivel de sismo; la
respuesta es caracterizada a partir de una descripcion de los dafios maximos

permitidos segun el tipo o importancia de la edificacion.

Las caracteristicas de la respuesta relacionan tanto los dafios estructurales como
los dafios no-estructurales de la edificacion y pueden ser denominados
independientemente como “desempefio estructural” y “desempefo no-
estructural”, la medida del dano permisible esta definida por los “niveles de

desempeno” o “estados limite”.

Los niveles de desempefio segun la propuesta del Comité VISION 2000 (SEAOC,

1995), esta definido en cuatro niveles:

- Totalmente operacional

- Operacional
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- Seguridad de vida
- Prevencion al colapso

Cuando el disefio de la edificacion implique la aceptabilidad de dafio, debe
cuidarse que estos sean econémicamente reparables, entendiéndose por esto que
los costos deben ser tal que se elimine la posibilidad de reemplazar la edificacion
completa o gran parte de ella después del evento sismico. Para lograrlo, el disefio
debera garantizar un “control de dafos” estructurales y no estructurales, el mismo
gue sera definido por el disefiador, como por ejemplo proveer un adecuado
mecanismo de falla del sistema o demandas de ductilidad necesarias, también
debe evitarse desplazamientos residuales excesivos posteriormente. La idea de
controlar los dafios es para evitar demoler las edificaciones aun cuando estas
hayan cumplido la funciéon de salvaguardar las vidas humanas posteriores a un

evento con nivel de sismo raro.

El nivel de peligro sismico, segun la propuesta del Comité VISION 2000 (SEAQOC,

1995), esta representado por cuatro “niveles de sismo” principalmente:

- Sismo frecuente
- Sismo ocasional
- Sismo raro

- Sismo muy raro
Cada nivel deberia representar la historia sismica de una region en particular.

Para un mejor entendimiento y control, los niveles de sismo y los niveles de
desempefio de disefio se interrelacionan en una matriz como se muestra en la

figura 2.2, cada recuadro indica un objetivo de desempefio.
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Niveles de Desempefo

Totalmente . Seguridad de Prevencion
) Operacional .
Operacional Vida al Colapso
Frecuente Desempefio
50%/30afios Inaceptable
(43 afios) (para nuevas
g Ocasional edificaciones)
.% 50%/50afios X
() (72 afios)
©
E Raro
Ol 10%/50afios X
< (475 afos)
Muy Raro
10%/100afios
(950 anos)

Figura 2.2. Objetivos de desempefio (Visién 2000, proyecto SEAOC)

El objetivo de desempefio denominado “objetivo basico” puede ser aplicado a
edificaciones comunes tales como viviendas, oficinas, hoteles, etc., equivalente a
la categoria C “edificaciones comunes” de la norma técnica peruana (E.030 disefio

sismorresistente).

El “objetivo esencial” puede ser aplicado a edificaciones que alberga gran cantidad
de personas tales como estadios, museos, teatros, etc., y es equivalente a la
categoria B “edificaciones importantes” de la norma técnica peruana (E.030 disefio

sismorresistente).

El “objetivo de seguridad critica” puede ser aplicado a edificaciones que no deben
interrumpirse después de ocurrido un sismo tales como hospitales, estaciéon de
bomberos, policias, refugios, etc., o edificaciones cuyo dafio implicaria riesgo de
explosiones o contaminacién ambiental y radiactiva. Este objetivo es equivalente
a la categoria A “edificaciones esenciales” de la norma técnica peruana (E.030

disefio sismorresistente).

Debemos tener en cuenta que cada tipo de edificaciones de acuerdo al uso para
el cual este destinado, no necesariamente debe pertenecer al objetivo de

desempefio descrito en los parrafos superiores, ya que, de ser el caso, son los
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inversionistas de la edificacion junto con su equipo de asesores e ingenieros de
disefio, quienes pueden determinar el desempeiio final de la estructura de acuerdo
a las posibilidades econdémicas disponibles, siempre y cuando no se atente contra
la seguridad de la poblacién.

2.3.2. Niveles Sismicos

Segun la propuesta del Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995), se define como el
nivel de movimiento de terreno asociado a una frecuencia de ocurrencia en afos

de acuerdo al marco local sismico. Se definen probabilisticamente las siguientes:

- Sismo Frecuente
Es aquel sismo que tiene una probabilidad de 50% de ser excedido en un
periodo de tiempo 30 afios y tiene un periodo de retorno de aproximadamente
43 afios.

- Sismo Ocasional
Es aquel sismo que tiene una probabilidad de 50% de ser excedido en un
periodo de tiempo de 50 afios y tiene un periodo de retorno de
aproximadamente 72 afos.

- Sismo Raro
Es aquel sismo que tiene una probabilidad de 10% de ser excedido en un
periodo de tiempo de 50 afios y tiene un periodo de retorno de
aproximadamente 475 afios.

- Sismo Muy Raro
Es aquel sismo que tiene una probabilidad de 10% de ser excedido en un
periodo de tiempo de 100 afios y tiene un periodo de retorno de

aproximadamente 950 afios.

Es importante hacer mencién que el nivel de sismo debe determinarse para cada
localidad en particular, con esto referimos a que por ejemplo para el Perd, no
deberia existir un solo modelo de demanda sismica (espectro de disefio) aplicable
a todo el pais, sino que cada region sismica debe poseer su propio nivel de
demanda de sismo segun las caracteristicas geoldgicas, morfolégicas y

geomeétricas entre la region y el punto de origen sismico.
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En la figura 2.3 se representa de manera sencilla las caracteristicas geologicas
por las que atraviesa la onda sismica y las caracteristicas geométricas tales como
la profundidad, distancia focal y epicentral de la fuente sismica hacia alguna
region, a esto debemos afadir la morfologia local regional que tiene influencia en
los cambios de direccion y rebote al que pueden estar sometido las ondas del
sismo (ondas superficiales y ondas internas); para propositos de disefio en
ingenieria estructural, determinar la influencia de todos estos factores en el disefio
es complicado, afortunadamente todas estas caracteristicas ya estan plasmadas
en la onda sismica que superficialmente son registradas por los sismografos.

Distancia

Epicentro,

NG I ‘1’ :
.L ipocentro

Figura 2.3. Representacion de las caracteristicas geolégicas y geométricas
existentes desde la fuente sismica hacia una regién (Adaptado de
http://biogeotesttoni.blogspot.pe/2015/06/2-ctm-dinamica-interna.html)

2.3.3. Niveles de desempefio

También llamados “estados limites” y se definen como la maxima repuesta de
dafio o comportamiento no-lineal que se espera que ocurra tanto en el sistema
estructural como en el sistema no-estructural de una edificacion. Los estados
limites son una escala de desempefio que como maximo se debe alcanzar de
acuerdo al uso de la edificacion; el término “maximo” tras la definicion de estados
limite, podria también afectar la magnitud de inversién economica en el proyecto

para alcanzar el comportamiento esperado.
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Segun la propuesta del Comité VISION 2000 (SEAOC, 1995), se define cuatro

niveles de desemperio:

- Totalmente Operacional
Este es un estado que se espera alcance una edificacion de “objetivo basico”
cuando estd sometida a un sismo frecuente (baja intensidad), o a una
edificacion de “objetivo esencial” cuando esta sometida a un sismo ocasional
(Intensidad media), o a una edificacion de “objetivo de seguridad critica”
cuando esta sometida a un sismo raro (gran intensidad), como puede verse
en la figura 2.2.
Es muy dificil de creer que una estructura permanezca con este estado limite
cuando pueda estar sometida a un sismo muy raro (intensidad extrema), claro
que esto depende de la definicidn de sismo “muy raro” para cada region. Las
caracteristicas post-evento que se encuentran en las edificaciones que
satisfacen este limite son las siguientes:
Es probable la aparicién de fisuras en el concreto producto de la fluencia de
acero longitudinal en algunos elementos, esto no deberia requerir ninguna
intervencion de reparacion.

- Operacional
Ninguna clase de edificacién puede alcanzar las caracteristicas de dafio
correspondientes a este estado limite cuando ocurre un sismo frecuente, se
espera gque este nivel de desempefio sea alcanzado por una edificacion de
“objetivo basico” bajo la accidon de un sismo ocasional, o por una edificacion
de “objetivo esencial” bajo la acciéon de un sismo raro, o por una edificacién
de “objetivo de seguridad critica” bajo la accién de un sismo muy raro. Este
es el estado limite que se espera que se comporten la mayoria de las
edificaciones esenciales.
Las caracteristicas post-evento que se encuentran en las edificaciones que
satisfacen este limite son las siguientes:
En este estado limite la edificacion incurre en comportamiento no-lineal, hay
fluencia en el acero de tension, el concreto se fisura y puede haber
desprendimiento del revestimiento en algunos elementos ddctiles, la gran
mayoria de las fisuras no necesita reparacion como procedimientos de

inyeccion de grout liquido. Podrian dafiarse algunas instalaciones que no
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presenten juntas flexibles o componentes que no estén fijados a partes mas
resistentes, situacibn que no deberia ocurrir. Todas las pequefias
reparaciones, pueden realizarse sin necesidad de interrumpir la
funcionabilidad del edificio.

Seguridad de Vida

Ninguna clase de edificacion puede alcanzar las caracteristicas de dafio
correspondientes a este estado limite cuando ocurre un sismo frecuente o un
sismo ocasional, se espera que este nivel de desempefio sea alcanzado por
una edificacién de “objetivo basico” cuando esta sometido a la accion de un
sismo raro, o por una edificacion de “objetivo esencial” bajo la acciéon de un
sismo muy raro.

Las caracteristicas post-evento que se encuentra en las edificaciones que
satisfacen este limite son las siguientes:

Para este estado limite la edificacion experimenta mayores dafios
estructurales y no-estructurales, las rotulas plasticas son mas notorias, hay
mayor desprendimiento del recubrimiento y las grietas son mas notables, en
este nivel de dafio todavia es posible, econdmicamente hablando, reparar los
elementos estructurales y no-estructurales de concreto en lugar de
reemplazarlos. Muchos de los contenidos pueden resultar dafiados, pero
sobretodo, ninguno de estos dafos puede ocasionar el peligro suficiente
como para alcanzar pérdida de vidas humanas tanto en el interior como al
exterior de la edificacion; sin embargo pueden aparecer peligros secundarios
tales como incendios o derrames de algunas sustancias.

Prevencién al Colapso

Ninguna clase de edificacién puede alcanzar las caracteristicas de dafio
correspondientes a este estado limite cuando ocurre un sismo frecuente o un
sismo ocasional o un sismo raro, se espera que este nivel de desempefio sea
alcanzado por una edificacion de “objetivo basico” cuando esta sometido a la
accién de un sismo muy raro.

Las caracteristicas post-evento que se encuentran en las edificaciones que
satisfacen este limite son las siguientes:

En este estado limite los dafios son mas graves en la edificaciéon tanto para
el sistema estructural como para el no-estructural, el desprendimiento de

cuerpos puede ocasionar lesiones mas graves en los ocupantes y es probable



28

gue para la edificacién ya no sea econémicamente factible su reparacion; el
disefiador debe proveer resistencia adicional suficiente como para soportar
las cargas verticales y evitar el colapso parcial o total del edificio. Es muy
probable que posterior al evento, la edificacion experimente deformaciones
residuales muy grandes.
- Control de Dafio

Como se ha mencionado, se debe controlar los dafios que ocurriran entre los
niveles de operacional y seguridad de vida, por tanto, este nivel controla las
diferentes formas de dafio para evitar pérdidas econdémicas cuantiosas bajo
acciones de disefio.

La figura 2.4 representa la curva fuerza — deformacion de respuesta global de

la edificacién, los estados limite descritos anteriormente.
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E
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‘ - Seguridad
:ﬁ de vida
=
=z
P
x
8
S Prevention
s al colagso |
: -
L Ocupacion =
inmediata
. Colapso
Operacional
—

DESPLAZAMIENTO, A

Figura 2.4. Estado limite o niveles de desempefio para edificaciones
(Adaptado de FEMA-389, 2004)

La curva anterior representa la envolvente del ciclo histérico del comportamiento
de una edificacion, la forma en la curva de capacidad puede ser distinta segun el
tipo y configuraciéon de la misma, la ubicacién de un estado limite en la curva de
capacidad es mejor representada en términos de la magnitud del desplazamiento
o degradacion de la rigidez (dafio). De esta figura podemos deducir que el dafio

se correlaciona mejor con las deformaciones y no con las fuerzas.
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2.3.3.1. Seleccion del Nivel de Desempefio

La selecciéon de la respuesta limite para una edificacion, segun Revilla y Pari
(2012), no solo debe estar supeditado al nivel de sismo, en muchas metodologias
actuales y pasadas se considera que la estructura de un edificio debiera ser
disefiado para el “sismo de disefio”, y los componentes y sistema no-estructural
ser disefiados para tales demandas; pero los requerimientos de comportamiento
y modelos caprichosos de gran cantidad de edificaciones tales como museos,
teatros, edificaciones con gran detalle arquitecténico o histérico, o por otro lado,
edificaciones con poco o nada de estas caracteristicas tales como los muelles,
embarcaderos, puentes, etc. Demandan diferentes magnitudes de ductilidad a
pesar de que pertenezcan a un mismo grupo que los caracteriza, tal como que
sean del mismo material o que tengan el mismo sistema estructural (porticos) o
gue puedan estar ubicados en una region en comun; a pesar de ello, el nivel de
desempefio que deben alcanzar respecto al control de dafios durante el evento

simico son distintos.

El simple hecho de limitar los desplazamientos inelasticos finales de la
edificaciones no es del todo correcto segun lo mencionado en el parrafo anterior,
por ejemplo en la tabla N° 11 del numeral 5.2 (desplazamientos laterales relativos
admisibles) de la Norma Técnica peruana E.030, se indica los maximos valores
de deriva de entrepiso segun el material predominante de construccion solamente,
esto haria que para dos edificaciones construidos en base a pérticos de concreto
armado deban alcanzar como maximo una deriva de 0.7% a pesar que uno tenga
muchos componentes y elementos no-estructurales, y el otro no; al mismo tiempo,
un buen disefio que garantice buen comportamiento duictil y estable cuando se
incurre en el rango inelastico, es probable que otorgue a la estructura (sin
elementos no-estructurales) capacidad de derivas de hasta 0.012 sin que sufra
dafios que requieran reparacion estructural y de hasta 0.025 sin que los dafios
sean irreparables en edificaciones de concreto armado. Esto definitivamente nos
dice que el hecho de normar un solo valor para la deriva de entrepiso para todas
las edificaciones de concreto armado es ildgico y ademas, en caso del Perd, muy
exagerado en limitar a una deriva muy pequefia (0.7%) comparados con los

indicados en este parrafo.
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El ejemplo presentado nos lleva a pensar que las derivas de entrepiso o en
general, la respuesta de una edificacion bajo la accion sismica, no solo debe estar
basado en condiciones del material, sino que también, se debe tomar en cuenta
si el disefio estara gobernado por los elementos no — estructurales (ademéas del
tipo de estos elementos), o por estado limite del material.

El siguiente cuadro muestra valores de derivas de entrepiso para edificaciones de
pérticos de concreto armado para diferentes estados limite (FEMA 356):

Tabla 2.1. Derivas de entrepiso (DRIFT)

Niveles de Desempefio Residual
Drift (%)
Totalmente Operacional 0.7 -
Operacional 1.2 -
Seguridad de Vida 2.0 1.0
Prevencion al Colapso 4.0 4.0

Fuente: FEMA 356 (2000)

2.3.4. Filosofia de Disefio Sismorresistente en el Peru

Actualmente en el Perl, los objetivos de desempefio estdn regulados por la
filosofia de disefio sismorresistente que se establece en la Norma Técnica E.030

del RNE, el cual establece lo siguiente:

- Evitar pérdida de vidas humanas
- Asegurar la continuidad de los servicios basicos

- Minimizar los dafios a la propiedad

Asi mismo establece principios que limitan la respuesta de la edificacion durante

la ocurrencia de principalmente dos sismos, se muestran a continuacion:

a) La estructura no deberia colapsar ni causar dafios graves a las personas,

aunque podria presentar dafios importantes, debido a movimientos sismicos

calificados como severos para el lugar del proyecto.
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b) La estructura deberia soportar movimientos del suelo calificados como
moderados para el lugar del proyecto, pudiendo experimentar dafios
reparables dentro de limites aceptables.

c) Para las edificaciones esenciales, definidas en la tabla N° 5 de la norma E-
030, se tendran consideraciones especiales orientadas a lograr que

permanezcan en condiciones operativas luego de un sismo severo.

La falta de informacién en esta filosofia deja a la libre interpretacion cada uno de
sus principios, no siendo asi claro ni especifico de como alcanzar algin objetivo
de desempefio. Definitivamente estos principios deben ser profundizados y

mejorados para que el disefiador sepa desde el inicio hacia donde va.

En esta investigacion se trabaja con los niveles de desempefio y valores de deriva
de latabla 2.1, debido a que el cédigo peruano practicamente imposibilita el disefio
de edificaciones de porticos de concreto armado por los bajos valores de deriva

de entrepiso normados.
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CAPITULO Il
3. MARCO METODOLOGICO
3.1. Hipétesis

La propuesta de la metodologia de disefio sismico basado en desplazamientos
permitira mejorar el comportamiento sismico de estructuras aporticadas de

concreto armado.

3.2. Variables e indicadores

3.2.1. Identificacién de la Variable Independiente
- Disefio sismico basado en desplazamientos
3.2.1.1. Indicadores

v" Niveles de dafio

v'  Estabilidad estructural

3.2.1.2. Escala para la medicion de la Variable

v Disefio por desempefio

v' Resistencia lateral requerida
3.2.2. Identificacion de la Variable Dependiente
- Comportamiento sismico de estructuras aporticadas
3.2.2.1. Indicadores

v' Desplazamientos

v Intensidad sismica
3.2.2.2. Escala para la medicion de la Variable

v' Comportamiento de cada elemento

v" Sismo de disefio

3.3. Tipo de Investigacién

El tipo de investigacion para esta tesis es descriptiva y explicativa.
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3.4. Disefo de Investigacién

El presente trabajo de investigacion se ha organizado de la siguiente manera:
PRIMERA FASE

Se realiz6 una revision bibliografica de la literatura existente que respalda el
método, con ello se implementé una metodologia de disefio sismico basado en

desplazamientos para estructuras aporticadas de concreto armado.

Se utilizo el procedimiento de la estructura sustituta para modelar un sistema de
multiples grados de libertad con comportamiento elasto — plastico por medio de un
sistema elastico equivalente de un grado de libertad que aproxime la respuesta no
lineal maxima. Para caracterizar las propiedades inelasticas de la estructura se
utiliza una rigidez efectiva correspondiente a la rigidez secante al maximo
desplazamiento, asociada al estado limite considerado y un amortiguamiento
viscoso equivalente en el que se incluye la energia disipada por los elementos que

incurren en el rango de comportamiento no lineal.
SEGUNDA FASE

Se eligio un edificio representativo de 6 pisos ubicado en la ciudad de Tacna (zona
de alta sismicidad 0.45g), con un sistema estructural aporticado, configuracion
irregular en los vanos y simétrica. A ésta estructura se aplicd la metodologia

implementada en la fase anterior.
TERCERA FASE

Finalmente para dar la validez y mostrar la efectividad de este método se realiza
una verificacibn mediante un analisis estatico no lineal, mediante un programa

computacional SAP2000.

3.5. Ambito de estudio

Este proyecto se realiz6 en la ciudad de Tacna.
3.6. Tiempo Social de la Investigacion

El tiempo de la investigacion fue de 6 meses, comprendido entre los meses
octubre 2016 y abril del 2017.
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3.7. Poblacion y Muestra

Poblacién

Esta conformado por todas las estructuras aporticadas de concreto armado del

Perd.
Muestra

De la poblacién anteriormente sefialada se ha tomado como muestra las

estructuras existentes de la ciudad de Tacna.

3.8. Técnicas e Instrumentos
Las principales técnicas e instrumentos que se han utilizado en la presente
investigacion son:

Analisis de documento:

- Libros
- Normas nacionales e internacionales
- Publicaciones indexadas

- Estudios desarrolladas en otras universidades
Aplicacién de programas computacionales:

- SAP2000

- Microsoft Excel
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CAPITULO IV
4. DIAGNOSTICO SITUACIONAL

4.1. Presentacion

La edificacion, que se seleccioné para ser analizada para el propésito de esta
tesis, consta de 6 niveles, con simetria en ambas direcciones (Ver figura 4.1) y
esta conformado por un sistema de porticos en las dos direcciones principales X

—Y. La disposicién de la estructura en planta se muestra en la figura 4.2.

La direccidbn mas corta, la cual hemos denominado direcciéon X — X consta de tres
ejes principales A — B — C. La direccidon mas larga o direccién Y — Y consta de seis

ejes principales 1 — 2 -3 -4 —5 - 6. La altura total del edificio es de 18.50m.

El edificio se encuentra ubicado en la ciudad de Tacna, zona sismica muy alta

(0.45q), cimentado sobre un suelo intermedio (tipo S2).

Figura 4.1 Vista 3D de la estructura analizada
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Figura 4.2. Distribucion arquitectonica de la planta tipica del edificio

4.2. Descripcion del Pértico

Se selecciond el portico critico el eje 2 — 2, area sombreada de la figura 4.3, por
ser el mas representativo en la seccion transversal, el pértico de concreto armado
elegido tiene 3 vanos, es un portico irregular en términos de longitud de vanos, es
decir, los vanos exteriores son mas grandes que el vano interior, y la altura de la
primera planta es mas alta que los otros niveles. En la figura 4.4 se muestran el
portico irregular de concreto armado mencionado anteriormente. De la figura 4.4
se desprende claramente que el ancho de tramo de los vanos exteriores es de 6
m cada uno y el ancho del tramo del vano interior es de 4 m. Ademas, la altura de
la primera planta es de 3,50 my las alturas de los pisos restantes son de 3.00 m
cada una. Las dimensiones mostradas en esta figura son todas en metros.
Ademas, puesto que aqui sélo se ha disefiado un pértico del edificio, por lo tanto,

se supone gue el pértico es de un solo sentido.
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Figura 4.4 Elevacion del pértico analizado

4.2.1. Elementos estructurales

Los principales elementos estructurales que forman parte del pértico del sistema

son:
M Vigas
Las vigas de todos los niveles en la direccién X-X tienen la misma seccién:
Base = 0.30 m.

Peralte = 0.60 m.
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M Columnas

Las columnas de todos los niveles en la direccién X-X son del mismo tipo,

rectangular, y tienen las siguientes secciones:
Niveles 1° a 4°:

Base = 0.60 m.

Ancho = 0.60 m.
Niveles 5° a 6°:

Base = 0.50 m.

Ancho = 0.50 m.

M Losas de entrepiso

La estructura tiene un solo tipo de losa de entrepiso:

Losa aligerada, espesor = 0.25m
4.2.2. Materiales

El concreto y el acero que se escogieron para el disefio de los elementos

estructurales son:

v Concreto : f'c = 210 kg/cm?
o Mobdulo de elasticidad : Ec = 217371 kg/cm?
v Acero : fy = 4200 kg/cm?

o Mobdulo de elasticidad : Es = 2100000 kg/cm?

En la seccién 1.5.1 se detallan otras propiedades del concreto y acero, asimismo
se muestra el modelo escogido para representar el comportamiento de cada
material, lo cual es necesario especificar para encontrar las curvas de momento —

curvatura de los elementos estructurales y para realizar el analisis no lineal.
4.2.3. Cargas de disefio

Las cargas consideradas para el andlisis y disefio de la estructura son:
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Carga Muerta
Peso de la losa aligerada = 0.350 ton/m2
Peso de acabados = 0.100 ton/m2
Peso de tabiqueria:
o Para los pisos del 1° al 5° nivel =0.210 ton/m2
o Para el tltimo nivel = 0.060 ton/m2
Peso propio de los elementos de concreto, considerando que el peso

especifico del concreto es igual a 2.40 ton/m3

Carga Viva o Sobrecarga

La sobrecarga considerada para las losas del 1° al 5° nivel es igual a:
o S/C =0.300 ton/m2
La sobrecarga considerada para el Gltimo nivel es igual a:

o S/C =0.150 ton/m2

A continuacién se muestra el metrado de cargas que se realizd para obtener las

masas de entrepiso.

Tabla 4.1. Resumen de metrado de cargas por niveles

P NWhROO

Peso Peso total
. C.M \ELE

VI ES Columnas PP+CM+25
6.91 3.60 28.00 38.51 12.00 12.80 54.31 5.54
6.91 7.20 28.00 42.11 24.00 24.80 72.91 7.43
6.91 10.37 28.00 45.28 24.00 24.80 76.08 7.76
6.91 10.37 28.00 45.28 24.00 24.80 76.08 7.76
6.91 10.37 28.00 45.28 24.00 24.80 76.08 7.76
6.91 12.10 28.00 47.01 24.00 24.80 77.81 7.93

Debido a que esta edificacion pertenece a la categoria C de importancia segun la

norma E-030, se calculara el peso sismico del edificio considerando el 25% del

peso de la carga viva actuante.
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CAPITULO V
5. PROPUESTA DE METODOLOGIA

5.1. Procedimiento de disefio sismico basado en desplazamiento

El procedimiento es general. Sin embargo, en algunas partes se diferencia para
los edificios de pérticos regulares e irregulares. Los edificios de porticos regulares
son aquellos que tienen luces iguales, no hay excentricidad torsional de disefio y
no existe desplazamiento vertical (Priestley et al., 2007). El pértico utilizado en
este estudio, es del tipo irregular en términos de altura, y longitud de los luces, de

acuerdo a Priestley. El Procedimiento se ha descrito por etapas como sigue.

5.1.1. Representacion del sistema de VGDL por un sistema de 1GDL

En esta etapa, tiene como proceso fundamental representar un sistema de varios
grados de libertad (VGDL) en un sistema equivalente de un solo grado de libertad
(1GDL). Gulkan y Sozen (1974), propusieron representar la estructural real
mediante un oscilador de un solo grado de libertad con una rigidez secante elastica
equivalente K.sr, para simular el comportamiento de la estructura en su estado
limite. El sistema equivalente 1GDL tiene masa y altura equivalentes (véase la
figura 5.1). Se tiene en cuenta el primer modo de respuesta inelastica de la

estructura. Los pasos siguientes son necesarios (Priestley et al., 2007).
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Figura 5.1. Modelo simplificado del sistema SVGL representado por el sistema
1GDL. (Adaptado de B. Massena, 2010)

5.1.1.1. Seleccién del nivel de deformacién

En esta etapa, es necesario elegir un nivel de deformacion. Esta puede ser
deformacién, rotacion, deriva, curvatura o desplazamiento, el cual es estimado por
el ingeniero estructural teniendo en cuenta el maximo valor que se desea alcanzar
para satisfacer un estado limite de disefio (Seccion 2.3.3.1), algunas
caracteristicas como uso de la edificacion, maxima deformacién al que pueda
someterse el material segun dafio relacionado, limitaciones del cédigo, interaccion
con los elementos no — estructurales, o cualquier otro criterio, permitiran definir el

estado limite para el cual se deba disefiar.

5.1.1.2. Perfil de desplazamiento de cada nivel del pértico

Para encontrar el perfil de desplazamientos de cada nivel del pértico 4;, es
necesario encontrar el perfil normalizado de desplazamientos inelasticos o la
forma de modo inelastico normalizado &;. Para los poérticos, la altura de cada
entrepiso H; (donde i =1 hasta n) y la altura total del edificio H, son dos
parametros que determinan la forma del modo inelastico normalizado. Priestley et

al. (2007) propone las férmulas siguientes.
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o = (5.1a)

(5.1b)
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6i, n=4

—&i,n>4

0.0 0.1

0.2 0.3 04 05 06 0.7

0.8 0.9 1.0

Desplazamiento normalizado, &i

Figura 5.2. Perfil normalizado de desplazamientos de los pérticos (Adaptado de
Pettinga — Priestley, 2005)

El perfil de desplazamiento en cada nivel del portico, es entonces igual a:

Donde:

Ac
Ai = 0 O; (s_) (5.2)

wg Es el factor de correccion de los desplazamientos.

d¢ Es la forma de modo inelastico del nivel definido como critico.

A, Es el desplazamiento del nivel critico (usualmente el entrepiso que presenta

mayor deriva)
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El factor de correccion de desplazamientos (wg), propuesto por Priestley et al.
(2007), para tener en cuenta los efectos dindmicos de los modos superiores. Para
alturas menores a 45 m. (aproximado de 10 pisos), éste factor vale 1.0 y no tendra
efectos en el perfil de desplazamientos, y puede calcular utilizando la siguiente

ecuacion:

wg = 1.15 — 0.0034H, < 1 (5.3)

Donde:
H, Es la altura total del edificio (en m)

Las Normas de disefio limitan las derivas de piso o las distorsiones angulares, é,,
gue son las que mas inciden sobre el comportamiento de los elementos no
estructurales. La meta directa de los métodos basados en desplazamientos es
plantear estructuras con rigidez suficiente para poder cumplir los requisitos de
desempefio. La deriva total de disefio o distorsion angular,,, sera la suma de la

deriva elastica 6, y la plastica, &y:
01 =0,+ 6, <0 (5.4)

En donde 4, es la distorsion angular permitida por la Norma de disefio. El valor
maximo de 6, suele presentarse en el Gltimo nivel de los sistemas de muros y en
los niveles inferiores de los sistemas de poérticos (que viene hacer nuestro caso).
Ademas de las limitaciones de las normas a la deriva 6,, existen limitaciones de

las deformaciones unitarias que pueden soportar los materiales.

Asi a partir de la ecuaciones (5.1ay 5.1b) puede deducirse las derivas de piso i,6;:

Paran <4, 0 = 0 (5.52)

@:%(1 %) (5.5b)

Paran > 4,  2H,

Y las ecuaciones 5.5a y 5.5b indican también que la distorsiéon angular maxima se

presenta en el primer piso del edificio y éste es el valor de disefio ;.
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Dado que el desplazamiento mas critico de una estructura de pérticos se da en el
primer nivel y de altura H4, por lo tanto, el desplazamiento del piso critico (4,) se
puede calcular utilizando la siguiente ecuacion (Priestley et al., 2007):

AC = l9dH1 (56)
Donde:
H, Es la altura del primer nivel

8, Es la razén de deriva entrepiso elegida al principio para una intensidad dada

de movimiento del suelo.

El método basado en desplazamientos no usa como dato de entrada la distorsion
angular 8,, sino el desplazamiento de un 1GDL equivalente a la estructura 4,4,

cuyo valor habra que determinar a partir de 6,.
5.1.1.3. Desplazamiento de disefio del sistema equivalente de 1GDL

El desplazamiento de disefio depende del estado limite de disefio. Se asume un
perfil de desplazamientos que corresponde al primer modo inelastico, por tanto,
tiene en cuenta la formacion de roétulas plasticas y la rigidez efectiva de la

estructura sustituta.

Después de obtener el perfil de desplazamiento de cada nivel del pértico 4;, es
facil encontrar el desplazamiento de disefio del sistema equivalente de 1GDL

usando la siguiente ecuacion (Priestley et al., 2007).
n n
Ag = Z(miAiz)/Z(miAi) (5.7)
i=1 i=1
Donde:
m; Es la masa concentrada de cada nivel

A; Es el perfil de desplazamiento de cada nivel

Esta consideracion se basa en los desplazamientos de los centros de masa de

edificios regulares, cuando existen irregularidades torsionales aumentan los
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desplazamientos de algunos componentes de la estructura, especialmente los
perimetrales, y pueden requerirse ajustes para cumplir los requisitos de derivas
de piso. Ante las incertidumbres tedricas existentes y ante la experiencia repetida
de dafios sismicos en algunos edificios irregulares en planta, la mejor solucién

estructural es evitar en lo posible las irregularidades torsionales.

5.1.1.4. Altura efectiva del sistema equivalente de 1GDL

La altura efectiva de la estructura sustituta para un sistema de varios grados de
libertad, se puede obtener facilmente con ayuda de la dindmica estructural clasica,
con la siguiente ecuacion. Esta ecuacion se basa en que el sistema se puede
representar por un oscilador equivalente de un solo grado de libertad donde la

masa efectiva se concentra en la altura efectiva. (Priestley et al., 2007).

He = zn:(miAiHi)/zn:(miAi) (5.8)
i=1 '

=1
5.1.1.5. Masa efectiva del sistema equivalente de 1GDL

La masa efectiva de la estructura sustituta, correspondiente al primer modo de
vibracién, se encuentra entre el 70% y 95% de la masa total, y se puede obtener
mediante la ecuacion 5.9. El resto de la masa patrticipa en los modos superiores
de vibracion. Aungque mediante las reglas de combinaciéon modal tales como CQC
y SRSS, se puede incorporar la participacion de los modos superiores, su efecto
en los momentos de volteo en la base de la estructura se puede ignorar. Para el
resto de la estructura el efecto de los modos superiores se toma en cuenta en la

fase de disefio segln la propuesta de Priestley et al., (2007).

me = ;(miAi)/Ad (5.9)

5.1.1.6. Factor de ductilidad de desplazamiento de disefio para el sistema
equivalente de 1GDL

Este factor se calcula de la siguiente manera:

p==2 (5.10)
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Donde:

A4 Es el desplazamiento de disefio del sistema equivalente de 1GDL, dada en la
ecuacion 5.7.

A, Es el desplazamiento de fluencia del sistema equivalente de 1GDL.

El desplazamiento de fluencia (4,) para los pdrticos irregulares que tienen tres

luces (véase la figura 5.3) puede calcularse mediante la siguiente ecuacion
(Priestley et al., 2007):

_2M, 6,1 + M6,

= (5.11)
Y 2M; + M, ¢

Donde:

0y; Es la deriva de fluencia

M, y M, Son la contribucién de momentos al momento de volteo total de las luces

externa e interna, respectivamente.

N

Lt Ly L —

Figura 5.3. Portico irregular de concreto armado
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La deriva de fluencia (6,,;) esta dada como sigue:
Lp.
O, = 0.55, — (5.12)
hy,

Donde:

Ly, Es la longitud de la viga de la i-€sima luz
hy, Es el peralte de la viga de la i-ésima luz.

&y Es la deformacion de fluencia, puede obtenerse usando la siguiente ecuacion

(Priestley et al., 2007).

_Jre (5.13)

Donde:
E¢ Es el médulo de elasticidad del acero de refuerzo

fye Es el limite elastico esperado del acero de refuerzo

La resistencia elastica esperada se toma un 10% mayor que la resistencia a la
fluencia caracteristica del acero de refuerzo segun lo recomendado por Priestley

et al. (2007), y es igual a:

fye = 1.1, (5.14)

Para un pértico irregular de tres luces, el momento de volteo total se puede escribir

de la siguiente forma (véase la figura 5.10) (Priestley et al., 2007):
MOTM = 2M1 + MZ (515)

Los valores absolutos de M; y M, no son necesarios, aqui sélo se requiere la
relacion de M, /M,. Y la seleccion de esta relacion es arbitraria para el disefiador.

Si el peralte de la viga se mantiene constante para todas las luces, y las
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capacidades de los momentos de los pdrticos externo e interno se hacen iguales
(Priestley et al., 2007), entonces:

M4 My=M
_— = - =

Mz 1 2
Por lo tanto, la ecuacién 5.11 puede simplificarse a la siguiente forma para un
edificio de pérticos irregulares de tres luces (Priestley et al., 2007), (ver figura

5.10).

20y, + 0,

5.1.1.7. Amortiguamiento viscoso equivalente para el sistema equivalente de
1GDL

Para los porticos de concreto armado, el amortiguamiento viscoso equivalente del
sistema de 1GDL es la combinacion del amortiguamiento elastico 5% viscoso y el
amortiguador histerético, y debe variar conforme la resistencia se va degradando
en el tiempo que dure el sismo, se propone la siguiente relaciéon para estimar el

amortiguamiento total equivalente £, o Para edificaciones a base de porticos de

concreto armado, siendo légicamente dependiente a la ductilidad (Priestley et al.,
2007).

~1
&,q = 0.05 +0.565 [”ﬂ—”] (5.17)

Para el caso de poérticos de concreto armado esta definido por la ecuacién 5.17, y
se basa en numerosos analisis de respuesta inelastica cronolégica (“Inelastic
Time-history Analyses”) para muchos acelerégramas. La variacion del
amortiguamiento equivalente respecto a la ductilidad se pude representar

mediante la siguiente curva.
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Figura 5.4. Amortiguamiento equivalente vs. Ductilidad

La ecuacion 5.17 puede también ser aplicado directamente en el espectro de
desplazamiento de disefio cuando este Ultimo varia segun la ductilidad en lugar

del amortiguamiento equivalente.

Como se mencion6 en el parrafo anterior, feq depende del amortiguamiento

histerético, por lo tanto, depende del modelo de histéresis que se adopte segun el
tipo de material y sistema estructural del edificio, la ecuacién 5.17 aplica a porticos

de concreto armado, siendo bien modelado por Takeda de tipo grueso (fat).

Fnd

Figura 5.5. Modelo de histéresis Takeda “fat” para pérticos de concreto armado

5.1.1.8. Periodo efectivo en la respuesta de desplazamiento maximo

Como se presento en la figura 2.1 (d), obteniendo el amortiguamiento equivalente

se halla el periodo equivalente de la estructura entrando al espectro de
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desplazamientos modificado y teniendo en cuenta el amortiguamiento viscoso
equivalente. Este espectro de respuesta de desplazamiento modificado de disefio
puede obtenerse utilizando la siguiente relacion, basado en el Eurocodigo ECS,
de 1988 (Priestley et al., 2007).

0.07 >°'5 (5.18)

SD,geq = Sp,5 <—0_02 n geq

Para sitios cercanos al epicentro de un sismo, Priestley et al. (2007) propone:

0.25
0.07 ) (5.19)

5Dt = 5005 <o.02 + &,

Donde:

Sp,s Es el espectro de respuesta de desplazamiento elastico para 5% de

amortiguacion y se puede obtener a través de la siguiente ecuacion.

TZ
Sp.s = Sa.(T)— (5.20)
PesS a( )4712

Donde:

S.,(T) Es el espectro de respuesta de aceleracion elastica para el 5% de

amortiguacion.

De acuerdo a la Norma Técnica E.030 “Diseno Sismorresistente” del RNE, el
espectro de respuesta de aceleracion inelastico esta dado por la siguiente

ecuacion:

. _Zucs (5.21)

Donde:
Z Factor de zona, segun zonificacion del territorio nacional.

U Factor de uso o importancia. Estructura clasificada de acuerdo a la categoria.



51

C Factor de amplificacion sismica.

S Factor de amplificacion de suelo.

R Coeficiente de reduccion de las fuerzas sismicas.
g Aceleracion de la gravedad.

La aceleracion de disefio elastico S, , se obtiene de forma directa de la ecuacion

5.21, sin aplicar el factor de reduccion R (es decir R = 1).

Por dltimo, ingresando el desplazamiento de disefio (44) en la grafica del espectro
de respuesta de desplazamiento de disefio para el amortiguamiento equivalente,
se puede leer el periodo efectivo correspondiente como se muestra en la figura
5.6.

Espectro de Respuesta

140 T T 400.00
120 £ T 350.00
[ 1 300.00
1.00 { ] ®
=3 ] £
3 . 1 25000
5 0801 N\ e 2
8 i 1 20000 3
G - ] £
2 060 ] N
g : 1 150.00 -‘é
L 1 Q
0.40 ] Q
- 1 100.00
020 1 1 50.00
000 ft v S S ——— Y, ¥
0 1 Terr 2 3 4 5
Periodo (seg)
—— Sa(T) - Elastica Sd(T)al§=5% ——Sd(T)al £&=12.23%

Figura 5.6. Espectro de respuesta de Aceleracion elastica (Sa) y espectro de
desplazamiento de disefio (Sd) para diferentes valores de amortiguamiento

- Si el desplazamiento de fluencia es mayor que el desplazamiento de diserio

Puede presentarse casos en que el desplazamiento de fluencia de la

estructura (4,) sea mayor que el desplazamiento de disefio (44); ver figura 5.7.
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En estos casos no habria lugar a ninguna correccién del espectro elastico de
i — BO
desplazamiento (§eq = 5%).

v, SISTEMA COMPLETO
\/ ®

/
v, I R
vy ///’_/’_/—@D@
Mo A Ay

Figura 5.7. Ningun elemento llega a la fluencia para el desplazamiento de disefio
(Ld<ly)

- Si el desplazamiento de disefio es mayor que el desplazamiento espectral

maximo.

Cuando el desplazamiento de disefio, A4, €s mayor que el desplazamiento
espectral maximo del espectro de desplazamiento, (ver figura 5.8), se requiere
realizar algunos ajustes a la estructura sustituto. Calvi — Sullivan (2009),

proponen calcular el periodo efectivo requerido, Tss, con la formula siguiente.

Ag
Tors =§§TL (5.22)

En donde T; es el periodo de inicio del valor constante en el espectro de

desplazamientos, 4; es el desplazamiento de disefio y S es el

desplazamiento espectral maximo, para el amortiguamiento viscoso

equivalente ‘feq- Esto equivale a prolongar la zona ascendente lineal del

espectro de desplazamientos hasta encontrar el valor de desplazamiento de
disefio A,. La ecuacién 5.22 busca evitar que se disefie para resistencias muy
bajas ante fuerzas laterales, que pueden llevar a estructuras con periodos muy
largos, con efectos importantes de los modos superiores, y posible exceso de

los limites de desempefio deseados.
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Espectro de Respuesta
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5 08071 : ] 2
& [ | + 200.00 E
8 oeo § ! ] 3
S [ Y 1 15000 8
< [ i : %
- | ] o]
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; ; 1 100.00
020 { ! E
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i I ]
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0.00 : : : 0.00
0 1 2 Tt 3 4 5
Periodo (seg)
—Sa(T) - Eléstica Sd(T)al €=5% ——Sd(T) al £=15.16%

Figura 5.8. El desplazamiento de disefio es mayor que el desplazamiento
espectral maximo (Adaptado de Calvi - Sullivan, 2009)

5.1.1.9. Rigidez Efectiva del sistema equivalente de 1GDL

Con el periodo efectivo y conociendo la masa efectiva del modo fundamental de
vibracién de la estructura, se puede obtener la rigidez efectiva, que se muestra en
la figura 5.9, haciendo uso de la ecuacion 5.23, que se da a continuacion (Priestley
et al., 2007).

Keff :TTffme (523)
e
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Figura 5.9. Rigidez Efectiva del Sistema Equivalente de 1GDL (Adoptado de
Priestley et al., 2007)

Si el desplazamiento de disefio es mayor que el desplazamiento espectral

maximo.

Calvi — Sullivan (2009), propone adicionalmente, en el caso en que el
desplazamiento de disefio sea mayor que el desplazamiento espectral maximo

(Verfigura 5.8), limitar el valor maximo de la rigidez efectiva requerida Kff mx.

a través de la siguiente ecuacion.

472 (S4e1
Kerpmax = TTff( AZ )me (5.24)
e

En donde S,.; es el desplazamiento espectral maximo para el nivel elastico de
amortiguamiento.

5.1.1.10. Fuerza cortante basal

La fuerza cortante de la base, finalmente, se obtiene con la ecuacion 5.25:

Vhase = effAd (5.25)

Si el desplazamiento de disefio es mayor que el desplazamiento espectral

maximo.

Al haber limitado el valor maximo de la rigidez efectiva, equivale también a
corregir el cortante basal de disefio en la proporcion desplazamiento espectral

elastico maximo/desplazamiento de disefio, 0 (S401/Aq)- ES una manera
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simplificada de considerar en los disefios la meseta del espectro de

desplazamientos.
Vbaseméximo = Kefdeel (526)
5.1.2. Acciones de disefio de la fuerza cortante basal del sistema de 1GDL en

el sistema de VGDL

5.1.2.1. Calculo de fuerzas laterales en la parte superior de cada piso

La distribucién de la fuerza cortante basal Vg en cada nivel del edificio, es similar
a los métodos tradicionales basados en fuerza, pero el perfil 4; no corresponde a
los desplazamientos de un modelo elastico del sistema sino a valores ajustados
para comportamiento inelastico, segun el sistema estructural utilizado. A diferencia
del utilizado en la Norma peruana que en lugar del desplazamiento usa las alturas

paratal fin. En DBDD se usa la siguientes ecuaciones segun Priestley et al. (2007).

g ) 597
Paran < 10, PTYR ma) P (5.272)
Fo=F, + <) gy 5.27b
Para n > 10, R YN ) R (5:27b)

Es recomendable utilizar una distribucién vertical del cortante basal para edificios
altos (10 pisos o mas) diferente, que considere un 10% adicional del cortante en
la base al ultimo nivel de la estructura, como indica la ecuacién 5.27b para reducir
las derivas de modos mas altos. Donde F; = 0.1V en el nivel mas alto del pértico

y F; = 0 en todos los otros niveles.

Hasta aqui, la estructura esta lista para ser analizada bajo cargas sismicas
laterales y poder encontrar la resistencia a flexion requerida en las zonas de

posible formacién de rétulas plasticas.

5.1.2.2. Calculo del momento de volteo total (Mgry)

Una vez que se obtienen las fuerzas en la parte superior de cada entrepiso,
entonces el momento de volteo total en la base del edificio se puede encontrar a

partir de la siguiente ecuacion:
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Figura 5.10. Fuerzas de entrepiso y Momento de Volteo Total (Morm) (Adoptado
de Priestley et al., 2007)

5.1.2.3. Efecto P-Delta

Los efectos P — Delta también deben incluirse si se requieren (el requisito se ha
proporcionado en el parrafo siguiente). Para este proposito, el indice de

estabilidad se calcula mediante la siguiente relacion:

0, = (5.29)

Donde:
Mp =Mory ¥ Amax = 4a
P Es el peso sismico total del edificio considerando el 100% de la carga viva.

Si 0.1 < 8,<0.33 se deben considerar los efectos de P-Delta. Si 84> 0.33,
entonces la estructura debe hacerse més rigida, y los calculos deben ser

revisados. Ademas, si 84 < 0.1, entonces no hay necesidad de tener en cuenta
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los efectos P — Delta. La fuerza de corte en la base se amplifica (si 0.1 < 8, <

0.33) y se encontrara de la siguiente manera (Priestley et al., 2007).

PA

d 5.30
. (5.30)

Vbase = Kegrda +C

C Es una constante y para estructuras de concreto armado, se utiliza €=0.5.

Después de calcular el cortante en la base considerando los efectos P-delta, el

cortante de la base se distribuye de nuevo utilizando las ecuaciones 5.27ay 5.27b.

5.1.2.4. Fuerza de corte de entrepiso

En el siguiente paso se encuentran las fuerzas de corte en cada nivel de la
estructura (es decir, cortantes de piso) mediante la siguiente ecuacion. Esto se ha

mostrado en la figura siguiente:

Vo= ) Fi (5.31)
k=i
F Fn
F+j F+1
, I — ) . |
Vy

—

Vbase

Figura 5.11. Fuerza Cortante de Piso (Adoptado de B. Massena, 2010)

5.2. Analisis estructural del pértico basado en consideraciones de equilibrio

Dos métodos diferentes de analisis estructural bajo el vector de fuerzas laterales
son dados por Priestley et al. (2007), en el enfoque DDBD, para la determinacion
de la capacidad de momento en las ubicaciones de las rotulas plasticas. El primero

es el andlisis del portico bajo fuerzas laterales basadas en la rigidez relativa de los
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miembros. Y el segundo se basa en la consideracion de equilibrio de los nodos.

Aqui sélo se considerara este ultimo.

5.2.1. Fuerzas internas en viga

5.2.1.1. Fuerza cortante en vigas

Las fuerzas cortantes en las vigas de cada nivel, es igual a la tracciéon (T) o
compresion (€) de la fuerza axial sismica en las columnas exteriores. Estas
fuerzas son iguales entre si en magnitud. Para pérticos regulares que tienen tres
luces (es decir, poérticos con luces iguales interior y exterior) pueden obtenerse a

partir de la siguiente relacion (Priestley et al., 2007).

n n m
z Vpij =T = (z F;H; — z M¢j)/Lpase (5.32)
i=1 i=1 j=1

Donde:

Lpqse ES la distancia entre las columnas bajo tensién y compresién (por ejemplo,
para el portico de tres luces regulares, este valor se puede tomar como la distancia

entre las columnas exteriores).

Yi=1Vpgij Es lafuerza de corte total de la viga

Zl-";l M¢; Es el momento total en la base de las columnas del primer piso (figura

5.10).

Para evitar el mecanismo de piso blando de la primera planta, la altura de inflexion
para las columnas de la primera planta se considera en el 0.6 de la base de la

columna altura de ese piso (0.6H1), por lo tanto Zj";l Mg esigual a:

3

Mcj = 0.6HyVyase (5.33)

j=1
Para un portico irregular (por ejemplo, un pértico irregular de tres luces), la
ecuacion 5.32 se puede disponer para diferentes luces como se indica a

continuacion (véase la figura 5.12):



Para los vanos exteriores:

n n m
M,
Z Vpir = M, + M, (Z FiH; — z Mcj)/Lq
i=1 i=1 Jj=1

Para los vanos interiores:

n M n m
2
Z Vpiz = M, + M, (Z FiH; — z M.j)/L,
i=1 =1 Jj=1

== - e
.—;‘" 7"’ ,_;"" .’f
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(5.34a)

(5.34b)

AR Ay D%plazamie?to

Figura 5.12. Respuesta sismica en porticos irregulares. A la izquierda las
Fuerzas de corte y momento de vigas y columnas, y a la derecha Momento de

volteo (Adoptado de Priestley et al., 2007)

M, y M, son la contribucibn de momento de los vanos externa e interna,

respectivamente, al momento de volteo total, y la relacion de M, /M, ya se conoce

de la Seccién 5.1.1.6, al calcular el factor de ductilidad de desplazamiento de

disefio. Ly y L, son la longitud de los vanos externa e interna, respectivamente

(ver figura 5.12).

Una vez que la fuerza total de corte de la viga alcanza la estructura para cada

vano. Y para tener en cuenta que la deriva en cada piso no debe diferir
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significativamente de la deriva del disefio, es importante distribuir el cortante total
del vano verticalmente de acuerdo a la demanda sismica. Por lo tanto, las
cortantes de viga total se distribuyen a las vigas verticalmente en un vano con
proporcion al piso de corte debajo de la viga en consideracion. Esto se puede

hacer siguiendo la siguiente ecuacion:
- V.
i
Vpij = E VBijzn—lV, (5.35)
i=1 i=1VYSi

Donde:

Vs; Es la fuerza de corte del piso i, dada por la ecuacién 5.31.

5.2.1.2. Momento en vigas

Después de obtener fuerzas de corte en las vigas, entonces resulta muy facil
encontrar los momentos en las lineas centrales de las columnas para cada

extremo de la viga, como sigue:

Mpiji + Mpijr = VpijLpij (5.36)

Donde:

Lg;; Es la longitud del j-esima viga del i-€simo piso de centro a centro de las

columnas.

Mg;j, y Mg;j, Son los momentos de la viga en el centro de las columnas del lado

izquierdo y derecho de la j-esima viga en el i-ésimo piso.

Normalmente Mpg;;; ¥ Mpg;j, no son iguales, pero aqui asumiendo momentos

iguales en ambos extremos de las vigas, la ecuaciéon 5.36 puede simplificarse a la

siguiente forma (Priestley et al., 2007).

Lgii
Mpij1 = Mpjr = VBijT” (5.37)

Dado que, para fines de disefio, los momentos de disefio de las vigas deben ser

tomados en la cara de los apoyos (por ejemplo, en la cara de las columnas), por
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lo que pueden reducirse los momentos en la cara de las columnas que dependen
del tamafio de la columna en la direccion del sismo (hc):

_ he (5.38)
Mgi; aiseno = Mpij1 — Vaij >
5.2.2. Fuerzas internas en columnas

5.2.2.1. Fuerza cortante en columnas

Las fuerzas de corte de piso se distribuyen a las columnas. Esto puede hacerse
utilizando una relaciéon de columnas exteriores e interiores de 1:2 (es decir, las
fuerzas de corte en las columnas interiores seran dos veces mayores que las
fuerzas de corte en las columnas exteriores) (Priestley et al., 2007). Las fuerzas
de corte, en este caso, para cada una de las columnas exteriores en el piso i es

igual a:

, Vsi
CeXLE T 2(1 + X2y Nintse.t)

(5.39a)

Donde:
Vs; Es la fuerza cortante del i-ésimo piso
Yk=1Nintxi Es el nimero total de k columnas del poértico de la i-ésima nivel.

Como se ha mencionado anteriormente, la fuerza de corte en cada columna

interior individual se duplicara, de este modo:

Vsi

o (5.39Db)
C,int,i (1 + X%-1 Nint i)

5.2.2.2. Momento en columnas

Como se menciond en la Seccién 5.2.1, para evitar el mecanismo de piso blando
en la primera planta, la altura de inflexién en las columnas de la primera planta se
considera a la altura de 0,6 de la base de la columna. Por lo tanto, los momentos
de la columna en la base de la primera planta es igual a (véase la figura 5.13)
(Priestley et al., 2007).
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MClj,base = O-6H1Vclj (5.40)

Donde:
H, Es la altura del primer piso (entre el nivel 0 y 1).
V.1j Es lafuerza de corte en la columna j de la primera planta.

Los momentos en la parte superior de las columnas de la primera planta en la

linea central de los vanos se encuentran usando la siguiente ecuacion:

MClj,top = 0-4‘1'11‘/c1j (5.41)

Los momentos en la base de las columnas del segundo piso se pueden obtener a
partir del equilibrio de los momentos en los nudos (figura 5.13), esto puede

obtenerse a partir de la siguiente relacion:

Mc2jpor = Mp1,y + Mp1yr — Mc1,top (5.42)

Donde:

Mpg,; Es el momento de la viga del extremo izquierdo en la linea central de la

columna

Mp,, Es el momento de la viga del extremo derecho en la linea central de la

columna
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Moy uo=0-8HY

Figura 5.13. Distribucién de momentos en columnas por equilibrio de los nudos
(Adaptado de Priestley et al., 2007)
El momento en la parte superior de la misma columna se obtiene utilizando la

siguiente relacion:

MCZj,top = VCZjHZ - MC,Z,bot (5.43)
Para obtener los momentos en la parte superior e inferior de las otras columnas
hasta la altura del edificio verticalmente, se implementa el mismo procedimiento
(figura 5.13) (Priestley et al., 2007).

5.3. Disefio por Capacidad de Porticos de Concreto Armado

El disefio confiable de un edificio exige que se tenga control sobre sus
mecanismos de falla y ello se logra mediante el “disefio por capacidad”, concepto
gue busca controlar la respuesta inelastica de una estructura, mediante la eleccion
de un mecanismo de rotulas plasticas, detalladas para una capacidad alta de
deformacién antes de la falla (ductilidad y deformaciones inelasticas grandes); las
demas zonas y elementos estructurales se disefian con suficiente resistencia para

gue tengan respuesta elastica. (Pérez, 2011).
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5.3.1. Principio fundamental

Como sefala Burgos (2007), el comportamiento de un sistema estructural puede
representarse mediante una cadena (ver figura 5.14). Toda cadena se rompe por
el eslabén mas débil. Pero si ese eslabén mas débil es disefiado expresamente
para que antes de romperse se comporte como si fuera ductil, entonces toda la

cadena se comportara como ductil.

Las diferentes solicitaciones sobre los elementos de una estructura se representan
por los eslabones de la cadena. La cadena esta constituida por eslabones fragiles
y por un eslabén ductil. Se conoce que la falla a la fuerza cortante es fragil,
mientras que la resistencia a la flexiéon puede ser ductil, si se disefia respetando
ciertas condiciones (cuantia limitada, confinamiento, etc). Por consiguiente seria
deseable que la resistencia al corte sea mayor que la resistencia a la flexion. En
la cadena, los eslabones fragiles estarian representando a la resistencia al corte
en los distintos elementos de la estructura, mientras que el eslabon ddctil

representaria la resistencia a la flexion.

La resistencia ideal o nominal de tension del eslabén ductil es P;, pero la
resistencia actual es sometida a las incertidumbres normales de la resistencia del
material y efectos de deformacion por endurecimiento en grandes deformaciones.
Si los otros eslabones fragiles fueran disefiados para tener la misma resistencia
nominal como el eslabdn ductil, implicaria una alta probabilidad que la falla
ocurriria en un eslabén fragil y la cadena no tendria ductilidad. Sin embargo, la
falla de todos los otros eslabones fragiles se puede prevenir si sus resistencias
P;;, estan en exceso de la resistencia maxima factible del eslab6on débil,
correspondiendo al nivel de ductilidad prevista. Usando la terminologia antes
descrita, la resistencia confiable ¢P;; de los eslabones fragiles no deben ser

menores que la sobrerresistencia del eslabon ductil Py = A¢P;.

La cadena es disefiada para resistir la fuerza de tension, P,, = P inducida por el
sismo. Por tanto, la resistencia ideal del eslabon débil necesita ser P; > Pg/¢.
Habiendo escogido un apropiado eslabdn ductil, su sobrerresistencia puede ser

prontamente calculada Py = A4gP; = @, P, la cual vendra ser la fuerza de disefio

P,,. Para prevenir una falla fragil, la resistencia ideal de los eslabones fuertes P;g
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debe ser al menos igual a la sobrerresistencia del eslabon debil g,Pg. En ciertos
componentes del sistema estructural, la transmision de carga puede también estar
afectada por efectos dinamicos, para lo cual, se introduce un factor adicional @ >
1.0. Por lo tanto, la resistencia ideal o nominal del eslabén fuerte necesita ser

igual a:
Pis > Pus/¢s = P0/¢S = w¢0PE/¢S (5.44)

La figura 5.14 también se puede usar para relacionar la ductilidad potencial de la
cadena entera y la ductilidad correspondiente al eslabon ductil. Las relaciones
lineales y bilineales fuerza — elongacién, como se muestra en la figura 5.14 (b) y
5.14 (c), se asumen para todos los eslabones. Elongaciones inelasticas se pueden
desarrollar solamente en el eslabén ddctil. Como lo muestra la figura 5.14,
elongaciones en el comienzo de la fluencia de los eslabones fragiles y ductiles son
A'1 y A5, respectivamente. Significante fluencia incrementara su elongacion de
A'; a 4,, mientras su resistencia se incrementa de P, = P; a P, debido a la
deformacién por endurecimiento; de esta forma la ductilidad del eslabdn ductil es

U, = 42/4',. La elongacion total de la cadena, incluyendo el eslabon debil y n

eslabones fragiles, en el comienzo de la fluencia en el eslabon débil sera A" =
nA'y + A'5. En el desarrollo de la sobrerresistencia de la cadena, la elongacion del
eslabon fuerte incrementara sélo ligeramente de A’y a 4;. Asi la elongacién Gltima
de la cadena entera llega a ser 4, = n4; + 4,. Por consiguiente la ductilidad de

la cadena es entonces:
p= M)A = (A + 4) /(A + A) (5.45)

Con la aproximacion que 4, = 4’y = A, = A,, se encuentra que la relacion entre

la ductilidad de la cadena uy la ductilidad del eslabon débil u, es:
pu=Mm+u)/(n+1) (5.46)

Por ejemplo si hay ocho eslabones fuertes, n = 8 y la ductilidad del eslab6n débil

4, = 10, encontramos que la ductilidad de la cadena es 4= 2. A la inversa, si la

cadena espera desarrollar una ductilidad de x4 = 3, la ductilidad sobre el eslabén
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débil incrementarq a 4= 19. Con este ejemplo se puede observar las grandes
diferencias entre las magnitudes de las ductilidades generales y locales que puede
ocurrir en ciertos tipos de estructuras. En algunas estructuras, la ductilidad general
a ser considerada en el disefio necesitard estar limitada para asegurar que

demandas de ductilidad en un lugar critico no llegue ser excesivo.

Pis P; Pis
‘W N Pi > Pelo
O OGO G

Eslabones Eslabon ductil Eslabones
fragiles fragiles
nA, +A,
4 I nA' +A' )
Pie>Pq .. Ry=0iF =g Py Pis [+
_________________ Po PO__’T____________
-------------- P‘
pel -/, _lrem)
+ = (n+ l)

Ay Ay Ay A's Ay Ay A Ay A
n Eslabones frdgiles + Eslabon dictil —> Cadena diictil

Figura 5.14 Principio de limitacién de resistencias ilustrado con una cadena ductil
(Paulay and Priestley, 1992)

5.3.2. Filosofia del disefio por capacidad

En el disefio por capacidad de estructuras y para resistir correctamente a los
terremotos, distintos elementos del sistema resistente lateral primaria son
escogidos y adecuadamente disefiados y detallados para disipar energia bajo
deformaciones severas impuestas por el sismo en las regiones criticas de tales
miembros.

Las rotulas plasticas son detalladas para soportar acciones de flexién inelastica, y
la posibilidad de falla por corte es inhibida al otorgar la diferencia de resistencia
correcta. Los otros elementos estructurales son protegidos contra acciones que
pudieran causar falla, proveyéndolos con resistencia mayor que aquellos
correspondientes al desarrollo de la resistencia maxima posible en las regiones

criticas. En lineas generales, el procedimiento sigue los siguientes pasos:
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v/ Se escoge un mecanismo inelastico (rétulas plasticas) admisible.

v" El mecanismo escogido debe ser tal que la ductilidad total pueda desarrollarse
con las menores demandas de rotacion inelastica en las rétulas plasticas.

v' Una vez determinado el mecanismo inelastico, las regiones criticas para la
disipacion de energia, son relativamente disefiados con alto grado de
precision.

v Las partes de la estructura destinada a permanecer elastica en todos los
eventos, son disefiados para que no ocurran deformaciones inelasticas bajo
las maximas acciones disponibles correspondientes al desarrollo de la

sobrerresistencia en las rotulas plasticas.
5.3.3. Mecanismo de colapso

Burgos (2007), sefala que el mecanismo de colapso en estructuras de concreto
armado debe basarse en la flexion como fuente de disipacion de energia. Por lo
tanto, deben suprimirse definitivamente los mecanismos asociados con la
deformacion inelastica por corte, transferencia de esfuerzos por adherencia entre

el refuerzo y el concreto, e inestabilidad de los elementos.

Por consiguiente, el disefiador debera elegir la ubicacion de las rétulas plasticas
potenciales en vigas y columnas que posibiliten la formacién de un mecanismo de
colapso cineméticamente admisible en el sistema estructural dado. El principio
mas importante en esta seleccion es que, para una ductilidad global dada, las
ductilidades de curvatura asociadas en las rotulas plasticas permanezcan dentro

de los limites admisibles.

El mecanismo viga débil — columna fuerte ha sido preferido por muchos ingenieros
estructurales; es decir, el sistema aporticado que desarrolla rétulas plasticas en
los extremos de las vigas y en la base de las columnas del primer piso y/o muros
estructurales para formar un mecanismo de colapso, como se muestra en la figura
5.15 (c). En este tipo de mecanismo, la energia del sismo que ingresa puede ser
rapidamente disipada por una histéresis gruesa y estable de vigas que han fluido

por flexion. Este tipo de mecanismo es preferido por las siguientes razones:

a) La falla de las columnas representa el colapso total de todo el edificio
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b) En una estructura con columnas débiles, la deformacién plastica se
concentra en cierto entrepiso y por consiguiente requiere un factor de
ductilidad relativamente grande, usualmente dificil de conseguir.

c) Tanto en la falla por corte como en la de flexion, la resistencia de las
columnas se degrada con mas rapidez que en las vigas, debido a la

presencia de la carga axial.

Para un desplazamiento dado de una estructura, la demanda de ductilidad en
rotulas plasticas en estructuras viga débil — columna fuerte es minima debido a
gue las deformaciones plasticas son uniformemente distribuidas a lo largo de la

estructura.

Asimismo, la capacidad de deformacion es razonablemente mayor en vigas donde
no actla la carga axial; por otro lado, la formacion de una rotula plastica en la base
de una columna del primer piso no es deseable porque grandes capacidades de
deformacioén es dificil desarrollar en este lugar debido a la existencia de una alta
carga axial. Alguna resistencia extra de momento debe ser proporcionada en la
base de las primeras columnas para retrasar la formacion de rétulas plasticas en

esta zona.

Cuando se ha elegido el mecanismo viga débil — columna fuerte, se debe evitar la
formacion de rétulas plasticas en las columnas de todos los pisos ubicados por
encima del segundo piso, como se muestra en la figura 5.15 (a), para lo cual se

provee a estas columnas suficiente resistencia.

Puede también aceptarse el mecanismo de la figura 5.15 (b), cuando las columnas
se detallan adecuadamente para que en sus extremos se formen rétulas plasticas,
como muchas veces se requiere en el extremo superior de las columnas del tltimo
piso. Sin embargo, se debe recalcar que no debe permitirse la posibilidad de
formacion simultanea de rétulas plasticas en el extremo superior e inferior de todas
las columnas de un mismo piso, mecanismo colapso local, conocido como “piso
blando”, tal como se muestra en la figura 5.15 (c). Es evidente que, en este caso,

las deformaciones de ductilidad de curvatura pueden llegar ser excesivas.

El mecanismo aceptable mostrado en la figura 5.15 (b), requiere que los extremos

de las columnas se confinen adecuadamente, de manera de conferirle a las
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secciones una capacidad de rotulas plasticas importantes. Ademas, los empalmes
por traslape del refuerzo longitudinal debe ubicarse en el centro medio, puesto que
estos empalmes se deterioran rapidamente bajo deformaciones ciclicas
inelasticas. Sin embargo, el mecanismo mostrado por la figura 5.15 (a), permite
una reduccion del refuerzo transversal en los extremos de las columnas por
encima del piso dos y la ubicacion de los empalmes inmediatamente por encima
de la cara superior de la losa. Esta concesion se justifica porque no se espera la
formacion de rotulas plasticas con demandas de ductilidad importantes en dichas

columnas.

Para vigas de grandes luces, los requerimientos derivados de las cargas
gravitatorias pueden ser mas severos que los asociados con las demandas
sismicas. En estos caso, una aplicacion discriminada de la filosofia de disefio por
capacidad, usando un mecanismo como el mostrado en la figura 5.15 (a), puede
llevar a un conservatismo innecesario o verdaderamente absurdo, y por
consiguiente a un disefio antieconémico, particularmente en el disefio de
columnas. En tales porticos el disefiador debe permitir la formacién de rétulas
plasticas en columnas interiores arriba y debajo de cada piso para completar el
mecanismo del portico, siempre y cuando rétulas plasticas se formen en las luces
mas externas de la viga cerca de las columnas exteriores, y las columnas
exteriores encima del primer piso sean disefiadas para que permanezcan
elasticas, evitando de esta forma la formacion de “piso blando”, como se muestra

en la figura 5.15 (d). La ductilidad en estos porticos debera se limitada.

El mecanismo de colapso adoptado para nuestra edificacion es el de la viga débil
— columna fuerte, como se muestra en la figura 5.15 (a), debido a las razones
antes expuestas. Sin embargo, si se observa excesiva resistencia de las columnas
en el dltimo piso, se permitira la formacién de rétulas plasticas en el extremo

superior de las columnas.
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Figura 5.15. Mecanismo de colapso en edificios aporticados de varios pisos

(Burgos y Pique del Pozo, 2007)
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El procedimiento que se muestra a continuacion para el disefio de los elementos,
esta basado en la propuesta planteada por Revilla y Pari (2012), este método fue
desarrollado principalmente por Paulay y Priestley alrededores de 1990.

5.3.4. Resistencia al Corte

Como se menciong, la edificacion solo puede presentar fallas ductiles debido a los
esfuerzos de flexion, no hay cabida para modos de falla donde los esfuerzos de
corte hagan protagonismos, por tanto, en las siguientes formulaciones se hace la
diferenciacién en el disefio de secciones donde se haya previsto plastificaciones

y en los que no.

Para tener una idea de la magnitud de los esfuerzos de corte actuantes antes de
iniciar el disefio, es conveniente definir su valor nominal v, como indice de

comparacion.
v, =V, /b,,d (5.47)

Donde V,, es la fuerza cortante nominal, para evitar la aparicion de grietas
diagonales en la seccién antes que el refuerzo de confinamiento haya fluido, se

debera cumplir con lo siguiente:

(a) En general

v, < 0.2f'c <6MPa (5.48)

(b) En regiones de rétula plastica de vigas y columnas

U < 0.16f'c <6MPa (5.49)

Cuando los valores de v, exceden los dados arriba, las dimensiones de los

elementos deberan ser incrementados.

La resistencia al cortante en elementos de concreto armado es responsabilidad

tanto del concreto V. como del refuerzo V.
V,=V.+V; (5.50)

Donde:
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V. = v.b,,d (5.51)
M Resistencia al cortante del concreto

En términos de esfuerzo cortante nominal, la contribucién del concreto puede ser

tomado como:
(a) En todas las regiones, excepto en rotulas plasticas.

En casos de flexion pura [MPa]:

ve = Uy = (0.07 + 10p,)y/f'c < 0.2\/f'c (5.52)

Donde p,, es la cuantia de refuerzo longitudinal.

En casos de flexién con compresion axial B,, [MPa]:
ve = (1 +3P,/Asf')vp (5.53)

(b) En todas de rétula plastica.
En vigas:
U = 0 (554)

En columnas [MPa]:

Ve = 4uy /Pu/Agf'c (5.55)

Donde 4, es el area bruta de la seccion; cuando P, resulta en traccion, la

ecuacioén 5.55 es igual a cero.

M Resistencia al cortante del refuerzo transversal

La resistencia proporcionada por el acero serd considerada solo por estribos
cerrados dispuestos a 90 grados respecto del eje del elemento.

ﬁ — (Un - UC)bW (556)

S fy
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Donde A, es el area total de ramales como refuerzo transversal y s el

espaciamiento centro a centro entre estribos.
La cuantia de refuerzo por corte debe satisfacer el siguiente rango:

0.0015 < A4,/b,,s < 0.002 (5.57)

M Cortante por deslizamiento

Existe una probabilidad que ocurran desplazamientos considerables cuando las
grietas por flexion se combinen con las grietas debidas a cortante en el desarrollo
del ciclo histerético de las regiones criticas, ocasionando la falla por deslizamiento

por esfuerzos de corte.

Para prevenir este tipo de falla se debe proveer refuerzo diagonal en las regiones

criticas (ver figura 5.16), cuando se cumpla la siguiente relacién en MPa:
Up = 0.25(2 + 1)/ f'c (5.58)

Donde r define el indice de fuerzas cortantes de disefio asociado con los

momentos reversibles en la seccion de rétula plastica:

7 =Vin/Vum < 0 (5.59)

Este valor es siempre negativo, donde V,,;,, ¥ V.., SON la menor y la mayor fuerza

cortante aplicada en direcciones opuestas respectivamente.

Cuando la ecuacion 5.58 es aplicable, el refuerzo diagonal a proveer debe resistir

una fuerza cortante no menor de [MPa]:

Un

Jre

Vg = 0.7 ( + o.4> (—=r)V, (5.60)

Aplicable cuando el valor de r esta en el rango de —1 < r < —0.2; cuando el valor

de r > —0.2, no es necesario considerar refuerzo diagonal.
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Potencial Plano de Deslizamiento
Asdl

/ot
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=d

Rotula Plastica

Figura 5.16. Control de deslizamiento por cortante en region de potencial rétula
plastica (Paulay and Priestley, 1992)

El area total de refuerzo diagonal para el control del deslizamiento es:

Asdl + Ast = Adi/(fysena) (561)

El refuerzo calculado debera desarrollarse asumiendo que la rétula plastica se

extiende una longitud igual a d desde la cara del soporte (ver figura 5.16).

Para el caso de columnas, el uso de dowells verticales es suficiente para evitar

este tipo de falla en el caso de ser necesario.

5.3.5. Factor de Reduccién de Resistencia

Como sabemos, es tipico el uso de factores de reduccién de resistencia en

muchos cadigos actuales (incluidos los del Peru), de la siguiente forma:

#S, = S, (5.62)

Donde ¢ toma en cuenta la posibilidad de materiales defectuosos, errores en los

métodos de analisis y variacion de dimensiones.

Debido a que el principio del disefio por capacidad se basa en que los
requerimientos de flexion y cortante sean determinados considerando las
maximas acciones posibles de sobrerresistencia del material a la flexion en zonas
de rotula plastica, se considera innecesariamente conservativo el uso de factores

de reduccion de la resistencia ideal, por debajo de la unidad.
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Puede considerarse en las rotulas plasticas de las vigas se trabajara con las
resistencias efectivas o esperadas de los materiales, con un factor de reduccion
de la resistencia @ = 1. Para las demas secciones de la viga @ = 0.9.

5.3.6. Disefio de vigas de concreto armado

El disefio en general de estructuras de poérticos de concreto armado tiene el

siguiente orden secuencial cuando aplicamos el disefio por capacidad:

Proceso de Disefio

Disefio a flexion de Vigas

¥

Disefio por corte de Vigas

v

Diserio a flexion de
Columnas

¥

Disefio por corte de
Columnas

v

Disefio de conexiones Viga
- Columna

¥

Disefio del resto de
elementos

Figura 5.17. Secuencia de disefio por capacidad de poérticos
de concreto armado

M Disefio por flexion de vigas

En esta parte, se presta importancia al disefio de las regiones criticas (rétulas
plasticas). La resistencia normal se basa en resistencias caracteristicas
conservadoras de los materiales y ademas usa factores de reduccion de

resistencia @. Asi tiene que ser con las cargas de gravedad, para lograr reservas
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razonables de resistencia y reducir la probabilidad de fallas catastroficas. Pero
durante un sismo fuerte se cuenta con la posible aparicion de rétulas plasticas; el
uso de resistencias conservadoras para los materiales y de factores de reduccion

de resistencia no van a impedir los efectos sismicos inelasticos.

El disefio basado en desplazamientos se basa en la resistencia requerida para un
desplazamiento sismico maximo, con hipotesis de comportamiento de las
estructuras mas reales que las de los métodos tradicionales (basado en fuerzas).
Priestley et al. (2007) proponen disefiar las rotulas plasticas para los momentos
flectores obtenidos a partir del método de la estructura sustituta, pero con base en

valores mas reales de las resistencias de los materiales, asf:

- No usar factores de reduccion de resistencia @ = 1.0
- Usar para la resistencia del concreto f'ece = 131",

- Usar para la resistencia del acero fye = 1.1f,

Para evaluar la resistencia real maxima a flexién que podria alcanzar las rétulas

plasticas proponen:

- Tener en cuenta los factores de reduccion de resistencia de la Norma.
- Usar para la resistencia del concreto f'eo = 171,

- Usar para la resistencia del acero fyo = 1.3f,

Para las regiones elasticas, se usan los factores de reduccion convencionales de

disefio y con las resistencias de los materiales sin amplificar.

Con las siguientes expresiones se determinan las areas de acero requerido, tanto
para las regiones plasticas y elasticas, tomando en cuenta los pardmetros

mencionados lineas arriba.

M,
AS = W (563&)
_ Ay 5.63b
&= 085f.b (5.63b)

(a) Refuerzo longitudinal minimo:
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Se usa para asegurar que el refuerzo en tension tenga una resistencia ideal a la
flexion considerablemente mayor al momento de agrietamiento; es necesario una
distribucion adecuada del agrietamiento en las zonas de rétulas plasticas para
evitar la posibilidad de una excesiva demanda local por curvatura. La siguiente
ecuacion asegura una resistencia ideal 50% mayor que el probable momento de

agrietamiento.
Prim = 0.25f"c/fy [MPa] (5.64)

(b) Refuerzo longitudinal maximo:

Por otro lado, para asegurar una ductilidad por curvatura adecuada, se limita la

cuantia de refuerzo.

27511+ 0.17(f'c/7 — 3) el 7
_ P L 5.65
Prnax [fy ] 100 <1 + p) <% [MPa] (5.65)
Dénde:
P =05p (5.66)

Las ecuaciones anteriores aplican a zonas de rétulas plasticas que usualmente se
forman a partir de la cara de la columna de apoyo cuando la longitud de la viga es
relativamente corta, caso contrario, las rétulas se formarian a cierta distancia del
apoyo hacia el centro de la viga; en general, es también el disefiador quien define

finalmente donde deben formarse los mecanismos.

Una caracteristica particular observada en ensayos, es que cuando la rétula se
forma lejos del apoyo (region de momentos positivos), las rotaciones inelasticas y
por tanto los desplazamientos axiales, pueden incrementarse con cada ciclo

secuencial destruyendo los componentes no estructurales.

La longitud de rotula plastica en vigas sobre el cual se debe considerar un detalle

especial del refuerzo transversal, debe ser dos veces el peralte h:

(1) Cuando la seccion critica esta ubicada en la cara del soporte (columna), la

longitud 2h se extiende hacia el centro de la viga, figura 5.18 (a).
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(2) Cuando la seccion critica esta més alla de la cara del soporte pero no menos
de ho 500mm, la longitud 2h debe iniciar a 0.5h 0 250mm antes de la
seccion critica, figura 5.18 (b).

(3) En rétulas plasticas positivas donde la fuerza cortante sea cero en tales
secciones, se debe detallar una longitud h a cada lado de la seccion critica,
figura 5.18 (c).
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Figura 5.18. Ubicacién de potenciales rétulas plasticas donde se requiere
especial tratamiento de refuerzo (Paulay and Priestley, 1992)

Sobrerresistencia a la flexion de rétulas plasticas:

De acuerdo con la filosofia del disefio por capacidad expuesto en 5.3.2, se deben
estimar las maximas acciones probables impuestas sobre la viga durante algun
evento sismico que produzca desplazamientos inelasticos muy grandes. Bajo
estas condiciones, se toma en cuenta el mejoramiento de la resistencia del

refuerzo estructural mas alla del esfuerzo de fluencia f, debido al endurecimiento
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por deformacion cuando se desarrollan las ductilidades por curvatura maxima,

siendo magnificados a 4,f,.

Debido a la poca influencia del concreto en la resistencia a la flexion de vigas
doblemente reforzadas, se considera que el mejoramiento de la resistencia de la
seccion es debida solo al acero. Con esto, la sobrerresistencia a la flexion M, en
una seccioén critica de una potencial rétula plastica puede estimarse con buena

aproximacion con:

M, = A,Asf,(d — a/2) (5.67)

Donde A, es el factor de sobrerresistencia del refuerzo, d es el peralte efectivo de

la seccion y a longitud donde se presenta los esfuerzos a compresion de la viga.
Factor de sobrerresistencia en vigas (go):

La sobrerresistencia por flexién de una viga puede ser expresado en términos del

momento de disefio Mg, resultante del analisis segiin DBDD.

by = Mo/ M (5.68)

El factor de sobrerresistencia debe ser calculado para cada direccién del sismo en
caso de presentar valores diferentes entre los momentos de ida y vuelta; también

puede ser expresado asi:

¢0 =M, /Mg = AMyp/¢Myn = A5/ ¢ (5.69)

El valor de ¢, estimado segun la ecuacion 5.69 es muy parecido al calculo con la

ecuacién 5.68 cuando los momentos de disefio predominantes son las de sismo.
M Disefio por corte de vigas

Las deformaciones inelasticas causadas por los esfuerzos de corte estan
asociados con la perdida de ductilidad, reduccién de resistencia y perdida
significante de disipacion de energia, por tanto, se debe evitar el desarrollo de este

mecanismo de falla; para ello el disefio por capacidad considera disefiar las vigas
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para los esfuerzos de corte (Vp;) que se puedan generar durante la

sobrerresistencia debido a la flexion.

Vi = Vyp +Vio (5.70)

Donde V 45 es la fuerza de corte debido a las cargas de gravedad, Vg, es la fuerza

de corte debido a la sobrerresistencia otorgada en el disefio por flexion de la viga.
El tratamiento de disefio para zonas de potencial rétula plastica y zonas que
permaneceran elasticas es diferente, para el primer caso es conveniente ignorar
el aporte del concreto a la resistencia de corte debido a que la gran cantidad de
grietas contribuyen a la perdida de friccion intergranular del agregado haciéndolo
poco efectivo, en estas zonas debemos asegurar que las fuerzas sean resistidas
por el refuerzo de acero solamente; por otro lado, en zonas destinadas a un
comportamiento elastico de la seccion, la resistencia al corte es responsabilidad

tanto del acero como del concreto.

Deben cumplirse los siguientes requerimientos de detalle del refuerzo en zonas
criticas para mantener la estabilidad estructural al evitar el pandeo lateral del
refuerzo longitudinal y permitir un adecuado confinamiento del concreto para no
generar excesivas degradacion de su resistencia cuando la seccion estd sometida

a ciclos de carga y descarga:

- Los estribos deben estar arreglados tal que otorguen estabilidad lateral a cada
barra longitudinal de la viga, a menos que la distancia centro a centro entre
estas no exceda los 200 mm (figura 5.19).

- El didmetro de un ramal de estribo no debe ser menor a 6mm, y el area de
cualguier ramal A;. en la direccion del potencial pandeo del refuerzo
longitudinal no sera menor que:

_2Afy s
7 16f,, 100

[MPa] (5.71)

Donde ), 4, es la suma de areas de las barras longitudinales que se soportan en

el ramal, f,, la resistencia a la fluencia del ramal con espaciamiento horizontal s.
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- El espaciamiento horizontal de los estribos no debe exceder el menor valor del

siguiente cuadro:

Tabla 5.1. Espaciamiento centro a centro entre estribos.

Requerimiento Espaciamiento Maximo del Refuerzo Transversal

Para proveer s<05d s<600mm
resistencia al corte

Para evitar pandeo s < 6dy; s<d/4 s<150mm
lateral de barras

longitudinales en

zona de  rotula

plastica

Para proveer s<b./3 s<h./3 s<6d, s<180mm
confinamiento al
concreto en zonas

de rétula plastica

En empalmes de s <8dp s <200mm

traslape

Fuente: Paulay and Priestley, 1992

Los requerimientos presentados no aplican a otras regiones que no sean de
rétulas plasticas, para esto, puede aplicarse los requisitos que se indican en el

codigo nacional de disefio.
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Figura 5.19. Arreglo y area de ramales de estribos para zonas de rétula plastica
en vigas (Paulay and Priestley, 1992).

5.3.7. Disefio de columnas de concreto armado

Luego de disefiar las vigas y conocidos los factores de sobrerresistencia ¢, es

sencillo determinar las acciones para las columnas teniendo en cuenta que solo

se permitira plastificacion en la base de las mismas.
M Disefio por flexion de columnas

Definitivamente las columnas deben permanecer esencialmente elasticos con
excepcion de su base, para esto, deberan ser mas resistentes a los esfuerzos de

flexién y cortante que las propias vigas.

Existen dos posibilidades con las que una columna puede sufrir fluencia del
refuerzo longitudinal, una es que no se le prevea de suficiente resistencia para
evitar plastificacion mientras las vigas alcancen la maxima sobrerresistencia y otra
muy comun debido a los modos altos de vibracion que amplifican los efectos sobre
los elementos de toda la estructura. La ventaja del andlisis presentado en 5.2 para
DBDD, es que el disefiador tiene la posibilidad de escoger en que elementos se
deben aplicar o no los factores convenientes que consideren lo explicado, con fin

de garantizar el mecanismo de falla adecuado.

La experiencia indica que los momentos Mg obtenido del andlisis, deben ser

aumentados por el factor de sobrerresistencia a la flexion ¢, y el factor de

amplificacion dinamica ay, tal que se cumpla la siguiente ecuacion:

My, = ¢M, = ¢ Mg (5.72)
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Donde ¢, puede ser calculado con la ecuacion 5.68, y @y depende de la ductilidad

y altura de la estructura (figura 5.20); desde las vigas del primer nivel hasta los %
de la altura del edificio, el valor de s es:

o =1.1540.13(u— 1) (5.73)

El valor de ey en la parte mas alta puede ser igual a la unidad debido a que se

acepta la posibilidad de fluencia en la columna del Gltimo nivel, en la base del
primer nivel puede ser igual a 1 0 1.1, segun el tipo de andlisis e intensidad del

sismo.

- |—— Oy ——
|

0.25Hn

O —

0.75Hn

Primer

i
i
i
i
i
i
i
; -
i / Piso

1.0

Figura 5.20. Amplificacion dinamica de momentos flectores en columnas de
edificios de porticos (Priestley et al, 2007)
El factor de sobrerresistencia puede variar en cada extremo de la columna ya que
depende del disefio de las vigas en cada nivel. Para la base de las columnas del
primer nivel, el momento de disefio solo es amplificado por ey, ya que no tiene
vigas adyacentes con funcion sismica que puedan desarrollar la sobrerresistencia,
ademas que se desea que estas secciones se plastifiqguen. La siguiente figura
muestra la magnificacion de momentos de disefio para el caso de una columna

superior.
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Figura 5.21. Momentos magnificados en una columna superior

El disefio de columnas debe contemplar la carga axial actuante para diferentes
combinaciones de cargas de gravedad (P4, pueden usarse las combinaciones del
cbdigo nacional), adicionalmente a la carga axial (traccién o compresion) impuesta
por las fuerzas cortantes generadas en las vigas cuando han alcanzado su

sobrerresistencia por flexion durante un sismo (Pg,).

P, =P, % Pg, (5.74)

El momento M,, y la carga P,, de disefio pueden combinarse en un diagrama de
interaccion que considere el efecto del confinamiento transversal y vertical del

concreto por el refuerzo.
M Disefio por corte de columnas

Resultados de analisis de historia de respuesta no-lineal (NLRH) para edificios de
porticos (Pettinga and Priestley, 2005), muestran que las fuerzas cortantes en las
columnas aumentan con el incremento de la intensidad sismica, lo que conlleva a
pensar que la variacion del cortante es dependiente de la ductilidad x del sistema.
Se propone la siguiente forma de amplificacion dinAmica para el cortante en

columnas:

Mot + Mob

o (5.75)

NV = ¢0VE + 0-1,UVE,base =
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Donde Vg es el cortante proveniente del andlisis segun DBDD, M,; y M, son los
momentos en la parte superior e inferior de la columna respectivamente, h,, es la
altura libre de la columna. Sin embargo, debemos dar un tratamiento especial a

las fuerzas cortantes que actuaran en regiones criticas de las columnas:

Vo= (Ao/ My + 1.3 M top (5.76)
U hy, + 0.5h,

Donde M,, es el momento nominal en la region critica segun el disefio, ¢ , el factor
de sobrerresistencia de las vigas del 1" nivel, Mg, el momento en la parte

superior de la columna del 1" nivel, h, la luz libre y h;, el peralte de viga.

Hay cuatro requerimientos de disefio que controlan la cantidad de refuerzo

transversal que sera provista en columnas:

- Resistencia a las fuerzas de corte
- Prevencion al pandeo lateral de barras longitudinales en compresion
- Confinamiento del concreto comprimido en zona de rétula plastica

- Resistencia de barras longitudinales empalmadas por traslape

El nivel de detalle y cantidad depende si se esta disefiando una regioén de potencial
rotula plastica u otra que deberd permanecer esencialmente elastica. El criterio
mas severo controlard los requerimientos de cantidad, espaciamiento y

configuracion del refuerzo transversal.

(1) Disefio segun resistencia a fuerzas de corte:
De manera similar al disefio de vigas, deberd cumplirse con la formulacion
presentada en 5.3.3, haciendo uso de las ecuaciones 5.49, 5.52, 5.53, 5.55 y
5.56.

(2) Disefio para prevencién al pandeo de barras longitudinales:
El pandeo lateral de barras comprimidas luego que el recubrimiento de
concreto se ha desprendido, puede conllevar a la fractura de las barras y a la
formacion de mecanismos inelasticos nada deseables por lo que se debe
evitar. Se deben cumplir las condiciones indicadas en la tabla 5.1.

(3) Disefio para confinamiento de concreto comprimido:
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Esto asegurara que la ductilidad rotacional en una zona de rotula plastica se
desarrolle adecuadamente, la cantidad necesaria para este fin se debe proveer
a los extremos de las columnas por ser potenciales zonas criticas, tan solo la
mitad de este sera necesario para las regiones intermedias. También deben
cumplirse las condiciones de la tabla 5.1 para este caso.

Se asume que bajo el requerimiento mas severo, se debe distribuir el refuerzo
transversal en una longitud L,, el mismo que debe ser mas grande conforme
la carga axial (P,) es mayor como sigue:

o Cuando P, < 0.3f'cA4, no menos que la mayor longitud de la seccion
transversal de la columna o la distancia a la seccién donde los
momentos sean igual al 80% del maximo momento en el extremo del
miembro.

o Cuando P, > 0.3f'cAg, 1.5 veces la dimension del primer item.

o Cuando P, > 0.6f'cA,, dos veces la dimension requerida en el primer

item.

Durante la respuesta inelastica del pértico, el patrédn de momentos a lo largo de la
columna podria ser muy diferente de aquellas predichas por el analisis
convencional, por ello se hace la siguiente asuncién para la estimacién de la

longitud de confinamiento L,:

- Cuando se predice un punto de inflexién en las columnas del primer nivel, se
sumira una linea de momentos que iniciara en el maximo momento de disefio
de la base y se extendera hasta la interseccion de los ejes de vigas y columnas
del primer nivel, puede identificarse esta linea en la figura 5.22 como

M,4 asumido.

En regiones donde no se espera deformaciones plasticas, debera reducirse
gradualmente la cantidad de refuerzo transversal, se recomienda que sobre otra
longitud L, de la regién critica, deba colocarse la mitad de refuerzo utilizado en la
rétula plastica, lo cual se puede alcanzar duplicando el espaciamiento (s) disefiado
para dicha region. Este refuerzo reducido también puede ser distribuido en los

extremos de las columnas superiores al primer nivel.
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Figura 5.22. Definicion de la longitud Lo para el primer nivel donde se requiere
especial detalle del refuerzo transversal (Paulay and Priestley, 1992)
(4) Disefio de refuerzo transversal en barras empalmadas por traslape:

Para evitar perdida de adherencia del anclaje en el concreto en empalmes por
traslape, de debe proveer refuerzo transversal suficiente segun los
requerimientos de la tabla 5.1 para este caso.

Los empalmes pueden estar ubicados en los extremos de las columnas
siempre y cuando se asegure la resistencia suficiente que garantice que dichas
Zonas se comportaran elasticamente, de lo contrario deben ser ubicados en el
cuarto central de la altura de la columna con el confinamiento necesario.

Los requerimientos basicos para la disposicion de los ganchos y estribos en la

seccion, es similar a los indicados en la norma peruana E.060 del 2009.

5.3.8. Disefio de conexiones viga-columna de concreto armado

En el presente trabajo no se pretende evaluar el comportamiento de las
conexiones viga — columna en estructuras de pdrticos, por lo que el desarrollo de
esta parte del disefio escapa de nuestros objetivos y no sera realizada; los
interesados en esta parte pueden revisar bibliografia especializada (Paulay and
Priestley, 1992).
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Sin embargo, esta claro que el disefio de conexiones es pieza fundamental ya que
esta sometida a grandes demandas de esfuerzos de corte y rotaciones que
pueden dafiar la adherencia de los anclajes embebidos en tales nudos, por lo que
en cualquier proyecto no se debe descuidar esta etapa de disefio.
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CAPITULO VI

6. APLICACION DE DISENO SISMICO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS

El objetivo de este estudio es la aplicacion del enfoque del método de disefio
basado en desplazamientos para el disefio de pérticos irregulares de concreto
armado. Para el proposito de la implementacion del procedimiento DDBD,
ilustrado en el capitulo 5, se usa el portico descrito en el capitulo 4 seccion 4.2.
(Verfigura 4.3y 4.4).

6.1. Procedimiento DDBD para el caso de estudio
6.1.1. Representacion del sistema de VGDL a un sistema de 1GDL

6.1.1.1. Seleccidn del nivel de deformacién

Siguiendo los procedimientos explicados en la seccion 5.1, se debe estimar el
cortante basal de disefio; como primer paso determinamos los objetivos de
desempefio que debe alcanzar nuestro edificio bajo la accion de diferentes
intensidades de sismo teniendo como base el cuadro de la figura 2.2; por tratarse
de un edificio de oficinas su disefio y comportamiento final deben corresponder a
la de una edificacién de objetivo esencial. La figura 6.1 marca el estado que la
edificacion debera alcanzar bajo la accién de los sismos locales en distintos

niveles.
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Niveles de Desempefio

Totalmente . Seguridad de Prevencion
) Operacional .
Operacional Vida al Colapso
Frecuente
509%/30afios @ X X X
(43 afos)
(@) .
gl Ocasional
-((7'; 50%/50arios X ® X X
() (72 afios)
©
o Raro
& .
ol 10%/50afios X X ® X
Z| (@75 afios)
Muy Raro
10%/100afios X X X ®@
(950 afos)

Figura 6.1. Objetivo de desempefio para el edificio de 6 niveles
En DDBD, un adecuado disefio del objetivo ® conlleva usualmente a cumplir los

objetivos @, @ y @; en esta investigacion se verifica el cumplimiento de esta

premisa. Teniendo en cuenta esto, la tabla 2.1 indica que para el nivel de
desempenio de “seguridad de vida”, el drift maximo es de 2%, se ha podido optar
un valor menor, recordemos que en DDBD reducir el valor de la deriva objetivo no
implica realizar un disefio mas conservador como si suele pasar en el disefio
basado en fuerzas, sino que mas bien, es una muestra de la libertad que tiene el
disefiador de seleccionar el valor de deriva necesaria de acuerdo a los contenidos
y uso de su edificacién. Sin embargo para esta investigacion se hara uso de una

deriva de 2%.
6.1.1.2. Perfil de desplazamiento de cada nivel de pértico

Para encontrar el perfil de desplazamientos de cada nivel del pértico 4;, y el perfil
normalizado de desplazamientos inelasticos &;, son calculados haciendo uso de
las ecuaciones 5.1 a 5.6 y los resultados se tabulan en la tabla 6.1 y algunos

resultados se dan como sigue:
A. = 0.02x3.50 = 0.072m

wg = 1.15—0.0034x18.50 = 1.0871 > 1
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Como @y = 1.0871 > 1, entonces wy = 1.0 es usado para los célculos.

Las masas sismicas, en la parte superior de cada piso, también se dan en la
columna 3 de la tabla 6.1. Para el calculo de estas masas, se consideran el 100%
de las cargas muertas y el 25% de las cargas vivas, recomendado en las Normas
peruanas (Edificaciones de la categoria C), cuyo resumen de metrado de cargas
se mostro en la tabla 4.1.

Tabla 6.1. Calculos para el Disefio por Desplazamiento, altura efectiva y masa
efectiva del pértico irregular de 6 pisos

Altura Masa

m; (ton-s2/m)

£(8.08) £(1.72) £(101.63)
6.1.1.3. Desplazamiento de disefio del sistema equivalente de 1GDL

Haciendo uso de la ecuacion 5.7, tenemos:

43 =0.21m
6.1.1.4. Altura efectiva del sistema equivalente de 1GDL

La ecuacion 5.8 nos permite obtener la altura efectiva de la estructura sustituta

para un sistema de varios grados de libertad.
H,=12.57m

Esta altura representa el 68% de la altura total de la estructura, generalmente la

altura efectiva es ese valor de la altura total, como se indic6é en un inicio.

6.1.1.5. Masa efectiva del sistema equivalente de 1GDL

La ecuacion 5.9 nos permite obtener la masa efectiva del sistema equivalente.
m, =37.92ton —s2/m

En la siguiente figura se puede apreciar mediante un gréafico la representacion del

sistema de VGDL por un sistema de 1GDL.



92

Desplazamiento de entrepiso, Ai
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6.1.1.6. Factor de ductilidad de desplazamiento de disefio para el sistema
equivalente de 1GDL

Para el céalculo del factor de ductilidad de disefio para el sistema de equivalente
de 1GDL se usa la ecuacion 5.10 a la ecuacion 5.16 y los resultados se tabulan

en la tabla 6.2.

Tabla 6.2. Calculos para determinar el Factor de Ductilidad para el portico
irregular de 6 niveles.

fV ES fVe Sy
(Mpa) (Mpa) (Mpa)
420.00 2.10E+05 462 0.0022

0.60 0.60 6.00 4.00 0.0110 0.0073 1.00 0.1229 1.73

6.1.1.7. Amortiguamiento viscoso equivalente para el sistema equivalente de
1GDL

Usando la ecuacion 5.17 calculamos el amortiguamiento viscoso equivalente para
el sistema de 1GDL.

§eq =0.1262 = 12.62%
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6.1.1.8. Periodo efectivo en la respuesta de desplazamiento maximo

Para determinar el periodo efectivo requerimos contar con el espectro de
desplazamientos; para ello, con las caracteristicas del suelo, la categoria y la zona
donde esta ubicada la estructura podemos obtener el espectro de aceleraciones.
Del espectro de aceleraciones podemos obtener el espectro de desplazamientos

mediante la ecuacion 5.20, y con ello obtenemos el periodo efectivo.

Zonoficacion, segin E.030-2016 (2.1)

4 0.45 g

Parametros de Sitio, Segin E.030-2016 (2.4)

S2 1.05 0.60 2.00

Categoria del Edificio, Segun E.030-2016 (3.1)

Categoria U
Comin C 1.00




Acelearacion Sa/g

1.40 T
1.20
1.00
0.80
0.60
0.40
0.20

0.00 &

Espectro de Respuesta

De la gréfica podemos obtener el periodo buscado.

geq
12.62%

Ad (mm)
213.22

1,
1 2 3 4
Periodo (seg)
——Sa(T) - Elastica Sd(T)al §=5% ——Sd(T) al §=12.62%

Teff (s)
1.75

6.1.1.9. Rigidez efectiva del sistema equivalente de 1GDL

-+ 400.00
350.00
300.00
250.00
L 200.00
1 150.00
1 100.00
50.00

1 0.00

Con la ecuacién 5.23, calculamos la rigidez efectiva del sistema equivalente.

Keff = 489 tn/m

6.1.1.10. Fuerza cortante basal

94

Desplazamiento Sd (mm)

La fuerza cortante de la base, finalmente, se obtiene con la ecuacion 5.25, es igual

a.

Vyase = 104.29 tn

6.1.2. Acciones de disefio de la fuerza cortante basal del sistema de 1GDL en

el sistema de VGDL

6.1.2.1. Calculo de fuerzas laterales en la parte superior de cada piso

Con la ecuacion 5.27 determinamos la distribucién de la fuerza cortante basal Vg

en cada nivel del edificio. Y estos resultados se reflejan en la tabla 6.3, columna

8.
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6.1.2.2. Calculo del momento de volteo total (Mgry)

Con la ecuacion 5.28 calculamos los momentos de volteo de cada entrepiso y el
momento de volteo total, estos resultados se dan en la tabla 6.3, columna 9.

Tabla 6.3. Fuerza lateral en cada entrepiso y el momento de volteo total para el
portico irregular de 6 niveles

Altura Masa
H, (m) m (ton-s2/m)

3(104.29) %(1311.08)

6.1.2.3. Efecto P-Delta
Con la ecuacion 5.29 calculamos los efectos P-Delta.
0, =0.072 < 0.1
En vista de que 8,4 < 0.1; por lo que no hay necesidad de tener en cuenta los

efectos P-Delta.

6.1.2.4. Fuerza de Corte de entrepiso

En el siguiente paso se encuentran las fuerzas de corte en cada nivel mediante la

ecuacién 5.31, y se muestran en la tabla 6.4.

Tabla 6.4. Fuerza de Corte de entrepiso para el portico irregular de 6 niveles

|

6 20.80 20.80
5 24.66 45.47
4 21.82 67.28
3 17.39 84.68
2 12.45 97.13
1 7.16 104.29

6.2. Andlisis estructural del pértico basado en consideraciones de equilibrio

6.2.1. Fuerzas internas en viga

Las fuerzas internas de las vigas (fuerzas de corte y momentos) se obtienen
utilizando las ecuaciones 5.32 a la ecuacion 5.38. Los resultados de los célculos
se tabulan en la tabla 6.5.
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Tabla 6.5. Fuerzas cortantes y momentos flectores en vigas del portico irregular

de 6 niveles
Fuerzas cortantes en Momentos en Vigas (ejes de columna)

\ES] Exterior Interior
i Exterior Interior lzquierda = Derecha @ Izquierda  Derecha
6 . . .
5 24.66 45.47 6.57 9.86 19.72 -19.72 19.72 -19.72
4 21.82 67.28 9.73 14.59 29.18 -29.18 29.18 -29.18
3 17.39 84.68 12.24 18.36 36.73 -36.73 36.73 -36.73
2 12.45 97.13 14.04 21.06 42.13 -42.13 42.13 -42.13
1 7.16 104.29 15.08 22.62 45.23 -45.23 45.23 -45.23

Obsérvese que los momentos del vano dados en la tabla 6.5 se calcularon en el
centro de los apoyos de las columnas.

6.2.2. Fuerzas internas en columnas

Las fuerzas internas de la columna se obtienen utilizando la ecuaciones 5.39 a
5.43, y los resultados finales se presentan en la tabla 6.6. Los valores de los
momentos de las columnas de esta tabla se calculan en el centro de los vanos.
Como se menciond en la Seccién 6.1.2.1, las columnas internas toman fuerzas de
corte dos veces mayores en comparacion con las columnas externas, esto se

puede ver claramente comparando las columnas 5y 6 de la tabla 6.6.

Tabla 6.6. Fuerzas cortantes y momentos en las columnas del pértico irregular

de 6 niveles
Alturade Vs,i Fuerzas cortantes en o
Altura ) Momentos en columnas Localizacio
entrepiso columnas =
H; (m) (m) (ton) Exterior Interior Exterior Interior
9.02 18.05 Arriba
6 18.5 3 20.80 3.47 6.93 138 276 Abajo
18.34 36.68 Arriba
5 15.5 3 45.47 7.58 15.16 4.39 878 Abajo
24.79 49.58 Arriba
4 125 3 67.28 11.21 22.43 8.85 17.70 Abajo
27.88 55.75 Arriba
3 9.5 3 84.68 1411 28.23 14.46 28.92 Abajo
27.66 55.33 Arriba
2 6.5 3 97.13 16.19 32.38 20.90 41.80 Abajo
24.33 48.67 Arriba
1 35 35 104.29 17.38 34.76 36.50 73.00 Abajo

Hasta aqui se tienen las respuestas sismicas (momentos flectores y fuerzas
cortantes) obtenidas con el método basado en desplazamientos, lo que restaria
es combinar éstas con las respuestas de la cargas por gravedad (momentos
flectores, fuerzas cortantes y carga axial) y con ello proceder a realizar el disefio

de cada elemento del portico.
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A continuacion se muestra las graficas de los diagramas de momentos y cortantes

por sismos calculados en las tablas 6.8 y 6.9.
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Figura 6.2. Diagrama de Momentos (ton-m) y Cortantes (ton) por Sismos -
Método DDBD

En seguida se muestra los diagramas de momentos y cortantes por cargas de

muertas y cargas vivas, para los célculos se utilizé el software SAP2000.
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Figura 6.3. Diagrama de Momentos (ton-m) y Cortantes (ton) por cargas muertas
Y peso propio
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Figura 6.5. Diagrama de Fuerzas Axiales (ton) por cargas muertas y vivas.

6.3. Disefio por capacidad del pértico

Como se habia mencionado en la seccion 5.3.6 para el disefio de las vigas se

tendré un mayor cuidado en las zonas criticas (rétulas plasticas).

6.3.1. Disefio por flexién de vigas

Se considera que la formacion de roétulas plasticas se debe concentrar en los
extremos de las vigas. Por tanto, en estas zonas el momento de disefio sera el

mayor entre el generado por las cargas de gravedad (1.4CM + 1.7CV), y el
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momento por fuerzas laterales sin tener encuenta las cargas de gravedad (Mg por

cargas sismicas, figura 6.2).

Para el disefio del resto de la viga (zonas elasticas), consideraremos todas las
posibilidades de carga, esto es:

M, (x) = My, = 1.ACM + 1.7CV (6.1)

My (x) = My, = 1.25(CM + CV) (6.2)

M, (x) = Mg (6.3)

M, (x) = Mg, (6.4)

My (x) = 0.7(Mgo + M) (6.5)

My (x) = Mx = Mgo; + (Mgor — Mgo,1) ’L—C + %x - W’;z (6.6)

Donde Mg, es el momento debido a la carga sismica amplificado por el factor de
sobrerresistencia @, para cada nivel. La ecuacion 6.5 combina cargas de sismo y
gravedad asumiendo una redistribucion de momentos de 30%, la ecuacion 6.6
representa al generado por las resistencias esperadas (Mgy), adionando el
momento correspondiente a una viga siplemente apoyada cargada con las fuerzas
gravitacionales sin mayorar, teniendo en cuenta que en el extremo de la viga el

momento no sera mayor a M.

Como se habia mencionado en la seccién 5.3.6 para el disefio a flexién en las
rotulas plasticas se trabajara con las resistencias efectivas o esperadas de los
materiales, con un factor de reduccion de la resistencia @ = 1. Para las demas

secciones de la viga @ = 0.9.

El ACl y nuestra norma de concreto (E-060) indican que el factor de redistribuciéon
para redistribuir los momentos negativos de las vigas continuas es igual a FR =
1000¢&%. También indica que la maxima redistribucion es de 20% y la minima es
de 7.5%. La redistribucién de momentos debe hacerse solamente si g = 0.0075

en la seccion en la que se esta reduciendo el momento.
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Para el disefio de las vigas, las combinaciones de carga se muestran en la figura
6.6, en los cuales las representadas en linea continua son para el disefio de zonas
criticas (rétulas plasticas), mientras que las lineas discontinuas para el disefio del

resto de la viga.
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Figura 6.6. Diagrama de momentos flectores para vigas

6.3.1.1. Disefio de r6tulas plasticas

Enla seccién 4.2.1 se habia sefialado las secciones de la viga y las caracteristicas
de los materiales, vigas de 0.30mx0.60m, con concreto f'c =210 kg/cm2,
refuerzo transversal y longitudinal con fy = 4200 kg/cm2, factor de reduccion de
resistencia @ = 1, y factor de sobreresistencia del material 45 = 1.4 (pudiendo
variar entre 1.3 a 1.6). En la tabla 6.7 se muestra el resumen del acero de refuerzo
para cada viga del portico en las zonas criticas y también se muestra los factores

de sobrerresistencia a flexion.

Tabla 6.7. Calculo de acero longitudinal en rétulas plasticas y estimacion del
factor de sobrerresistencia a flexion

RESUMEN DE CALCULO DE DISENO EN FLEXION - NIVEL 6

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS

Ubicacion = My (ton-m)  Agca (€M2)  Agmin (€M2) Agmax (€M2) Ay (cm2) Refuerzo Asreal

Ly i Superior -9.98 4.58 4.91 19.54 4.91 203/4" 5.70
Inferior 8.27 3.77 4.91 19.54 4.91 203/4" 5.70

I Superior -7.89 3.60 4.91 19.54 4.91 203/4" 5.70
Inferior 7.89 3.60 4.91 19.54 4.91 203/4" 5.70

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

Ubicacion Ln M e (foN- Mo,cara Mo,eje ME @, Colly4 @,Col2y3
vl Superior 5.50 12.35 -19.21 -20.96 -9.02
y Inferior 5.50 12.35 19.21 20.96 9.02 232 2238
Superior 3.50 12.35 -19.21 -21.96 -9.02 ’ ’

Inferior 3.50 12.35 19.21 21.96 9.02
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RESUMEN DE CALCULO DE DISENO EN FLEXION - NIVEL 5

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS

Ubicacion

My (ton-m)

Ascal (sz) As,mm (sz) Asmax (sz)

Ay (cm2)

Refuerzo

As,real

Superior
Inferior
Superior
Inferior

-18.08
18.08
-17.25
17.25

8.49 4.91 19.54
8.49 4.91 19.54
8.09 4.91 19.54
8.09 4.91 19.54

8.49
8.49
8.09
8.09

303/4"
303/4"
303/4"
393/4"

8.55
8.55
8.55
8.55

Ubicacion
Superior
Inferior
Superior
Inferior

Ln

5.50
5.50
3.50
3.50

Mu Jreal (ton—

Mo,cara Mo, eje
20.21 -31.44 -34.30
20.21 31.44 34.30
20.21 -31.44 -35.93
20.21 31.44 35.93

ME

19.72
-19.72
19.72
-19.72

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

@,Collyd @,Col2y3

Ubicacion
Superior
Inferior
Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS

My (ton-m)

-26.26
26.26
-24.81
24.81

Ascal (sz) As,mm (sz) Asmax (sz)

11.31 4.91 19.54
11.31 4.91 19.54
10.64 4.91 19.54
10.64 4.91 19.54

Ay (cm2)

11.31
11.31
10.64
10.64

Refuerzo

493/4"
4@3/4"
4@3/4"
493/4"

As,real

11.40
11.40
11.40
11.40

Ubicacion

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

ME

@,Collyd @,Col2y3

Superior
Inferior
Superior
Inferior

5.40
5.40
3.40
3.40

Mo,cara Mo, eje
26.45 -41.15 -45.72
26.45 41.15 45.72
26.45 -41.15 -48.41
26.45 41.15 48.41

29.18
-29.18
29.18
-29.18

1.57

161

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS

My (ton-m)

-33.05
33.05
-31.22
31.22

As,cal (sz) As,mm (sz) As,max (sz)

14.55 4.91 19.54
14.55 4.91 19.54
13.66 4.91 19.54
13.66 4.91 19.54

Ax (cm2)

14.55
14.55
13.66
13.66

Refuerzo

303/4"+305/8"

As,real

Ubicacion

Ln

Mu‘real (IOFI-

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

ME

?,Colly4 @,Col2y3

Superior
Inferior
Superior
Inferior

5.40
5.40
3.40
3.40

Mo,cara Mo,eje
32.93 -51.22 -56.91
32.93 51.22 56.91
32.93 -51.22 -60.26
32.93 51.22 60.26

36.73
-36.73
36.73
-36.73

1.55

1.60
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RESUMEN DE CALCULO DE DISENO EN FLEXION - NIVEL 2

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS

Ubicacion = My (ton-m)  Agca (€M2)  Agmin (€M2) Agmax (€M2) Ay (cm2) Refuerzo Asreal

Ly i Superior -37.91 16.97 4.91 19.54 16.97 5@3/4"+105/8" 16.23
Inferior 37.91 16.97 4.91 19.54 16.97 503/4"+105/8" 16.23

I Superior -35.81 15.91 4.91 19.54 15.91 503/4"+105/8" 16.23
Inferior 35.81 15.91 4.91 19.54 15.91 503/4"+105/8" 16.23

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

Ubicacién Ln M ea (tON- Mo,cara Mo,eje ME @,Colly4 @,Col2y3
vl Superior 5.40 36.45 -56.71 -63.01 -42.13
y Inferior 5.40 36.45 56.71 63.01 42.13 150 154
I Superior 3.40 36.45 -56.71 -66.71 -42.13 ' ’
Inferior 3.40 36.45 56.71 66.71 42.13

ACERO LONGITUDINAL EN ROTULAS PLASTICAS
Ubicacion = My (ton-m) Ay (€M2)  Agmin (€M2) Agmax (€M2) Ay (cm2) Refuerzo Asreal

Ly i Superior -40.71 18.40 4.91 19.54 18.40 495/8"+2@1" 18.05
Inferior 40.71 18.40 4.91 19.54 18.40 405/8"+201" 18.05

I Superior -38.45 17.24 4.91 19.54 17.24 405/8"+2@1" 18.05
Inferior 38.45 17.24 4.91 19.54 17.24 405/8"+201" 18.05

ESTIMACION DEL FACTOR DE SOBRERRESISTENCIA A FLEXION

Ubicacién Ln M ea (tON- Mo,cara Mo,eje ME @,Colly4 @,Col2y3
vl Superior 5.40 40.04 -62.28 -69.20 45.23
y Inferior 5.40 40.04 62.28 69.20 -45.23 153 157
I Superior 3.40 40.04 -62.28 -73.27 45.23 ' ’
Inferior 3.40 40.04 62.28 73.27 -45.23

Como se indico en la seccion 5.3, la sobrerresistencia por flexion de las secciones
de la viga se mide a través del factor de sobrerresistencia por flexién, el cual se
obtiene a través de la ecuacion 5.68 @, = My,/Mg. Estos factores deben
compararse con el factor obtenido en el caso que el momento sismo sea igual al
momento resistente, es decir se debe comparar con @y = Ay/0 = 1.4/0.9 = 1.56.
Esto se hace con el fin de evaluar el exceso o deficiencia de resistencia; es decir,
si @y > 1.56 indica que se ha suministrado en el nudo una resistencia mayor que
la requerida por el sismo; y si @y < 1.56, indica que la resistencia suministrada en
el nudo es menor a la requerida por el sismo, lo cual ocurre generalmente cuando
se compara el momento de disefio positivo, donde el momento de sismo se ve
influenciado o disminuido por el momento de las cargas de gravedad, en este caso

se recomienda aumentar el refuerzo de la viga en ese nudo.

6.3.1.2. Disefio de tramos entre rotulas plasticas

Para las mismas vigas, usamos la envolvente de momentos de la figura 6.6, las

lineas discontinuas.



Tabla 6.8. Calculo de acero longitudinal en tramos elasticos

105

RESUMEN DE CALCULO DE DISENO EN FLEXION - NIVEL 6

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)

16.33 8.53 5.40 19.54 8.53

7.37 3.71 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
303/4"
203/4"
203/4"

5.70
8.55
5.70
5.70

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)
22.72 12.21 5.40 19.54 12.21
10.28 5.24 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
493/4"
203/4"
203/4"

5.70
11.40
5.70
5.70

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

RESUMEN DE CALCULO DE DISENO EN FLEXION - NIVEL 4

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)
22.46 12.06 5.40 19.54 12.06
10.28 5.24 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
493/4"
203/4"
203/4"

5.70
11.40
5.70
5.70

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)
22.29 11.96 5.40 19.54 11.96
10.28 5.24 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
403/4"
203/4"
203/4"

5.70
11.40
5.70
5.70

Ubicacion
Superior
Inferior

Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)
22.20 11.91 5.40 19.54 11.91
10.28 5.24 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
403/4"
203/4"
203/4"

5.70
11.40
5.70
5.70

Ubicacion

Superior
Inferior
Superior
Inferior

ACERO LONGITUDINAL EN TRAMOS ELASTICOS

Md (ton'm) Ascal (sz) As,mm (cm2) Asmax (cm2) Asd (sz)
22.11 11.85 5.40 19.54 11.85
10.28 5.24 5.40 19.54 5.40

Refuerzo

203/4"
403/4"
203/4"
203/4"

5.70
11.40
5.70
5.70
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En estas zonas elasticas el acero de refuerzo fue estimado segun los
procedimientos basicos de disefio. Como se mencioné anteriormente se uso el

factor de reduccién de resistencia @ = 0.9.
6.3.2. Disefio por corte de vigas

Corresponde a las fuerzas de corte originadas por la sobrerresistencia a flexion
de las rétulas plasticas de las vigas. Para estimar las fuerzas cortantes maximas
de disefio (Vgo = @¢VE), tomamos el valor promedio de los factores de
sobrerresistencia que fueron calculados en la tabla 6.7 y estos se muestran en

tabla 6.9 para cada nivel.

Tabla 6.9. Factores de sobrerresistencia

@, Columna @, Columna D,
exterior interior promedio
DBos 2.32 2.38 2.35
Bos 1.74 1.78 1.76
Bos 1.57 1.61 1.59
Doz 1.55 1.60 157
Doz 1.50 1.54 1.52
Bo1 1.53 1.57 1.55

Para determinar la envolvente de cortantes, se consideran las siguientes

combinaciones:

V,(x) =V, = 1LACM + 1.7CV (6.7)
V,(x) = V4 = 1.25(CM + CV) (6.8)
V,(x) = Vy5 = 0.9CM (6.9)
V.(x) = Vg (6.10)

V() = Vg (6.11)

Vi (%) = Vigg + V2 (6.12)

Vi (%) = Vigg + V3 (6.13)

En la siguiente figura se muestran los gréaficos de la envolvente de todas las curvas

para disefar la viga completa.
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Figura 6. 7. Diagrama de fuerzas cortantes para el disefio de vigas

6.3.2.1. Disefio de rotulas plasticas y en zonas elasticas

Siguiendo los criterios de disefio dados en 5.3.4 y 5.3.6, se muestra el resumen

de los resultados a continuacion.

Tabla 6.10. Disefio por corte en rotulas plasticas

o, [V Als A 5 s<d/4 "s" final

(ton/m2) (ton/m2) (m2/m) (m2) (m) (m) (m)

6 | 121.86 0.00 0.00087 0.00014 0.16 0.11 0.14 0.10
[] 115.83 0.00 0.00083 0.00014 0.17 0.11 0.14 0.10

1l 123.79 0.00 0.00088 0.00014 0.16 0.11 0.14 0.10

5 | 183.31 0.00 0.00131 0.00014 0.11 0.11 0.14 0.10
[] 177.74 0.00 0.00127 0.00014 0.11 0.11 0.14 0.10

[l 181.54 0.00 0.00130 0.00014 0.11 0.11 0.14 0.10

4 | 205.79 0.00 0.00147 0.00014 0.10 0.11 0.14 0.10
] 211.78 0.00 0.00151 0.00014 0.09 0.11 0.14 0.10

I} 203.09 0.00 0.00145 0.00014 0.10 0.11 0.14 0.10

3 | 229.32 0.00 0.00164 0.00014 0.09 0.11 0.14 0.10
I 246.84 0.00 0.00176 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10

i 226.39 0.00 0.00162 0.00014 0.09 0.11 0.14 0.10

2 | 241.27 0.00 0.00172 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10
I 265.93 0.00 0.00190 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10

[} 239.81 0.00 0.00171 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10

1 | 253.06 0.00 0.00181 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10
] 285.34 0.00 0.00204 0.00014 0.07 0.11 0.14 0.10

1l 253.91 0.00 0.00181 0.00014 0.08 0.11 0.14 0.10

Las exigencias del espaciamiento permitidos “s”, estan dados en la tabla 5.1, aqui
se han utilizado los criterios mas severos para este fin, ademas se puede notar

gue no se considera la resistencia del concreto, segun la ecuacion 5.54 (v, = 0).

En seguida, se muestra el resumen de resultados de las zonas elasticas por corte,

y se puede notar que si se considera el aporte de la resistencia del concreto.
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Tabla 6.11. Disefio por corte de tramos elasticos.

Tramo O, O Als 5 "s" final
(ton/m2) (ton/m2) (m2/m) (m) (W)
6 | 0.0053 121.86 56.26 0.00047 0.00014 0.30417 0.27 0.25
[} 0.0035 115.83 48.20 0.00048 0.00014 0.29504 0.27 0.25
l 0.0053 123.79 56.26 0.00048 0.00014 0.29548 0.27 0.25
5 | 0.0070 183.31 64.33 0.00085 0.00014 0.16768 0.27 0.175
I 0.0035 177.74 48.20 0.00093 0.00014 0.15402 0.27 0.175
il 0.0070 181.54 64.33 0.00084 0.00014 0.17022 0.27 0.175
4 | 0.0070 205.79 64.33 0.00101 0.00014 0.14103 0.27 0.15
I 0.0035 211.78 48.20 0.00117 0.00014 0.12197 0.27 0.15
i 0.0070 203.09 64.33 0.00099 0.00014 0.14378 0.27 0.15
3 | 0.0070 229.32 64.33 0.00118 0.00014 0.12092 0.27 0.15
[} 0.0035 246.84 48.20 0.00142 0.00014 0.10044 0.27 0.15
1} 0.0070 226.39 64.33 0.00116 0.00014 0.12311 0.27 0.15
2 | 0.0070 241.27 64.33 0.00126 0.00014 0.11275 0.27 0.15
] 0.0035 265.93 48.20 0.00156 0.00014 0.09164 0.27 0.15
1] 0.0070 239.81 64.33 0.00125 0.00014 0.11370 0.27 0.15
1 | 0.0070 253.06 64.33 0.00135 0.00014 0.10571 0.27 0.15
I 0.0035 285.34 48.20 0.00169 0.00014 0.08414 0.27 0.15
It 0.0070 253.91 64.33 0.00135 0.00014 0.10524 0.27 0.15

Donde p es la cuantia del refuerzo longitudinal de la viga en ese tramo como lo

menciona la ecuaciéon 5.52.

Finalmente, se plantea la siguiente distribucion de los estribos para las vigas del

portico.
- Paravigas del 5to al 6to nivel:

193/8”, 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto @0.20m
- Paravigas del 1er al 4to nivel:

123/8”, 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto @0.175m

6.3.3. Disefio por flexocompresiéon de columnas

Como se habia mencionado en la seccion 5.3.7, los momentos Mg obtenidos del

analisis deben ser aumentados por el factor de sobrerresistencia a flexion ¢, y el
factor de amplificacion dinamica ay. Y el factor de amplificacion dinamica depende

de la ductilidad y la altura, asi como se puede ver en la figura 5.20.

Para nuestro portico en la base del primer nivel tomaremos @y = 1.1 y para el
altimo nivel @y = 1.0. Mientras que para el tramo intermedio haremos uso de la

ecuacion 5.73, que depende de la ductilidad.

- oy = 1.1,paraelnivel de la base
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- o =115+ 0.13(1.73 — 1) = 1.25, para el tramo intermedio del edificio.

-y = 1.0,para el ultimo nivel

En seguida se muestra las funciones para estimar las curvas de disefio, los
factores de sobrerresistencia a flexion de las vigas para amplificar las acciones en
las regiones de las columnas que permaneceran elasticas, son tomados de la tabla
6.9. Los valores de Mg corresponden a los mostrados en la tabla 6.6 y Mgg ;a5 €S

el momento sobrerresistente maximo del extremo correspondiente de la columna.

M, (y) = Mg (6.14)

My (y) = Mgy = @oMg (6.15)

My pase(¥) = o Mg /B (6.16)

My resto (V) = Mgo + Mgo max(@r — 1) (6.17)

Estas funciones se grafican en la siguiente figura.

Momento (M3) - COLUMNAS INTERIORES Momento (M3) - COLUMNAS EXTERIORES
1800 1 7 / 1800+ / /
E;"f‘ ¥
15.00 1 Vi d— o 15.00 1 _________ o
’ MEO s MED
/-. wfMEO WEMED
1200 + 12.00 + i
B B _,
m 9.00 + o 9.00
2 i k= K
< < [~
600 + 7 6.00 +
300 |
L i S e ]
Momento (ton-m) Momento (ton-m)

Figura 6.8. Diagrama de momentos flectores para el disefio de columnas vs
altura
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Mediante las siguientes funciones se estiman los valores maximos y minimos para
la carga axial en las columnas, tales valores son importantes para el disefio de

estos elementos considerando su diagrama de interaccion.

P,(y) = Py = 1.4CM + 1.7CV (6.18)
P,(y) = Py, = 1.25(CM + CV) (6.19)

P,(y) = Py3 = 0.9CM (6.20)
P,(y) = Pymax = Pg2 + BoVe (6.21)
P.(y) = Pymin = Pg3 — DoV (6.22)

Las curvas por carga axial maximas y minimas, tanto para las columnas externas

e internas se observan en la siguiente figura.

Pu, Columnas exteriores Pu, Columnas interiores
18 + 18 +
15 + 15 L
r Pu,max r Pu,max
Pu,min [ Pu,min
12 + 12 L
9 + 9 +
6 + 6 1+
3+ 3 1
D_IIII|||I|||I|||I||| D_IIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIII
L] L] (] [} £ (o] L} [} — L] (=] [ ] [ (=]
N~ ® o 8 g T e 8 2 8 & 8§

Figura 6.9. Diagrama de fuerzas axiales de disefio (ton) vs altura (m)

Como lo indican claramente Revilla 'y Pari (2012), las coordenadas obtenidas de

los maximos valores de momentos flectores, y los valores maximos y minimos de
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carga axial, se grafican en el diagrama de interaccion de la columna iterativamente
hasta lograr que tales coordenadas queden dentro de la curva. A diferencia del
disefio convencional, no es necesario reducir la curva nominal debido a que los
factores de reduccion de resistencia y sobrerresistencia han sido aplicados en la

obtencién de los esfuerzos demandantes.

En el disefio por capacidad es conveniente que las coordenadas de fuerzas
obtenidas de las curvas de disefio queden lo mas préximas posibles a la curva
nominal de interaccion de la columna para garantizar la formacién de las
articulaciones plasticas en la base de las columnas, el comportamiento elastico de
las columnas superiores esta ya garantizado debido a que su resistencia ha sido

amplificada por los factores de sobrerresistencia que desarrollaran las vigas.

Los diagramas de flexion de la figura 6.8 muestra los momentos a los ejes de las
vigas de cada nivel, para propoésitos de disefio se obtuvieron los momentos
correspondientes a una distancia de 0.30 (a la mitad del peralte de las vigas) a
cada lado del eje; nétese también que en la regiones donde potencialmente deben
formarse articulaciones plasticas (base) los valores de Mg, son nulos debido a
que al no tener vigas adyacentes no es afectado por algun factor de

sobrerresistencia.

El disefio de columnas se muestra en las tablas 6.12 y 6.13.

Tabla 6.12. Disefio a flexion de columnas exteriores C1y C4

COLUMNAS EXTERIORES

Nivel Columna = M, (ton-m) P, (ton) Arreglo
6 18.5 18.54 16?.0585 16Q03/4" 45.60 0.0182
5 15.5 35.78 i’g% 1603/4" 45.60 0.0182
4 125 43.10 ;ggi 16@3/4" 45.60 0.0127
3 9.5 47.24 gg;g 16@3/4" 45.60 0.0127
2 6.5 44.27 1422662; 16@03/4" 45.60 0.0127
1 35 -44.61 15543.'2752 16@3/4" 45.60 0.0127
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Cada diagrama de interaccion se ha construido considerando el efecto del

confinamiento y el espaciamiento de los estribos en el concreto, para ello se usé

el programa SAP2000, nétese ademas que no fue necesario reducir la curva
nominal asi como se sefialé anteriormente. Las columnas C-1 y C-4 estan

ubicadas en los extremos, mientras que C-2 y C3 en la parte interior del pértico.

600 ¢
500 £
400 £
-300 £
200 £
100

Fu, fon

100 £
200 £
300 £

C-1y C-4 (Zona elastica

Mu, fon-m

Pu, ton

800 T
600 £

400 |

200 £

C-2y C-3 (Zona elastica)

200 £

400 £

600 £

Mu, ton-m

Figura 6.10. Diagrama de interaccion para el disefio de columnas de los niveles
5toy 6to

C-1vy C-4 (Zona elastica

Mu, ton-m

C-2y C-3 (Zona elastica)

e
10 20 30 40 50 60 70 80 98&001 120 130

Mu, ton-m

Figura 6.11. Diagrama de interaccion para el disefio de columnas de los niveles

Mu, ton-m

o]

10 20 30 40 50 60 70 80 801001

2do a 4to
C-1v C-4 (Potencial rétulas plasticas 1000
1000 -800 4
-800 A -600
600 - 8 400 |
5
400 - o
200 s
B 10 20 30 4050 &0 80 90 100 10
0 Lrerrt | f e
200
400 600

Mu, ton-m

Figura 6.12. Diagrama de interaccion para el disefio de columnas del ler nivel
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Tabla 6.13. Disefio a flexion de columnas interiores C2 'y C3

COLUMNAS INTERIORES

Nivel Columna M, (ton-m) P, (ton) Arreglo A (cm2)
6 185 37.97 ol 201" 10134 | 0.0405
5 155 73.26 Iggé 201" 101.34 0.0405
4 125 88.74 ]é]ﬁ6679 2001" 101.34 0.0282
3 9.5 97.26 oS | 2001 10134 | 00282
2 6.5 91.14 ZE?SC.JEL]%BG 201" 101.34 0.0282
1 35 -89.23 27451315 2001" 101.34 0.0282

6.3.4. Disefio por corte de columnas

Siguiendo los procedimientos de la seccion 5.3.7, se grafican los diagrama de

corte (figura 6.14) segun las siguientes funciones.
K@) = Ve (6.23)

V,.(y) = Vg (6.24)

Donde la ecuacion 6.23 corresponde a las obtenidas por DBDD, y la ecuacion 6.24
aplica para la base y el resto de las columnas segun las ecuaciones 5.76 y 5.75

respectivamente.

Los valores de la figura 6.14 son aplicables para disefiar todas las columnas con
excepcion de la region critica en la base. El momento nominal M,, necesario para
aplicar la ecuacion 5.76 es obtenida del diagrama de interacciébn como se ve en la

figura 6.13 para las columnas Cly C4.
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Momente Nominal - Columna Momente Nominal - Columna

Fu, fon
Fu, ton

+ 100
1471
+ 100
1471

Mu, ton-m Mu, ton-m

Figura 6.13. Obtencién de Mn en zonas de rotula plasticas. Tanto para la parte
superior e inferior de la columna

De la misma manera se puede obtener Mn para las columnas C2 y C3.

Vu, Columnas exteriores Wu, Columnas interiores

18 + 18 +
15 + 15 +

K VE L ——VED

VED [ UE

12 + 12 4
91 9 +
6 -j 6 4
3+ 3+
U | | | I i i | U [ 0 L N } N i L } L L

° S g ° S S 3

Figura 6.14. Diagrama de fuerzas cortantes de disefio para regiones no criticas
vs altura.
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Tabla 6.14. Pardmetros de disefio por corte de C1y C4

PARAMETROS DE DISENO POR CORTE - COLUMNAS EXTERIORES

VE d -~ 0.16fc -~ Pu
19.55 128.60
6 3.47 11.07 0.42 52.71 115.67 o e
45.67 145.85
5 7.58 16.19 0.42 77.12 115.67 oo oe
4 1121 20.58 052 65.97 90.13 72.39 116.02
2264 98.23
336.00 99.15 125,59
3 1411 24.88 052 79.76 90.13 g e
126.24 135.28
2 16.19 27.23 052 87.26 90.13 prp R
4821 154,51 153.72 16257
! 17.38 40.46 0.52 129.68 9013 54.25 96.57

Las ecuaciones para el célculo de v,, v, y v, se explicaron en la seccion 5.3.4
notamos en el cuadro que en la mayoria de casos los esfuerzos de corte actuantes
v, facilmente pueden ser soportados por el concreto v, esto explica por qué en
la mayoria de casos cuando las edificaciones son pequefas, la disposicion de
refuerzo transversal esta gobernado por otros factores sobre el de resistencia,
como por ejemplo confinamiento del concreto o aquella condiciéon necesaria para

evitar el pandeo del refuerzo longitudinal.

Continuando con la tabla anterior tenemos:

Tabla 6.15. Disefio por corte de columnas C1y C4

Por resistencia al cortante Antibuckling Confinamiento del concreto
Als s S<d/4 S<6dy s<bcia S<6dy s<2bci3 S<2%6dy
(m2/m) (m) (m) (m) (m) (m) (m) m)
° | oo0 | oooo 0%
5 | oo | oooco 053
4 60000 | 00000 0.40 0.1905
2| oomo | ooo0o 040
2| oo0 | oooo 040
1| Gooos | oses | 018 | oo | o200 | ooss

Los limites para espaciamiento maximos corresponden a los de la tabla 5.1, y los

espaciamientos fuera de las zonas criticas pueden duplicarse progresivamente.

Para las columnas 2 y 3 se tiene los siguientes resultados:
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Tabla 6.16. Pardmetros de disefio por corte de C2y C3

PARAMETROS DE DISENO POR CORTE - COLUMNAS INTERIORES

o] L, 0.16fc L
32.67 258.51
6 6.93 22.52 0.42 107.24 217.84 823 298.09
75.71 312.08
5 15.16 33.02 0.42 157.22 217.84 18.33 240 66
4 22.43 42.20 0.52 135.25 161.08 118.69 236.95
30.07 180.30
336.00 160.19 263.47
3 28.23 51.06 0.52 163.64 161.08 43.27 18874
200.16 289.02
2 32.38 55.88 0.52 179.09 161.08 58.18 198.27
80.90 259.28 241.18 315.24
! 3476 76.85 0.52 246.32 161.08 75.34 209.24

Esta claro que en este caso, no se necesita refuerzo transversal en la mayoria, al

igual que para las columnas C1 y C4, la distribucion depende de otros criterios.

Por tanto, para las columnas 1, 2, 3y 4, debe distribuirse estribos en una longitud

Lo=0.60m de acuerdo con la figura 5.22 cuando P,, < 0.3f'cA,.

- En zonas de rotula plastica:

3#3, 1@0.05, 8@0.075, 3@0.10, resto @0.15m.
- En zonas de comportamiento elastico:

2#3, 1@0.05, 5@0.10, 2@0.15, resto @0.20m.

En las siguientes imagenes se muestran las secciones finales de los elementos

estructurales (vigas y columnas).

VIGAS (0.30X0.60): VIGAS (0.30X0.60): VIGAS (0.30X0.60):
Nivel 1° Nivel 2° Nivel 3°
201" 2G4 S5@3/4" - 263/4" 3D314" - 203/4"
+4@5/8" | = © v +1@5/8" | P=° 9 ¥ +3@5/8" | = 3 ¥
201" ° " 195/8" [ o o oo . 3@5/8" [ e a a N "
+45/8" oo | 4@3/4 +5@3/4" 47314 e 4@3/4
Seccidn A-A Seccidn B-B Seccion A-A Seccitn B-B Secciin A-A Seccién B-B
] 1e3ie", 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto@0.175m  [] 162/8", 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto@0.175m ] 1@xe", 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto@0.175m
VIGAS (0.30X0.60): VIGAS (0.30X0.60): VIGAS (0.30X0.60):
Nivel 4° Nivel 5° Nivel 6°
A4B3/4"| e ) 234" 334" | e 2@34" 2@3/4" 2@3/4"
403/4" o o AG3/4" 30314" 2000 | AGI/4" 334" 4@3/4"
Seccion A-A Seccién B-B Seccion A-A Seccidn B-B Seccitn A-A Seccitn B-B
[ 1eae, 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto@0.175m f1@3", 1@0.05, 12@0.10, 2@0.15, resto@0.20m Fl123e", 1@0.05, 12@0.10, 3@0.15, resto@0.20m

Figura 6.15. Detalle de seccion de vigas
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De la figura 6.15, las secciones A-A hacen mencion a la ubicacién de las vigas en
las regiones de rétulas plasticas y las secciones B-B a la parte elastica, parte

central de la viga.

C-1 vy C4 (0.50X0.50)

Mivel 5y 6°

16E3/4"

[] 2@3m", 1@0.05, 5@0.10,
2@015, resto@0.20m

C-1y C-4 (0.60X0.60)

Nivel 1° 2% 3%y 4°

1633/4"

[]2@3/8", 1@0.05, 6@0.10,
2@0 .15, resto@0.15m

C-2y C-3 (0.50X0.50)
MNivel 5 y 6°

Lo P-9 @ 0

]

IE: — EE.: ;E.=
NN
201"

[ 393%", 1@0.05, 5@0.10,
20@0.15, resto@0.20m

C-2 y C-3 (0.60X0.60)
Nivel 12, 2° 3%y 4°

201"

[]3@38", 1@0.05, 6@0.10,

2@0.15, resto@0.15m

Figura 6.16. Detalle de seccién de columnas
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CAPITULO VI

7. VALIDACION DE LA METODOLOGIA

7.1. Andlisis Estatico no Lineal

Para dar validez al método de disefio propuesto, Disefio Basado en
Desplazamientos (DDBD), es necesario verificar el desempefio de la estructura
disefiada en el rango inelastico. Para ello efectuaremos un andlisis estatico no
lineal, éste es uno de los métodos de verificacion mas simple, que consiste en
aplicar un vector de fuerzas o desplazamientos que se incrementan

monoténicamente sobre la estructura.

El analisis estatico no lineal es una alternativa muy practica para encontrar la
respuesta sismica de una estructura en lugar que un analisis de tiempo historia de
respuesta no lineal, que es uno de los métodos de analisis mas potentes y fiables,
pero mas complejo y consume mucho tiempo. Sin embargo, el andlisis estatico no

lineal es una alternativa razonable para este fin.

Un analisis estético no lineal consiste en dos partes. Primero, la curva pushover o
“Curva de Capacidad” es determinada a través de la aplicacién de cargas estaticas
incrementales a un modelo inelastico de la estructura. Segundo, esta curva es
usada con alguna otra herramienta de “Demanda” para determinar el

desplazamiento objetivo.

Para la implementacion del analisis estatico no lineal del pértico disefiado, se
utiliza el programa SAP2000, en concordancia con los lineamientos propuestos
por ATC-40 y el reporte FEMA 440, a fin de determinar la curva de capacidad
representativa de la estructura y estimar la respuesta maxima ante un sismo. El
comportamiento no lineal ocurre en puntos discretos predefinidos (hinges), en
particular se ha considerado la posibilidad de formacién de rétulas plasticas a

flexion, en los extremos de vigas (M3 hinge) y a flexocompresion, en los extremos
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de columnas (P-M3 hinge). Para lo cual se realizaron los siguientes pasos con

supuestos correspondientes:

- Se model6 el portico de la estructura en 2D.

- Las propiedades de los materiales de los miembros se toman homogéneas,
considerando sus propiedades no lineales. Para el refuerzo del acero se
considera los efectos de endurecimiento por deformacién y para el concreto,
modelo de esfuerzo deformacion desarrollado por Mander et al. (1988),
utilizado como modelo por defecto por SAP2000.

- El paso siguiente, se definen las propiedades de las secciones transversales,
con sus respectivos armados longitudinales y transversales determinados en
el disefo basado en desplazamientos. Basado en el armado de cada
elemento, para la creacién de la seccién se asign6 el armado correspondiente
de manea que sea chequeado.

- Posteriormente, se asigné las cargas gravitaciones sobre las vigas
correspondientes para cada nivel.

- Se ha definido la carga lateral de entrepiso obtenidas mediante el enfoque
DDBD. Ademas se elige el nudo de control a ser monitoreado y se asigna el
desplazamiento tope.

- En seguida se asignan la ubicacién de los mecanismos de disipacién de
energia, para la estructura de andlisis se empleé 5% de la luz de ambos
extremos de cada elemento estructural tipo “frame”.

- Se asignan los patrones de carga tanto para el estado de carga gravitacional
“CGNL” y el estado de carga “AENL” (Andlisis Estatico No Lineal), de forma
gue inicie una vez se ha dado la deformacién total debida a la carga
gravitacional.

- Finalmente, se ejecuta el andlisis, y obtener la curva de capacidad de la

estructura y asi también el punto de desempenio.
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Un primer elemento
liega al limite de
ocupacion inmediata

F
Un primer elemenio
A llega al limite de
preservacion de la vida
F
CORTE
Gfgﬁi ‘ Un primer elemento
A liega al limife de
prevencion de colapso
F
A
)
{
L
Qeupacion Preservacion Prevencion LIMITE DEL
inmediata de la vida del colapso DESPLAZAMIENTO
GLOEAL

Figura 7.1 Planteamiento general de Pushover (Adaptado de FEMA 1997)

Para la representacion del modelo sujeto a este analisis, conceptualmente se trata
de un portico de concreto armado de 06 niveles, tal como se muestra en la

siguiente figura.

COLUMNA
™ 0.50X0.50
VIGAS
0.30X0.60
COLUMNA
™ 0.60X0.60

Figura 7.2. Modelo matematico - Portico analizado
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7.1.1. Resultados del Andlisis Estatico no Lineal

Los resultados del analisis estéatico no lineal se presentan en términos de la curva
de capacidad, mecanismo de colapso para el nivel de desempefio de seguridad
de vida y relaciones de deriva de entrepiso. En estas curvas también se muestran

los limites para diferentes niveles de desempefio.

Curva de Capacidad

140 T

120 £ [
N /._—o——'.'——_'

100 £

60 -; —e— Capacity Curve

LS
cpP

40 +

Fuerza cortante en la base, (ton)

o e
0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50

Desplazamiento, (m)

Figura 7.3. Curva de capacidad a través de un analisis estéatico no lineal

La figura 7.3 es la curva de capacidad obtenida para el pértico disefiado mediante
el uso de andlisis estatico no lineal. En esta figura, para la estructura se muestra
los niveles aproximados para los tres niveles de desempefo, ocupacién inmediata
(10), seguridad de vida (LS) y el nivel de desempefio de prevencion al colapso
(CP).

A partir de la curvas de capacidad del pértico, mostrado en la figura 7.3, se puede
ver que el limite para el nivel de seguridad de vida en términos de desplazamiento
de disefio de techo (nudo de control) es aproximadamente 28cm, que corresponde

a una fuerza cortante basal de 115ton.

El desplazamiento en el nivel de techo del p6rtico obtenido mediante el enfoque
disefio basado en desplazamientos (DDBD), es de 29cm y su correspondiente

fuerza cortante basal es de 104ton, resultados que satisfacen lo esperado. El
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cortante en la base es ligeramente superior, lo que haria suponer que es

ligeramente mas rigido el pértico de lo esperado.

|

CP

10

Figura 7.4. Inicio del mecanismo plastico

En la figura 7.5 se muestra el desplazamiento global de la estructura obtenida
mediante el método de andlisis estatico no lineal y se compara con los
desplazamientos de disefio inicialmente estimados bajo el enfoque DDBD (tabla

6.1 columna 6).

De la figura 7.5 se puede ver que los valores objetivos de desplazamientos
definidos antes de iniciar el disefio DDBD, poseen una gran similitud con los
resultados obtenidos del analisis estatico no lineal, lo que significa que el método

propuesto predice muy bien este tipo de respuesta.

Se obtiene resultados igual de buenos en las relaciones deriva de entrepisos, se
puede observar de la figura 7.6 que las derivas obtenidas mediante el analisis
estético no lineal no superan la deriva objetivo de desempefio, nivel de “seguridad
de viga” como drift maximo 2% (ver seccién 6.1.1.1). Ademas de la figura 7.6 se
puede resaltar que la maxima deriva ocurrié en el 3er nivel, se puede comprobar

mediante la figura 7.4 que las vigas de ese nivel son las mas solicitadas.
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Desplazamiento de entrepiso, Ai

Pisos

2 1 —&— Método
DDBD

Pushover

0 - L L L . . .
0.00 0.20 0.40
Ai (m)

Figura 7.5. Comparacién de desplazamientos del pértico

Derivas de entrepiso, 0i

6 + =
5 4 -~ -~
4 1 .
2
o 34 -
——Método DDBD
2 4
Pushover
1+ 3
0+
0.0% 0.5% 1.0% 1.5% 2.0% 2.5%
Story Drift Ratio (%)

Figura 7.6. Comparacion de derivas del portico
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Por lo que el disefio DDBD muestra ser muy preciso en la prediccion de la
respuesta no lineal del pértico de concreto armado.

Adicionalmente, se presentan algunos valores del punto de desempefio con sus
parametros, obtenidos con el programa mediante los codigos ATC y/o el FEMA 'y
aplicando la funcién espectral respectiva segun la norma E030 para la ciudad de
Tacna.
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Figura 7.7. Demandas inelasticas por Método del Espectro de Capacidad, ATC —
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Figura 7.8. Demandas inelasticas por Método de los Coeficientes, FEMA — 356
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Figura 7.9. Demandas inelasticas por Método de Linealizacién Equivalente,
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Figura 7.10. Demandas inelasticas por Método de los Coeficientes Modificados,

FEMA — 440

El resumen de los resultados de las figuras 7.7 al 7.10 se muestran en la tabla 7.1

para los diferentes métodos de analisis estatico no lineal, se observa que los

desplazamientos obtenidos con el método DDBD comparado con el punto de

desempefio son mayores, esto nos hace pensar que para este caso es algo

conservador.
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Tabla 7.1. Resumen de resultados DDBD, ATC y FEMA

Coordenadas (AD) -
SDOF
Sd (m)

Target global MDOF

Sistema SDOF

Método

Vb Dt Sa Teff (seg) Amort. Equiv. Ductilidad

DDBD
ATC-40
COEFICIENTES FEMA - 356
LINEALIZACION EQUIV. FEMA - 440
COEFICIENTE MODIF FEMA - 440

(ton)
104.29
113.07
113.72
113.39
113.54

(m)
0.29
0.18
0.20
0.19
0.20

(9)
0.33

0.33

(m)
0.21
0.14

0.14

(CE))
175
1.29

1.32

(%)
12.62%
25.50%

18.50%

B

1.73

3.57

7.2. Criterio de columna fuerte y viga débil

El criterio denominado columna fuerte — viga débil, es un requisito a cumplir en

cualquier estructura sismorresistente para estructuras de concreto armado con la

finalidad de evitar fallas catastréficas. Para ello, verificamos las resistencias

colocadas en los nudos donde ocurre encuentro viga — columna, en regiones

donde las columnas deben permanecer elasticas, la resistencia de estas (M,,.)

debe superar en al menos 20% a las resistencias maximas que puedan desarrollar

las vigas colindantes (M,,,,).

La siguiente tabla se resume los resultados para todos los nudos del pértico, se

puede notar que todos los nudos cumplen el criterio de columna fuerte — viga débil.

Tabla 7.2. Resistencia final de vigas y columnas

Nudos Exteriores

Nudos Interiores

i ZMpc Mny ZMp /My, ZMpc IMp,  EMp/ZMy,
6 40.16 20.96 1.92 78.29 42.92 1.82
5 81.99 34.30 2.39 157.56 70.23 2.24
4 103.24 45.72 2.26 189.63 94.12 2.01
3 122.01 56.91 214 217.28 117.17 1.85
2 128.27 63.01 2.04 221.59 129.72 1.71
1 134.75 69.20 1.95 224.23 142.48 1.57
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CAPITULO Vil

8. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
CONCLUSIONES

Se presentd un método de disefio sismico basado en desplazamientos (DDBD),
que es un procedimiento de disefio sismico basado en el desempefio (PBSD). En
forma general, se cumplié con los objetivos planteados en el desarrollo de este
trabajo de investigacion y se demostr6 que el método propuesto es capaz de

garantizar el cumplimiento de un estado limite de disefio.

Este enfoque DDBD se presenta como una alternativa novedosa y atractiva de
disefio que permite garantizar el desempefio estructural y de facil aplicacién que
no requiere el uso de programas especializados de analisis no lineal, incentivando
de alguna manera su utilizacion. Sin embargo, a pesar de lo elegante que pueda
parecer el procedimiento, no estad exenta de limitaciones, debiendo limitarse a

porticos regulares y con periodos cortos.

1. Este enfoque se ha aplicado a un portico irregular de concreto armado de 6
niveles (oficinas), cuyos resultados se muestran en la tabla 8.1. Ademas, se
adoptaron principios de disefio por capacidad para asegurar de que las rétulas

plasticas se produzcan en las vigas, el criterio columna fuerte — viga débil.

Tabla 8.1. Valores iniciales del disefio del pértico obtenido mediante el enfoque

DDBD

Parametros Valores
Deriva limite, 8, (%) 2.00
Desplazamiento de disefio, A4 (m) 0.21
Altura efectiva, H. (m) 12.57
Masa efectiva, M, (ton-s2/m}) 3792
Desplazamiento de fluencia, A, (m) 012
Ductilidad de desplazamiento, p 1.73
Amortiguamiento equivalente, 2 (%) 12.62
Periodo efectivo, T4 (seq) 1.75
Rigidez efectiva, K_4 (fon/m) 48913

Cortante basal, V... (ton) 104.29
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Los resultados obtenidos de la aplicacién del método propuesto asi como
los principios de disefio por capacidad siguen un camino similar con los
resultados proporcionados en otras publicaciones, lo que implica que el
método propuesto se ha aplicado con precision.

la verificacidn realizada mediante un andalisis estatico no lineal,

especificamente se derivan las siguientes conclusiones relacionados con la

metodologia:

v

De lafigura 7.5, la configuracion de desplazamientos laterales determinado
bajo el enfoque DDBD es bastante similar al obtenido por un andlisis
estatico no lineal, siendo éste un indicador de que el método propuesto
tiene la capacidad de predecir con una mayor exactitud las configuraciones

de desplazamientos.

De lafigura 7.3, para el nivel de desempefio seguridad a la vida se observa
gque para el desplazamiento ultimo obtenido es aproximadamente igual al
tedrico de disefio, lo mismo ocurre con las fuerzas (ver tabla 8.2). De estos
resultados se destaca que la estructura diseflada mediante el método
propuesto alcanza la fuerza y el desplazamiento para la que fue
dimensionada, por lo que se puede decir que el método basado en
desplazamientos puede controlar mejor el desplazamiento de la estructura

y ademas ser mas directo.

Tabla 8.2. Comparacién de la fuerza cortante basal y desplazamiento en el techo

v

DDBD PUSHOVER

Cortante basal Displ. Techo Cortante basal Displ. Techo
(ton) (m) (ton) (m)
104.29 0.29 115.76 0.28

La configuracion de derivas de entrepiso obtenidas con el método
propuesto, difiere de la configuracioén obtenida con el analisis estatico no
lineal (figura 7.6), existen diferencias en la localizacion de las derivas
maximas, sin embargo, con el método propuesto se alcanzaron derivas
muy cercanas o por debajo de la deriva limite de desempefio, siendo

relativamente conservador.
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v' En el andlisis estatico no lineal del pértico se muestra que el dafio se
manifiesta principalmente en las vigas, presentandose el mecanismo de

columna fuerte — viga débil.

v' El punto de desempefio obtenida del analisis estatico no lineal se
encuentra en un rango aceptable (figura 7.7 y 7.9), esto indica que la

estructura tiene una buena resistencia a la accion sismica impuesta.

3. Se presenta una propuesta de incorporacion de esta metodologia a la norma
peruana de disefio sismorresistente E-030, como alternativa de disefio para

estructuras aporticadas.
RECOMENDACIONES

1. Para estudios futuros se recomienda extender su aplicacién a otro tipo de
estructuras: Sistemas de muros estructurales, sistemas duales, sistemas

asimétricos y a sistemas aporticados con aislamiento en la base.

2. Debido al buen potencial computacional que hoy en dia tenemos al alcance,
para la verificacion se recomienda usar un analisis de tiempo historia que es
uno de los métodos mas potentes y fiables para tener una mejor respuesta

final.

3. Se recomienda que la norma peruana de disefio sismorresistente deberia
incorporarse el uso del método basado en desplazamientos, como un método
alternativo. Asi el disefiador tener la libertad de utilizar el método mas
conveniente para lograr que la estructura que se disefia alcance los objetivos

de disefo.
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ANEXO 01

PROPUESTA DE INCORPORACION DEL DISENO SISMICO BASADOS EN
DESPLAZAMIENTOS EN LA NORMA PERUANA DE DISENO
SISMORRESISTENTE

Esta propuesta busca ser una guia para el disefio sismico de edificios basado en
desplazamientos. Se adapta el Capitulo 14 de Priestley — Calvi — Kowalski,
“Displacement — Based Seismic Design of Structures” IUSS Press, Pavia, 2007.

Existe una tendencia cada vez mas creciente en el mundo respecto a la
incorporacion en los cddigos de disefio sismorresistente del disefio basado en

desplazamientos.

En tal sentido, considero necesario que se debe desarrollar e implementar en
forma gradual el Método de Disefio Basado en Desplazamientos (DBD) en el Pera.
La metodologia propuesta abarca solamente a estructuras de sistemas

aporticados de concreto armado.
1. CRITERIOS GENERALES PARA

Las derivas de piso no deberan exceder los diferentes estados limites dados en la
tabla A-1.

Tabla A-1. Derivas de entrepiso

Niveles de Desempefio Residual
Drift (%)
Totalmente Operacional 0.7 -
Operacional 1.2 -
Seguridad de Vida 2.0 1.0

Prevencion al Colapso 4.0 4.0



Espectro elastico de disefio en desplazamientos

Para la definiciébn de los desplazamientos espectrales elasticos para disefio,
correspondiente al nivel del sismo de disefio, se utilizar4 el siguiente espectro
elastico de disefio de desplazamientos S; (en metros) definido a partir del espectro

de aceleraciones, mediante la siguiente formula:

Sqa = S,(9).(T/27)? para 0<T<T, (A-1a)
Sq = S,(9).(T,/27)* para T>T, (A-1b)
Donde:
g Aceleracion de la gravedad.
Sq Es el espectro elastico de disefio de desplazamientos (definido para una

fraccion de amortiguamiento respecto al critico igual a 5%). Depende del periodo

o modo de vibracion de la estructura.

S, Espectro de respuesta elastica de aceleraciones (expresado como fraccion
de la aceleracion de la gravedad g). Depende del periodo o modo de vibracion de

la estructura.
T Periodo fundamental de vibracion de la estructura

Donde los valores de los periodos limites Tp y T, son los mismos que estan

definidos en la Norma E-030 para el espectro elastico de aceleraciones.



Sd (mm)

S4 = Sq.9.(T/21)*

Te T,

Periodo (seg)
Figura A-1. Espectro sismico elastico de desplazamiento para disefio

El espectro de disefo elastico de desplazamiento (correspondiente a & = 0.05)
debera ser modificado para el amortiguamiento viscoso equivalente del edificio,

definido en el numeral 3.6, de acuerdo con la ecuacion (A-1).

SDgeq - RéquD§=5% (A'l)
En donde
0.5
o 0.07 (A-2a)
e \0.02+ ¢,
Para sitios situados a menos de 10km del epicentro del sismo, se usara:
0.5
o 0.07 (A-2b)
e \0.02+ &,

2. PERFIL DE LOS DESPLAZAMIENTOS DE DISENO

El perfil de los desplazamientos de disefio para las estructuras de los edificios
debera determinarse a partir del criterio del nivel de desempefio elegido en la tabla

A-1.



El perfil de desplazamientos se determinara a partir del desplazamiento del piso
critico A., y de la forma cualitativa del primer modo inelastico §;, segun la ecuacion
(A-3a). El factor A, esta dado por la ecuacion (A-3b), y esta en funcién de la

distorsion angular de piso o deriva de disefio 6.

A

Ai = Wy 81' (8—6) (A'3a)
c

Ac = 04H, (A-3b)

2.1 Perfil normalizado de desplazamientos inelastico para el primer modo

La forma de modo inelastico normalizado de los diferentes niveles puede
calcularse mediante un analisis estructural, o directamente, a partir de la ecuacion
(A-4).

5 =
Paran < 4, ' H, (A-4)
o _A(Hy( _ H
Paran >4, ) (H_n) ( B 4Hn) (A-4b)

2.2 Amplificacién de las derivas por efecto de los modos superiores

El perfil de los desplazamientos de disefio de la ecuacion (A-3a) debera incluir los
efectos de amplificacion de los desplazamientos por accién de los modos
superiores, multiplicando los desplazamientos por un factor de reduccion de

derivas wg, dado por la ecuacion (A-5):
wg = 1.15 — 0.0034H,, < 1 (A-5)

3. ESTRUCTURRA EQUIVALENTE DE UN SOLO GRADO DE LIBERTAD,
1GDL

Los parametros estructurales de la estructura 1GDL equivalente, usados para
determinar el cortante sismico basal, se determinaran con las ecuaciones (A-6) a

(A-9), en donde la sumatoria debe extenderse a todos los niveles del edificio.

3.1 Desplazamiento caracteristico



El desplazamiento caracteristico usado para el disefio se calculara con la ecuacion
(A-6):

Ay = ;mmf)/;(mim) (A-6)

3.2 Altura efectiva

La altura efectiva se define como:

He = zn:(miﬂil‘[i)/zn:(miﬂi) (A-7)

=
3.3 Masa efectiva
La masa efectiva de la estructura 1GDL equivalente se calculara con la ecuacion
(A-8):

me = ;(miﬂi)/ﬂd (A-8)

3.4 Demanda de ductilidad de desplazamiento

La demanda de ductilidad de desplazamiento para disefio de la estructura 1GDL

equivalente se calculara con la ecuaciéon (A-9):
u=— (A-9)

3.5 Desplazamiento de fluencia

El desplazamiento de fluencia usado en la ecuacion (A-9) se calculara con base

en un analisis estructural racional, o bien mediante las ecuaciones (A-10) a (A-11):

A, = 6,H, (A-10)

L
0, = o.sgyh—” (A-11)
b



Cuando existen tramos con relaciones (L,/h;) variables, se puede usar en las
ecuaciones (A-10) y (A-11) un valor equivalente de la relacion (L, /h;), segun la

ecuacion (A-12):

(,Ll—Z) = (Vpase * He — Z Mc)/Z(Vij  Bpiy) (A-12)
eq

En donde la suma debe extenderse a todos los niveles, i, y a todas las luces

(tramos), j, del edificio. En la ecuacién (A-12):

Y. M. Suma de momentos flectores en las bases de las columnas
V;; Cortante sismico resistido por la viga del Nivel i, tramo j.

hyi; Espesor de la viga del Nivel i, tramo j.

3.6 Amortiguamiento viscoso equivalente

El amortiguamiento viscoso equivalente usado para caracterizar el espectro de
desplazamiento de disefio de la estructura 1GDL, segun las ecuaciones (A-2)
debera determinarse a partir de los resultados de analisis dinamicos inelasticos
cuidadosos de estructuras con materiales y formas estructurales similares a los
del edificio considerado. En lugar de esos analisis puede usarse la ecuacion

siguiente:

~1
¢,y = 005 +0565 [“ | (A-13)
ur

3.7 Periodo de respuesta efectivo

El periodo efectivo de respuesta de la estructura de 1GDL es:

Aq

T, =TL(A :
c,

) (A-14)

En donde A.; es el desplazamiento espectral maximo para el amortiguamiento

Ceq-



3.8 Rigidez efectiva
La rigidez efectiva de la estructura 1GDL es:

472

Keff = TTffme (A-15a)
e
472 (Sgel
Keffmax = TTff( AZ )me (A-15D)
e

En donde S;.; es el desplazamiento espectral maximo para el nivel elastico de

amortiguamiento.
4. FUERZA CORTANTE BASAL DE DISENO

La fuerza cortante total basal de disefio se calcula a partir del desplazamiento de
disefio y de la rigidez efectiva de la estructura 1GDL, de acuerdo con la ecuacion
(A-16):

Vhase = effAd (A-16a)

Pero el cortante V4,5, NO necesita exceder el valor dado por la ecuacion (A-16b):

Vpasemaximo = KerrSqer (A-16Db)

En donde S,,; es el valor espectral maximo correspondiente a un amortiguamiento

& = 0.05y al periodo T;..

Si el desplazamiento de fluencia de algunos elementos es mayor que el
desplazamiento de disefio del sistema A, se debera ajustar el cortante basal de
la ecuacion (A-16), para garantizar que si se alcance a desarrollar la resistencia

requerida.

Si el desplazamiento de fluencia del sistema A,,, es mayor que el desplazamiento
de disefio A4, la cortante total basal de disefio debera calcularse de acuerdo con

la ecuacién (A-16b):



Vbase = Kefr Ay (A-16¢C)

4.1 Vector de fuerzas laterales derivado de la fuerza cortante basal

La fuerza cortante basal se distribuird segun las posiciones de las masas de piso

del edificio, de acuerdo con las siguientes expresiones:

Pisos1an—1: Fi = kVpase (m;4;)/ 2(m; 4;) (A-17a)

Pisos n (cubierta): Fy = (1 = k)Vpase + kVhase (My4y)/ 2(m; A7) (A-17b)

El valor de k para el uso de las ecuaciones (A-17) sera k = 0.90.

5. ANALISIS ESTRUCTURAL PARA DETERMINAR LA CAPACIDAD
REQUERIDA A MOMENTO FLECTOR EN ROTULAS PLASTICAS.

La estructura debera analizarse para el vector de fuerzas laterales de disefio para
determinar la capacidad requerida a momento flector de las rétulas plasticas

potenciales.

El andlisis estructural deberd basarse en la rigidez efectiva de los elementos
estructurales al nivel esperado de respuesta a desplazamientos; alternativamente
podrd determinarse mediante un analisis racional basado en condiciones de
equilibrio. Las fuerzas laterales no deberan ser distribuidas a los elementos con

base en propiedades elasticas de las secciones.
6. REQUISITOS DEL DISENO POR CAPACIDAD

Debe garantizar la distribucion y la localizacién de las rotulas plasticas previstas
en el disefio, estableciendo una jerarquia apropiada de resistencia de disefio por
capacidad, con momentos y cortantes de disefio amplificados para tener en cuenta
la posible sobrerresistencia de los materiales en las rotulas plasticas y los efectos

de amplificacién dinAmica de los modos superiores.

Para el disefio de las rétulas plasticas para los momentos flectores obtenidos a

partir del método de la estructura sustituta con las siguientes consideraciones:

- No usar factores de reduccion de resistencia @ = 1.0



- Usar para la resistencia del concreto f'ece = 1.3f',

- Usar para la resistencia del acero fye = 1.1f,

Para evaluar la resistencia real maxima a flexion que podria alcanzar las rétulas

plasticas usar:

- Usar para la resistencia del concreto fleo =171,

- Usar para la resistencia del acero fyo = 1.3f,



ANEXO 02. MATRIZ DE CONSISTENCIA
TITULO: DISENO SISMICO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS DE ESTRUCTURAS APORTICADAS DE CONCRETO ARMADO

PROBLEMA

OBJETIVOS

HIPOTESIS

VARIABLES

METODOLOGIA

Problema Central

¢,Cual es la metodologia de
disefio sismico basado en
desplazamientos que
permita mejorar el
comportamiento sismico de
estructuras aporticadas de
concreto armado?

Objetivo General

Proponer una metodologia de
disefio sismico basado en
desplazamientos para mejorar el

comportamiento  sismico  de
estructuras  aporticadas de
concreto armado

Objetivos especificos

. Aplicar a una

edificacion con planta regular
aporticada de concreto armado
de mediana altura el método
directo basado en
desplazamientos.

. Realizar la verificacion
del disefio mediante un analisis
estatico no lineal para comprobar
el comportamiento sismico de la
estructura.

. Proponer una
propuesta de incorporacion del
disefio sismico basado en
desplazamientos para
estructuras  aporticadas  de
concreto armado en la Norma
Peruana de disefio
sismorresistente.

Hipdtesis central

La

metodologia
sismico

propuesta
de

desplazamientos

mejorar el
sismico
aporticadas

de
de

armado

basado
permitira
comportamiento
estructuras

de
disefio
en

concreto

V. Independiente

Disefio sismico basado

desplazamientos.

en

Indicadores:

- Niveles de dafio

- Estabilidad estructural
Escala de medicién:

- Disefio por desempefio
- Resistencia lateral
requerida

V. Dependiente

Comportamiento  sismico  de

estructuras aporticadas

Indicadores:

- Desplazamientos

- Intensidad de sismo
Escala de medicién:

- Comportamiento de cada
elemento.

- Sismo de disefio.

Tipo de investigacién
El tipo de investigacion para esta tesis es
descriptiva y explicativa.

Disefio de la investigacion

PRIMERA FASE

Se realiz6 una revision bibliografica de la
literatura existente que respalda el método,
con ello se implement6 una metodologia de
disefio sismico basado en desplazamientos
para estructuras aporticadas de concreto
armado.

SEGUNDA FASE

Se eligio un edificio representativo de 6
pisos ubicado en la ciudad de Tacna, con un
sistema estructural aporticado, configuracion
irregular en los vanos y simétrica. A ésta
estructura se aplicé la metodologia
implementada en la fase anterior.
TERCERA FASE

Finalmente para dar la validez y mostrar la
efectividad de este método se realiza una
verificacion mediante un analisis estatico no
lineal, mediante un programa computacional
SAP2000.

Poblacién y muestra

Poblacion

Esté conformado por todas las estructuras
aporticadas de concreto armado del Peru.
Muestra

De la poblacion anteriormente sefialada se
ha tomado como muestra las estructuras
existentes de la ciudad de Tacna.

Técnicas e instrumentos
Las principales técnicas e instrumentos
utilizados en la presente investigacion son:
Andlisis de documento:
- Libros
- Normas nacionales e internacionales
- Publicaciones indexadas
- Estudios desarrolladas en otras
universidades
Aplicacion de programas:
- SAP2000
- Microsoft Excel




	FGT-TMICF 1.pdf
	FGT-TMICF 2.pdf

