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INTRODUCCION

Generalmente .se habla que los parametros qué ocupan la mayoria de cédigos
de disefio alrededor del mundo para medir el comportamiento de las diferentes
estructuras ante cargas laterales sismicas son la Ductilidad y Resistencia. Nuestro pais
no es la excepcién a ésta corriente, y coﬁ el Nuevo Reglamento para la Seguridad
Estructural de las Construcciones pretende tomar en cuenta los métodos de disefio que
actualmente se utilizan en ctros paises para aplicarlos a nuestras condiciones y asi
evitar el tener que lamentar cuantiosas pérdidas sociales y econémicas, como las
ocasionadas por el terremoto del 10 de octubre de 1986.

Teniendo presente lo anterior en éste trabajo se pretende realizar una
investigacion acerca del com-portamiento de edificios disefiados siguiendo al pie de la
letra los requisitos planteados en la Normas Técnicas de Disefio por Sismo y la Norma
Técnica para Disefio y Construccién de Estructuras de Acero, contemplados en el
actual Reglamento, cuando actdan fuerzas sismicas reales como lo son los registros
que se tienen del sismo del 10 de octubre de 1986, y de ofros sismos
complementarios.

Son 3 los parédmetros que se tomaron como base para evaluar el
comportamiento de dichos edificios: resistencia, ductilidad global, y ductilidad local; y
sobre los cuales al final se intentd concluir acerca de varios aspectos relacionados con

los factores de seguridad que presentan los disefios realizados bajo las normativas

salvadorehas.



CAPITULO 1

ANTEPROYECTO

1.1 Antecedentes

En el afto de 1946, El Salvador estaba por adoptar un regtamento sismico,
pero este no se llego a aplicar legalmente; ya que en esa fecha cada Ingeniero
estructurista aplicaba su propio criterio, afios después‘ se utilizé el reglamento de San.
Francisco de 1956, el Unifom Building Code (UBC) de 1958 & simplemente se le
hacian algunas variantes a estos. En lo referente al disefio estructural de acero y de
concreto se aplicaban también indistintamente las normas Alemanas (DIN) 6 las
Americanas (ACI 1956) [1].

Producto del sismo del 3 de Mayo de 1965, en El Salvador se emitié el primer
reglamento sismoresistenté publiqadp en el afio de 1966, el cual estaba basado en las
normas para disefio de construccionés de Acapuico México y por tanto no fue producto
de investigaciones propias de nuestro pais.

El segundo cédigo sismoresistente, fue elaborado por un con;i;é técnico
propuesto por la Asociacién Salvadorefia de Ingeniéros y Arquiteétos (ASIA), esto en
respuesta al sismo ocurrido el 10 de Octubre de 1986; dicho codigo fue publicado en
1989, bajo él titulo de Reglamento de Emergencia de Disefio Sismico de El Salvador
(REDSES), el cual se pretendia que fuera una medida transitoria mientras se creaba
un codigo definitivo.

En el afio de 1994 el Ministerio de Obras Publicas, recibi® un nuevo

reglamento, el cual fue titulado "Reglamento para la Seguridad Estructural de las






Construcciones” elaborade por un comité técnico formado por profesionales de
diferentes entidades nacionales tales como: ASIA (Asociacion Salvadorefia de
ingenieros y Arquitectos), UES (Universidad de El Salvador), UCA (Universidad
centroamericana José Simedn Canas), CASALCO (Camara Salvadorefia de la
Industria de la Construccion), UAE (Universidad Albert Einstein), CADES (Colegio de
Arquitectos de El Salvador) y un grupo de asesores nacionales e internaciclmales [2].

Al igual que los codigos anteriores, estas normas fueron basadas en
reglamentos internacionales como el UBC; por lo que es necesario realizar estudios -
profundos sobre los factores que intervienen en el analisis y disefio sismico y asi poder
tener un buen marco de referencia para la calibracién de nuestras normas.

A nivel mundial el desarrollo de los edificios considerados altos empezé hace
mas de un siglo, pues el primer edificio alto y construido utilizando estrun;turas de acero
fue el Home Insurance Building hecho en Chicago en el afio de 1883 [3]; el cudl tenia
10 pisos de altura inicialmente y dos afios despues se le adicionaron dos pisos mas.
Este ediﬁci_o estimuld el desarrollo de fa construccion en altura, tanto asi que para la
exposicion de Paris del afio de 1889 se construyo fa “Eiffel Tower” de 984 pies de
altura la cual fue equipada después con una antena dandole una altura total de 1056
pies de altura. En las cuatro décadas siguientes hubo un gran desarrolio de los
edificios altos en todos los paises del llamado primer mundo.

El concepto de edificios altos de marcos de acero se origino en Chicago, ciudad
que por varios afos fue conocida como " construccion Chicago *, seguidamente Nueva
York llegé a convertirse en la ciudad que mas desarroli¢ la edificacién en altura.

Tomando en orden cronologico los edificios altos mas relevanies gue se han

registrados podemos mencionar;



En 1902 el Flatiron Building de 286 pies. (87m)

En 1904 el Times Square Building de 375 pies. (114m)
En 1908 la Metropolitan Tower de 657 pies. (200m) -
En 1912 el Woolwork Building de 768 pies. (234m)

En 1929 el chrysler Building de 1046 pies. (319m)

En 1931 el Empire State Building de 1250 pies. (381m) [3] .

En la actualidad el edificio mas alto construide con marcos de acero es el Sears
Tower de 1453 pies. (443m) que se encuentra en la ciudad de Chicago (E.E.U.U.).

Refiriéndonos a nuestro pais, tradicionalmente para el disefio de edificios se
utilizan sistemas -estructurales de marcos de concreto reforzado resistentes a
momentos, con una distribucién similar de columnas en todos los ejes resistentes a
cargas laterales orientados en una misma direccion; sin embargo, actuaimente se han
utilizado los marcos de acero estructural como una variante, siguiendo &l mismo criterio
de obtener una distribucién de colurhnas en todes los ejes resistentes. Este sistema
estructulr—'al tiene el inconveniente de ser muy flexible en una direccién, lo cual lieva a
que el alto nivel de ductiiidad que se espera de este tipo de estructura, se refleje en
despiazamientos muy grandes, generando de esta manera dafios en elementos no
estructurales.

Actuaimente una forma optima de lograr un mejor disefio estructural es
incrementando la resistencia y rigidez perimetral del edificio, ya sea a través de marcos
resistentes a momentos con mayor rigidez lateral que los marcos internos, lo cual
puede lograrse utilizando espaciamientos menores en las columnas perimetrales y

orientandolas en la direccién de su eje fuerte, o también por medio de otras



estructuraciones como marcos arriostrados de acero estructural o paredes cortantes
de concreto reforzado.

El arriostramiento de los marcos de dcero estructural puede utilizarse en forma
concéntrica o en forma excéntrica. En el primero de los casos su comportamiento bajo
cargas laterales es el de una armadura verticaln y provee un alto nivel de rigidez lateral
pero una ductiidad muy limitada.

El arriostramiento excéntrico por el contrario provee rigidez lateral intermedia,
entre la proporcionada por un marco resistente 2 momento, y un marco con
arriostramiento concéntrico con un alto grado de ductilidad especialmente cuando las
vigas de enlace son cortas. Estas caracteristicas. convierten al marco arriostrado
excentricamente en una excelente solucion estructural en zonas de alta intensidad
sismicas,

Las estructuras de acero tienen muchas propiedades fisicas que toman en
consideracion al momento de disefiar estructuras para resistir movimientos sismicos.
Algunas de estas son:

ISOTROPQ: el acero es igualmente esforzado en tension como en compresion.
Estas propiedades son consideradas muy buenas por lo del ciclo natural de las fuerzas

sismicas.

DUCTILIDAD: el acero tiene la habilidad para soportar largas deformaciones,
siguiendo los limites de fluencia inicial. Sin capacidad de degradacién de carga. Esta
propiedad reconoce al acerc estructural. Si son disefiados elasticamente para las

fuerzas de los codigos, para absorber energia con deformaciones inelasticas y evitar el



colapso por movimientos del suelo que son mucho mas severos que las fuerzas que
presentan los cédigos.

En El Salvador, entre los edificios mas antiguos construidos utilizando acero
como material estructural estan el Hospital Rosales y el edificio de El Banco
Hipotecario; éste ultimo con de dos pisos de altura. En los dltimos afios se han
incrementado el nimero de edificios de éste tipo, entre los cuales tenemos los
siguientes:

Torre del Mediterraneo ( 10 niveles de aitura)
Torre Santa Fe (6 niveles de altura)
Villavicencio Plaza (5 niveles)

Edificio Televip (3 niveles)

Plaza Merliot (3 niveies)

Etc.

Y él mas alto en la actualidad es La Torre Maquilishuat la cuél consta de 14
niveles, es decir, una altura de aproximadamente 42 metros.

En nuestro pais hasta hace cinco afios el uso del acero como material
estructural fue escaso, esto debido a varias causas entre las cuales podemos
mencionar las siguientes:

- El alto costo de la importacion de perfiles laminados

- La falta de mano de obra calificada

- La existencia de poca o escasa maquinaria a utilizar en el proceso de

ensamblajes de los elementos estructurales.

- Desconocimiento o falta de informacién de las grandes ventajas que ofrece

la utilizacion de perfiles laminados en la construccion de edificios.



Actualmente, se observa un alto crecimiento de la industria del acero ya que se
observan construcciones de edificios modernos, construidos utilizando un sistema de
acero estructural, io cual se debe a las siguientes causas:

- La disminucion en el costo de importacion de los perfiles laminados.

- Mejor conocimiento de los procesos constructivos para los ensamblajes de

la estructura.

- La adquisicion de modernas maguinarias para el proceso de fabricacion y
manejo de los perfiles de acero, por parte de las empresas dedicadas a
dichas operaciones.

- Mayor conocimiento de las ventajas que presenta los perfiles de acero en la
construccion de edificios, dentro de las cuales estan:

1. Gran facilidad para unir diversos miembrosvpor medio de varios tipos de conectores
como lo son la soldadura y |os pernos.

2. Posibilidad de prefabricar los miembros.

3. Répidez en el montaje.

4. Gran capacidad para laminar una gran cantidad de tamafos y formas.

5. Rehuso posibie después de desmontar una estructura.

6. Resistencia a la fatiga.

7. Caracteristicas ductiles implicitas en el acero estructural.

8. Menor peso y por lo tanto menor carga sismica.

Debido a las causas antes mencionadas y al crecimiento poblacional, industrial
y comercial se espera que en un futuro, la construccién de edificios altos utilizando el

acero estructural como material primario tenga un mayor desarrollo.



1.2 Planteamiento del problema

En la actualidad los factores y coeficientes que proponen las Normas Técnicas
de Disefio por Sismo en El Salvador no han sido ‘analizados a fondo, ya que no se
dispone de estudios que muestren que los valores que se aplican han sido verificados
tomando en cuenta todas las caracteristicas de sismos viclentos registrados en El
Salvador, por lo que no se sabe cual es el nivel de seguridad y confiabilidad real que
presentan las estructuras disefiadas con las Normas Técnicas de Disefio por Sismo [4].
Por tal motivo, en este trabajo de investigacién se hizo uso de los factores de ductilidad
y resistencia calculados de forma explicita numéricamente para verificar que tan
seguros son fos disefios de estructuras de acero de 5,10 y 15 niveles basados en la
normma, cuando son sometidos a la accién de cargas sismicas obtenidas mediante
acelerogramas registrados en El Salvador.

El estudio se inicid con la modelacion de nueve edificios de forma
tridimensional, tres por cada tip-o de altura y tipo de planta arquitecténica a analizar.

Se utilizo el analisis sismice tradicional como lo es el Método Estatico para el
disefio de los edificios a estudiar, v luego obtener los factores de ductilidad y
resistencia utilizando métodos de anadlisis matricial que toman en cuenta el
comportamiento no lineal de los elementos, como es el caso del método estatico
“Push-Over” y el método dinamico no lineal paso a paso.

Con los datos obtenidos del analisis se estabiecieron conclusiones vy

recomendaciones referente a los factores establecidos peor la norma en lo que al disefio

sismico respecta, asi como también se determind que tipo de carga sismica



ocasionaria mayores dafos a los edificios de estructuras de acero de 5,10,y 15 niveles

construidas en nuestro pais.



1.3 Objetivos

1.3.1 Objetivo general -

Evaluar la confiabilidad de los disefios en edificios de acero estructural de 5, 10
y 15 niveles aplicando las Normativas Salvadorefias vigentes, basandose en el analisis

de factores de ductilidad y resistencia calculados de forma explicita numéricamente.

1.3.2 Objetivos especificos.

« Establecer el estado actual de las técnicas y procedimientos empleados en nuestro
pais para la evaluacién de ductilidad y resistencia en edificios dé acero para las
alturas de 5, 10 y 15 niveles en zonas sismicas.

« Conocer en detalle los niveles de resistencia y ductilidad de estructuras en edificios
de acero de 5, 10y 15 nivelés, centrandose en particular en el estudio de marcos

no arriostrados, sometidos a cargas dinamicas sismicas.
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1.4 Alcances y delimitaciones.

El trabajo se encamind a estudiar el comportamiento de edificios de acero (5,
10 y 15 niveles), principalmente en los pardmetros de ductilidad y resistencia; los
cuales se tomaron como indices representativos del nivel de confiabilidad de los
disefios estructurales de los edificios sometidos a cargas sismicas.

Los criterios que se tomaron para el analisis y diseno son los. establecidos por
el Reglamento para la Seguridad Estructural de las Construcciones [5], sus Nomas

Técnicas y comentarios.
Siguiendo los pasos que propone la Norma Técnica para Disefto por Sismo, se
definieron los edificios 2 modeiar, de acuerdo a las caracteristicas siguientes:
1) Zonificacion sismica :
De acuerdo al mapa de zonificacion sismica de El Salvador, los edificios se
ubicaron en la zona 1, especificamente en el Area Metropolitana de San
Salvador, utilizandose para ello un factor A=0.40.
2) Caractéristicas del Sitic:
El tipo de suelo a utilizado corresponde a un perfil S2, para el cual Co=2.75 y
To=0.5.
3) Categorias de Ocupacion:
Se ha definido un tipo de uso para los edificios a modetar: Oficinas (1= 1.20 ).
4) Configuracion Estructural;
Se analizaron nueve edificios completamente regulares, siendo tres en total para

cada altura de edificios especificada.
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5) Sistema Estructural:
El estudio se limité a los mareos resistentes a momento, ciasificados como
sistema A dentro de la Norma Técnica; especificamente al inciso A.1, referente
a los marcos de acero con detallado especial (sin arriostramiento).

8) Altura:
Los edificios a modelados tienen una elevacién de 5,10 y 15 niveles, tomando
una altura de entrepiso promedio de 3.50 metros.

7) Tipo de Estructura de Acero:
De acuerdo a la Norma Técnica para Disefio ¥ Construccion de Estructuras de
Acero, se tomaron las estructuras tipo 1, caracterizadas por que los miembros

que la componen estan unidos entre si por medic de conexiones rigidas.

Los registros de acelerogramas a utilizados en el analisis fueron los del siémo
del 10 de Octubre de 1986.

Los disefios estructuraies de vigas, columnas se realizaron de acuerdo con lo
establecido en la Norma Técnica para Disefio y Construccidn de Estructuras de Acero,
Capitulo 3 seccion 3.1, basado en el método de resistencias (LRFD) [6]. Asi mismo
existen algunos aspectos que no se profundizaron en el analisis de los edificios en
estudio, basandose en las siguientes consideraciones:

* No se profundizé en el analisis de la zona del panel del nudo, ya que para
nuestro disefio se siguid la estrategia de columna fuerte-viga débil, por lo cual
los extremos de vigas y columnas fueron los puntos claves a analizar, tomando
en cuenta que ahi se presentd la mayor concentracion de esfuerzos, y por io

tanto son los puntos mas susceptibles a la aparicién de articulacicnes plasticas.
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Teniendo en cuenta lo anterior, se asumié que la zona del panel del nudo
estaba perfectamente detallada de acuerdo a los requisitos que para tal efecto
propone la Norma Tecnica para el Disefio y Construccion de Estructuras de
Acero. ~
No se profundizoé en el disefio de las conexiones viga-columna, ya que se tomaron
conexiones rigidas para nuestro andlisis, centrando el interés en la influencia que

tiene ese tipo de conexion en los extremos de los elementos y en las cargas que se

transmiten a través de elia, y no en la forma como se disefie y detalie para tal

efecto. Por lo tanto, el andlisis de las estructuras se realizé asumiendo que las
conexiones entre sus elementos Habian sido disefiadas de acuerdo a las
provisiones que especifica la Norma Técnica para el Disefio y Construccion de
Estructuras de Acero, de modo que estaban detalladas adecuadamente para
permitir el desarrolic de deformaciones ciclicas inelasticas muy grandes durante fa
ocurrencia de un sismo sin pérdidas significativas de su resistencia.

El disefio de las fundaciones queda fuera del alcance de nuestra investigacion, ya
que para efectos de andlisis sismico, el edificio se tomd como perfectamente
empotrado, centrando la investigacion en el comportamiento de la superestructura.
Estructuras secundarias como vanos para ascensores y gradas quedan fuera de
nuestro andlisis, ya que podrian ocasionar variaciones en la masa del edificio,

discontinuidades de diafragma, y otro tipo de irregularidades en planta gque no son

el objetivo de nuestro estudio.
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1.5 Justificaciones

Las disposicioneés plasmadas en el Nuevo Reglamento para ia Seguridad
Estructural de las Construcciones en cuanto al analisis sismico se refiere, intentan
prevenir y evitar las graves pérdidas sociales y econdmicas producidas por sismos de
gran intensidad, por lo cual se busca disefiar estructuras méas seguras, que puedan
disipar de forma efectiva la mayor cantidad de energia sismica que se concentra en
sus zonas criticas. Es aqui donde el comportamiento ductil del acero representa un
mecanismo Util, que acompanado con una resistencia adecuada de la estructura,
podrian proporcionar buenos resultados en la bisqueda de tal objetivo. Aln asi, el
Reglamento no propone procedimientos claros para detemminar con certeza la
demanda de ductilidad, por io cual queda un vacio para confirmar la seguridad
estructural de los edificios de éste tipo hasta ahora disefiados y construidos; y de
inmediato se hace necesario un analisis a profundidad y una evaluacion nurnériqa que
refleje con exactitud si los factores de seguridad que se estan utilizando en los disefios
son efectivos ante la posible ocurrencia de sismos de mayor intensidad a los ya
registrados en el pais, © mucho mayores a los usados de base en el disefo.

Dicho analisis se aplicd a edificios de estructuras de acero de 5, 10, y 15
niveles, tomando en cuenta que, debido al acelerado desarrollo urbano de nuestro
pais, la opcion de la construccion vertical en edificios de gran altura se presenta
bastante viable en los proximos afos, por lo cual se vuelve importante determinar,
como dos parametros fundamentales usados implicitamente en la Norma, como son la
ductilidad y reéistencia varian en la medida que aumenta la altura de las estructuras a

realizar en funcion de los coeficientes sismicos propuestos por la Norma. Asi mismo, el



14

estudio se centr6 en sistemas de marcos resistentes a momento no arriostrados, por
ser estos los de mayor aplicacion en el pais.

Para poder obtener indices con alto nivel de exactitud fue necesario utilizar
métodos de analisis sismicos no lineales, que a diferencia de los métodos ha:sta ahora
utilizados en el pais, permiten identificar de una mejor forma la secuencia, ubicacion, y
magnitud de los dafos en los elementos ; por lo cual se presentan como métodos
ideales para verificar si el disefio con la nueva Nomma Técnica para‘D‘tseﬁo por Sismo y

la Norma Técnica para Disefio y Construccion de Estructuras de Acero, es capaz de

evitar el colapso de las estructuras.



1.6 Metodologia de la investigacion.

El desarrollo de la investigacion pretende realizarse en cuatro etapas

fundamentales, las cuales contienen las actividades que a continuacién se detallan:

Fase A: Estudio de herramientas de apoyo

Comprende el estudio de las herramientas informaticas, como son los software
especializados para tal caso. Fundamentalmente se utilizaron dos, el ETABS [7] v el
DRAIN - 2DX [8], para los cuales se estudiaron a fondo los respectivos manuales de
aplicacion, tratando de comprender exactamente los pasos necesarios para la
modelacién de estructuras con distintos grados de complejidad, delimitando los
campos de aplicacidon de cada software, los criterios de disefio y andlisis sismico
utiizados, asi como su calibracion mediante la realizacion de ejemplos sencillos que
faciliten su posterior utilizacién. Como resultado de dicha calibracién se realizé un
manual practico y sencillo que facilita el uso de éstos programas é futuros

investigadores.

Fase B: Re\}isién de literatura

Comprende la revisién de literatura estrechamente relacionada con el tema,
como es el caso del Reglamento para la Seguridad Estructural de las Construcciones,
poniendo especial énfasis en la Norma Técnica para Disefno Sismico y en la Norma
Técnica para Diseho de Estructuras de Acero. Asi mismo el anélisis de las normas se
desglosa en el estudio paso a paso del Método de diseno de estructuras de acero,

como es el Método de resistencias (LRFD) , para el cual se analizaron los criterios de
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disefio propuestos, asi como las provisiones para disefic sismico que éste plantea,
dejando bien claro los diferentes alcances del método; para asi poder hacer una mejor
aplicacién de él. De igual forma, se estudiaron los métodos de andlisis sismico
planteados er; la norma, como son el Método de las Fuerzas Laterales Estaticas y los
Métodos Dinamicos lineales y no lineales.

Como parte de la literatura revisada se encuentra también el estudio de la
evolucidn de aspectos importantes de la ingenieria Sismica, parametros que dentro de
este campo contemplan fos codigos internacionales modernos, perspectivas futuras,

"asi como el analisis de la repercusion de sismos importantes como el de Northridge y

Kobe en cuanto a materia de seguridad estructural respecta.

Fase C: Obtencion de datos

Teniendo un marco amplio de referencia ya definido y estudiado, se procedié en
ésta fase al disefio y analisis de los diferentes casos de estudio, los cuales como ya se
' dijo antes, eran edificios de estructuras de acero‘ de 5, 10, y 15 niveles, utilizando
marcos. Un primer paso en éste camino fue la identificacion de la estructura que se
pretendia disefiar, el tipo de estructura, su ubicacién, altura, configuracion, y de otros
parametros que permitieran tener una idea clara del edificio que se pretendia estudiar.
El disefo se apoyd en la utilizaciéon de los scftware anteriormente estudiados, y en &l
se siguieron los diferentes pasos establecidos por el método LRFD, tratando de definir
claramente los diferentes elementos estructurales. El paso siguiente consistid en la
aplicacién del método de analisis sismico propuesto por la norma, como es el Método
Estatico, y asi poder tener la estructura completa disefiada mediante los criterios

propuestos por la norma. Para lograr éste objetivo se apoyo el disefio con el uso de
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ETABS. Luego, se aplico el Método Estatico “Push-Over”, con el objetivo de encontrar
valores de ductilidad y resistencia globales de cada edificio analizado, utilizando el
programa DRAIN-2DX como herramienta de apoyo. Seguido a esto se aplico el
Método de andlisis dinamico no lineal paso a paso, utilizando DRAIN-2DX, para lo cual
se definieron primero las cargas dinamicas a utilizar, tomando como base los diferentes
registros de acelerogramas obtenidos del sismo de 1986. Una vez revisada la
estructura por este método, se procedid a determinar los valores de ductilidad local
demandada por cada elemento de la estructura (vigas y columnas). Como un paso
complementario, se obtuvieron los valores de ductilidad ofrecida por cada elemento, y

luego el balance de ductilidad, el cual se convirtié en el parametro indicador de dafios a

utilizar.

Fase D: Analisis de resultados
Esta fase supone el establecimiento de conclusiones sobre la base de la

aplicacidn de los métodos de analisis sismico an@eriormente mencionados:

o Determinar si ia estructura disefiada de acuerdo a la Norma es capaz de resistir la
accion del sismo de 1986, basandose en la identificacion de las posibles dafos que
se presentan, a traves de la comparacion de la ductilidad local demandada y
ductilidad ofrecida para cada elemento de }a estructura.

+ Establecer comparaciones entre los factores de ductilidad global y resistencia
obtenidos de la aplicacién del método estatico Push-Over para sistemas de marcos

no arriostrados, para las diferentes alturas de edificios estudiados.
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« Teniendo en cuenta los diferentes registros de acelerogramas del sismo de 1986, y
los indices de ductilidad y resistencias obtenidos, se podré deducir que tipo de

cargas son las mas desfavorables para el tipo de estructura disefiada.

Sobre la base de los resultados obtenidos se realizaron recomendaciones

relacionadas con el Regiamento en términos de factores de disefic sismico.
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1.7 Recursos a utilizar

Debido a que el desarrollo de la investigacion basa sus objetivos en el analisis
sismico de estructuras, los principales elementos utilizados fueron software de
computadora especializados para tal caso, como son ETABS y DRAIN-2DX. Dichos
programas fueron utilizados en las etapas de disefio y andlisis respectivamente, con
el fin de obtener los datos necesarios para poder efectuar las comparaciones
deseadas, con el fin de obtener conclusiones especificas acerca del tema.

Asi mismo a manera de ejemplificacion se realizo el disefio y andlisis sismico
de un ediﬁ_cio, para lo cual se utilizé como apoyo el software de anélisis estructural
como es el RISA2D [9] , el cual es basico para facilitar los calculos gue al respecto
tengan gue realizarse.

En cuanto al material bibliografico, se hizo uso de publicaciones cientificas
actualizadas que tengan que ver con el disefio y analisis de estructuras de acero, como
son revistas especializadas, articulos, extractos de conferencias, consultas a
profesionales, y libros que circulen en el medio, hasta llegar, cuando asi lo amerito el
caso, a hacer uso de la informacién disponible en INTERNET. Dentro de éste marco
cabe sefialar la utilizacion de las publicaciones de AISC, referente al método de disefio
de estructuras de acero, LRFD; Asi como también, la utilizacién del Reglamento de
disefio de nuestro pais con su correspondiente Normativa Técnica, y otros, como el
UBC, que podria ser utilizado para efectos de comparacién en el analisis de resultados
a realizar.

De acuerdo a lo anterior y tomando en cuenta el uso de materiales basico de

papeleria, computadoras personales, y otros complementarios, se pretendio realizar un
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trabajo de investigacién que cumpliera a cabalidad con ios objetivos que se han

planteado.
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CAPITULO 2

ESTUDIO DE LAS NORMATIVAS SALVADORENAS VIGENTES

2.1 Definiciones

Antes de iniciar un estudio detallado de los parametros mas importantes que las

nomas salvadorefias, es necesario dejar bien claro algunos términos que son muy

utilizados en el disefio estructural, y conocer asi la forma en que estan planteados en

la norma. Los conceptos que a continuacion se definen fueron tomados de la Norma

Técnica para Disefio por Sismo y de la Norma Técnica para Disefic y Construccién de

Estructuras de Acero.

Estado limite de servicio: se considera como “estado limite de servicio la
ocurrencia de deformaciones, agrietamientos, y vibraciones o dafos que afecten el
correcto funcionamiento de la construccién, pero que no perjudiquen su capacidad
para soportar cargas.

Estado limite de falla: cualquier situacion que corresponda al agotamiento de la
capacidad de carga de la estructura o de cualesquiera de sus componentes,
incluyendo la cimentacién, o al hecho de que ocurran dafnos irreversibles que
afecten significativamente la resistencia ante nuevas aplicaciones de carga.
Resistencia : magnitud de una accién o de una combinacién de acciones, gue
origine la aparicion de un estado limite de falla de la estructura o cualesquiera de
sus componentes.

Sobreresistencia: capacidad del sistema estructural de poseer una resistencia

adicional posterior a la primera fluencia significativa.



22

Deriva de entrepiso: es el maximo desplazamiento lateral de un entrepiso, es
decir, €l maximo desplazamiento lateral relativo de un piso con respecto al piso
inferior. )

Factor de modificacién de respuesta (R): para un sis:tema estructural dado, el
valor de R es una medida de la habilidad del sistema para soportar deformaciones
inelasticas ciclicas sin liegar al colapso.

Factor de amplificacion de desplazamientos (Cd): factof por medio del cual se
obtiene el desplazamiento lateral maximo de un nivel o piso, al multiplicar dicho
factor por el desplazamiento lateral elastico obtenido del analisis de la estructura.
Inestabilidad: condicién a la que se llega al cargar un elemento o estructura en
que deformaciones sucesivas conducen a una disminucion en la capacidad para
resistir cargas.

Rigidez : resistencia a la deformacidén de un miembro 6 estructura, medida por la
relacion entre la carga aplicada al desplazamiento correspondiente.

Ductilidad :

Si partimos de que la ductilidad se define dentro del campo estructural comoe “.. la
capacidad que posgen miembros o0 sistemas estructurales para disipar, mediante
deformaciones en el rango post-elastico, cantidades considerables de energia sin
peérdida sustancial de resistencia” [10]. observamos que dicho concepto aunque no
se refleja explicitamente dentro de la norma, trata de reflejarse en el factor de
modificacion de respuesta (R) y en el factor de amplificacion de desplazamientos
(Cd), tal como se puede leer en extractos de la Norma Tecnica para Disefo por
Sismo dentro de la seccién de comentarios C4.2 : Estructuras

extremadamente fragiles requieren valores bajos de R , mientras que sistemas
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ductiles pueden tener valores razonablemente altos de R. Por lo tanto , a mayor
capacidad de la estructura para deformarse y disipar energia inelastica,
-corresponde un mayor valor de R . “..... a mayor comportamiento ductil del
sistema, mayor es su capacidad de deformacion ineléstica y menor el nivel de
fuerzas que se generan. Estas relaciones no son faciles de representar; sin

embargo pueden expresarse en términos de los parametros R y Cd".

2.2 NORMA TECNICA DE DISENO POR SISMO

La norma técnica para disefio por sismo establece los requisitos para el disefio
sismico de las estructuras, por estar nuestro pais en una zona de alto riesgo sismico.
Segun nuestra norma, toda estructura y cada parte de ella debera ser disefiada y
construida para resistir los movimientos sismicos del terreno. Se establece en dicha
norma que cuando se produzca mayores efectos por viento que por sismo, debera
prevalecer el disefio por viento, lo cual es bastante raro en nuestro pais, por lo que

siempre se ha disefiado para fuerzas sismicas.
2.2.1 Clasificacion de los edificios:

La norma técnica salvadorefia, clasifica los edificios de acuerdo al uso para el que

son construidos, sistema estructural y configuracion estructural.



24

2.2.1.1 Uso de la estructura:

La norma salvadorefa clasifica los edificios en tres categorias principales,

basados en su importancia y necesidad, durante y después de un sismo. La siguiente

tabla muestra una descripcién general de las caracteristicas mas importantes de estas.

estructuras:

CATEGORIA

DESCRIPCION

Comprende aquelias edificaciones que son indispensables
después de un sismo para atender la emergencia y preservar
la salud y seguridad de las personas. Incluye hospitales,
centros de salud, estacicnes de bomberos, centrales
telefonicas y de telecomunicaciones, instalaciones escolares y
militares y cualquier otra edificacion de servicio publico.

Cualquier edificacion que tenga niveles altos de ocupacién o
edificaciones que requieran su operacion en el periodo
inmediatamente después del sismo. Incluye edificios
gubernamentales, universidades, guarderias, mercados Yy
centros comerciales.

Construcciones que tengan niveles bajos de ocupacion. Incluye
aquellas construcciones comunes destinadas a viviendas,
oficinas, locales comerciales, hoteles, edificaciones industriales
y todas aquellas no incluidas en ias categorias | y 1l.

Tabla 1

Se detalla ademas el valor numeérico del factor de importancia, para cada una

de las categorias descritas anteriormente:

CATEGORIA FACTOR |

I 1.50

1l 1.20

i 1.00

Tabla 2
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De acuerdo al estudio que sé esta realizando se tomo ta categoria |, tomando

para el disefo el valor de 1.20 para el factor de importancia.

2.2.1.2 Sistemas Estructurales:
Esta norma técnica proporciona una clasificacidn de los edificios de acuerdo al
sistema estructural que se utilice para el disefio, de la manera siguiente:
SISTEMA A: Estructura formada por marcos no arriostrados, los cuales
resisten primordialmente por accion flexionante de sus miembros, la totalidad de
las cargas gravitacionales y iaterales.
SISTEMA B: Estructura formada por marcos no arriostrados que soportan
esencialmente las cargas gravitacionales y por paredes enmarcadas o marcos
arriostrados que resisten la totalidad de las cargas lateraies.
SISTEMA C: Estructura formada por marcos no arriostrados y por paredes
enmarcadas © marcos arriostrados, todos los componentes de la estructura
resisten la totalidad de las cargas verticales y horizontales.
SISTEMA D: Estructura en la cual la resistencia a cargas de graveaad es
proporcionada esencialmente por paredes © marcos arriostrados que resisten
también la totalidad de las cargas laterales.
SISTEMA E: Estructura cuyos elementos resistentes a cargas laterales en la
direccion de andlisis, son aistados.
Ademas se proporciona una tabla en ia cual se muestra los valores numéricos
para el factor de modificacidon de respuesta(R), el factor de amplificacion de
desplazamientos(Cd), asi como la altura limite de los edificios, para los cuales ciertos

sistemas pueden ser utilizados:
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distribuida en su altura.

SISTEMA SISTEMA RESISTENTE A FUERZA| Cd R H
BASICO LATERAL
ESTRUCTURAL
SISTEMA A 1. Marco de acero o concreto con detallado 8 12 S.L.
i especial
2. Marco de concrete con detallado 5 5 15
intermedio
3. Marcos de acero con detallado 6 7 30
intermedio.
SISTEMA B 1. Paredes de:
a. Concreto 7 B 50
b. Mamposteria 6 7 35
2. Marcos de acero arriostrados:
a. Excéntricamente 6 10 50
b. Concéntricamente 7 8 50
SISTEMA C 1. Paredes de concreto combinadas con:
a. Marcos de acerc © concreto con 9 12 S.L.
detallado especial -
b. Marcos de concreto con detallado 7 8 S.L.
intermedio o de acero con detallado
ordinario
2. Paredes de mamposteria combinadas 6 7 50
con:
a. Marcos de concreto © acero con 5 6 30
detallado especial.
b, Marcos de concreto con detallado
intermedioc o de acero con detallado
ordinario.
3. Marcos de acero arriostrados 6 12 S.L.
combinados con marcos de concreto o 7 10 S.L.
acero con detallado especial;
a. Arriostramiento excéntrico
b. Arriostramiento concéntrico
SISTEMA D 1. Paredes de:
a. Concreto 6 7 35
b. Mamposteria 5 6 25
2. Marcos de acero arriostrados 5 6 50
SISTEMA E 1. Sistemas con masa esenciaimente
concentrada en el extremo 3 3 -
superior(péndulo invertido)
2. Sistemas con masa esencialmente 4 4 -

Tabia 3
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2.2.1.3 Configuracion Estructural:

La norma para disefio por sismo, clasifica los edificios en regulares e irregulares
y por medio de estos se presentan los diferentes tipos de irregularidad, tanto verticales
como en planta, las cuales son detalladas a continuacion:

Tabla 4

IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES VERTICALES

Definicion y tipo de ia irregularidad

A. lrregularidad en la rigidez-Entrepiso flexible: El cual es aquel cuya rigidez lateral es
menor que el 70% de la del entrepiso inmediato superior © menor que el 80% del

promedio de las rigideces de los tres entrepisos superiores.

B. Irregularidad en la Masa: Se da cuando la masa efectiva de cualquier piso es mayor
que el 150% de la masa efectiva de un pisc consecutive. No se considera cuando el

techo sea mas liviano que el piso inferior.

C. Irregularidad Geométrica Vertical: Se considera que existe cuando la dimension
horizontal del sistema resistente a cargas laterales en cualquier entrepiso es mayor

que el 130% de la de un entrepiso consecutivo.

D. Discontinuidad en el plano de los elementos verticales resistentes a cargas
laterales: Se considera que existe cuando los elementos resistentes a cargas
laterales estan despiazados dentro de su plano, una cantidad mayor que Ia longitud de

tales elementos.

E. Discontinuidad en la capacidad-Entrepiso débil: Se considera asi cuando su

resistencia es menor que el 80% de la del entrepiso superior.

IRREGULARIDADES ESTRUCTURALES EN PLANTA

Definicion y tipo de la trregularidad

A. Irregularidad Torsional: Si los diafragmas no son flexibles, se considera que existe
cuando la méxima deriva de entrepiso, incluyendo la torsion accidental, calculada en
un extremo de la estructura transversal a un eje, es mayor que 1.20 veces la deriva de

entrepiso promedio de los dos extremos de la estructura.

B. Esquinas entrantes: Se da cuando ambas proyecciones de la estructura mas alla de
una esquina entrante sean mayores que el 15% de la dimension en planta de la

estructura.

C. Discontinuidad del Diafragma: Son los cambios abruptos o variaciones en la rigidez,

como recortes o aberturas mayores que el 50% del area bruta de la planta del edificio.

D. Desalineamiento fuera del plano: Discontinuidades en la trayectoria de una fuerza

lateral, tal como elementos verticales fuera del plano.

E. Sistemas no paralelos: Los elementos verticales resistentes a cargas laterales no
son paralelos o no son simétricos con respecto a los ejes principales ortogonales del

sistema resistente a fuerzas laterales.
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Las condiciones sismicas en las diferentes regiones de nuestro pais hacen ver
la necesidad de tener a disposicién un mapa de zonificacion sismica, en donde se
muestre las zonas con mayor incidencia, por lo tanto los factores a usar para el disefio

se muestran en la tabla siguiente:

FACTOR DE ZONIFICACION SISMICA
ZONA FACTOR
1 0.40
2 0.30
Tabla 5

Ademas se establece los valores de coeficientes de sitio para los distintos
perfiles de suelo existentes lo cual hace aun mas puntual el disefio, es decir dirigido
claramente a la zona donde se ubicara la estructura; estos valores se muestran por
medio de la siguiente tabla:

Tabla 6

COEFICIENTES DE SITIO Co Y To

TIPO DESCRIPCION Co To
S1 a. Materiales de apariencia rocosa caracterizados por| 2.50 0.30
velocidades de onda de corte mayores de 500
miseq.

b. Suelo con condiciones rigidas o muy densas, cuyo
espesor sea menor de 30 m. Sobre el manto rocose.

82 a. Suelo con condiciones rigidas o muy densas cuyo| 2.75 0.50
espesor sea de 30 m o mas sobre el manto rocoso.

b. Suelo con condiciones compactas © medianamente
denso con espesor menor de 30m.

S3 Perfii de suelo que contiene un espesor acumulado de 4| 3.00 0.60
a 12 mis de suelos cohesivos, blandos o medianamente
compactos o suelos no cohesivos sueitos.

54 Perfil de suelo que contiene mas de 12 mis de sueio{ 3.00 0.90
cohesivo blando o suelo no cohesivo suelto.
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2.2.2 Métodos de Analisis Sismico

2.2.2.1 Método de analisis por Fuerzas Laterales Estaticas

2.2.2.11 Coeficiente Sismico

La nomna técnica para disefio por sismo define el coeficiente sismico(Cs), por

medio de:

AlICo ( T oj 2
Cs= —

R \T
En donde T no debe tomarse menor que To ni mayor que 6To.

Ademas: )
A: Factor de zonificacion sismica.
|: Factor de importancia.
Coy To: Coeficientes de sitio.
R: Factor de modificacion de respuesta.

T: Pericdo fundamental de vibracion.

El valor de “T" debera determinarse por uno de los dos métodos siguientes:

1. METODO A: Para todos los edificios y por medio de aproximacién a través

de la formuia:
7 = Ct{hn)*"

Para marcos de acero: Ct = 0.085
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2. METODO B: El periodo fundamental puede ser calculado por medio de las
propiedades estructurales y caracteristicas de deformacién de los
elementos. Los valores de fuerzas representan cualquier distribucion

aproximada de las fuerzas laterales.

> wisi?
e ST

CsA

Aalco

n3o

AlCo
R

':rn .GTo )

2.2.2.1.2 Cortante basal

El cortante basal, en la direccién en consideracion, esta determinadoc por:

V= CsW
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Donde:
W: Peso total de la estructura.
Cs: Coseficiente sismico.

V: Cortante basal.

2.2.2.1.3 Distribucion vertical del cortante basal
La fuerza total debe distribuirse en altura por medio de:

Vefitd s

i=]

Donde la fuerza en el ultimo piso ft, la cual se adiciona a fn, debe determinarse por:
ft=007TV=>025V; si T>0.70seqg.
ft= 0 ; si T <=0.70 seg.
En donde T es el periodo que corresponde al cortante basal de disefio. La
porcién restante del cortante basal debe distribuirse en altura, de acuerdo a la siguiente

expresion:
(v - 1 )Wxhx

H
> wihi

i=]

2.2.2.1.4 Distribucidon Horizontal del Cortante Basal

El cortante de disefio en cualquier entrepiso, es la suma de las fuerzas fx y ft
arriba de ese entrepiso; Vx debera distribuirse en los diversos elementos del sistema

vertical resistente a fuerzas laterales en proporcion a sus rigideces.
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El momento de torsién de disefio utilizade para un entrepiso, es el que resulta de
ias excentricidades entre las fuerzas de disefio aplicadas en los pisos superiores g ese-
entrepiso y los elementos resistentes verticales en ese entrepiso, incrementado por un

momento torsionante accidental.

2.2.21.5 Determinacion y limites de la deriva de entrepiso

La deriva de entrepiso debe ser calculada como la diferencia de los

Tt
desplazamientos totales de los pisos superior e inferior del entrepiso considerado. La
deriva de ehtrepiso para un cierto nivel debe ser multiplicado por un factor de

amplificacion Cd, el cual no debe de sobrepasar los valores dados en la tabla siguiente:

Tabla 7

TIPC DE EDIFICIO CATEGORIA DE OCUPACION

f Il HI

Edificio de un piso en acero
estructural sin ningin equipo|0.015 hsx 0.020 hsx S.L.
ligado a la estructura y sin
acabados fragiles.

Edificios de 4 pisos © menos y|0.010 hsx 0.015 hsx 0.020 hsx
sin acabados fragiles.
Todos los otros edjificios. 0.010 hsx 0.015 hsx 0.015 hsx

La Norma plantea varias razones para establecer valores limites de deriva de

entrepiso; entre las cuales estan:

+ Contro! de nivel de deformacién inelastica en los miembros.
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e (arantizar la estabilidad de la estructura al minimizar los momentos de segundo
orden (p-A).
¢ Minimizar dafos en elementos no estructurales.

» Limites mas restrictivos de la deriva de entrepiso pueden ser utilizados en base a la

relacion:

(Costo de reparaciones futuras) / {Costo adicional de la estructura)

2.2.21.6 Efecto P-Delta
Este efecto sobre cortantes, momentos y derivas de un entrepiso x, no necesita
ser considerado cuando el coeficiente de estabilidad, caiculado por medio de la

siguiente expresion, es menor que 0.1.

6= PxA -
" VxhsxCd

El valor del coeficiente, no debe exceder al maximo wvalor el cual se ha

determinado como 0.25

_07
BCd

Con B igual a ia relacién entre fuerza cortante demandada y la proporcionada del

Gmcrx 0.25

entrepiso comprendido entre el piso “x” y el “x-1" y puede tomarse conservadoramente

como 1.0.
Si 0.10<g<@max, el incremento de deriva de entrepiso, fuerzas cortantes y

momentos puede estimarse , multiplicando dichos valores por el factor 1/(1-8). La



34

inestabilidad en la estructura se contempla cuando 9 > 6 max, por lo cual debe ser

redisefiada.

2.2.2.2 Niétodos de Analisis Dinamico

Se deberd establecer un movimiento del terreno, se hara por medio de un

espectro de disefo, tal como se define a continuacion:

a) Si: Tm< Tof3
14 3Co-1)D
Csm= ?I:l + (—OTO—){H{|
b) Si: Tof3 <= Tm <=To
IACo
Csm = 2
c) Si: To < Tm <= 4.0 seqg.
Com . JACO (&)2”
METR \Tm
d) Si: Tm > 4.0 seg.
2514CoTo™
Cgm = S222L0107

T 3
RTm?



Grafico de Espectro de Disenio

Podra ser utilizada cualquier otra representacion del movimiento del terreno
siempre que tenga cuando menos una probabilidad de excedencia de un 10%, en un
periodo de retorno de 50 afios, por medio de la manera siguiente:

a. Un espectro de disefio especifico del sitio, el cual debe estar basado en las
caracteristicas geologicas, tectonicas, sismologias y del subsuelo.

b. Acelerogramas especificos del sitio, los cuales deben ser representativos de
los movimientos sismicos esperados y elaborados en base a las

caracteristicas geolégicas, tecténicas, sismologias y del subsuelo.
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o PROCEDIMIENTO DE ANALISIS.

- Anélisis por Espectro de Respuesta. Es un andlisis dinamico elastico de
la estructura, que utiliza la respuesta dinamica pico-de todos los modos que
tengan una contribucién significativa en la respuesta estructural total.

Antes de realizar éste analisis es recomendable realizar un analisis estéatico

previo.

Algunos aspectos imporiantes a chequear a la hora de realizar el analisis

son:

o Al establecer el nimero de modos que se van a tomar en cExenta, hay
que garantizar cuandd menos la participacion del 90% de la masa del
edificio.

e Las combinaciones de modos se pueden realizar ya sea por el método
de la Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados RCSC (SRSS) ; o
por la Combinacion Cuadratica Completa CCC (CQC).

« Se deben de tomar en cuenta combinaciones de movimientos
horizontales , de la misma forma que en el anélisis estatico.

o En la evaluacién de resultados , el cortante basal determinado no debe
ser menor que:

a} 100% del cortante basal estatico para estructuras irregulares.
b) 90% del cortante basal estatico para estructuras regulares y no
menor del 80% del determinado segun el metodo A del analisis

estatico.
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- Andlisis paso a paso: Es un analisis dinamico elastico o inelastico, en el
cual un modelo matematico de la estructura es sometido a una historia de
movimientos especificos del terreno{acelerograma). La confiabilidad del
analisis dependera del nimero e idoneidad de los movimientos del terreno ,
incertidumbre en el estabiecimiento del modelo estructural, y del tipo de
comportamiénto de histéresis. Asi mismo el cortante basal obtenido debe
cumplir con las restricciones expuestas para dicho parametro en el analisis
por Espectro de Respuestas.

Todo lo dicho anteriormente fue aplicado en nuestro analisis, utilizandc-a
especificamente ciertos valores para el calculo, ya que el tipo de estructura asi io
requeria. Se adiciona tablas de irregularidades verticales y en planta con el objetivo de
hacer ver que en la norma se toma en cuenta, aunque no las utilizamos ya que nuestro

estudio esta dirigido Unicamente estructuras regulares.

2.3 Norma Técnica para Diseinoc y Construccion de Estructuras de Acero

La norma establece dos tipos de estructuras basicas a analizar, Ias cuales estan

asociadas directamente al disefio, y que se presentan a continuacion:

» Estructura Tipo | : La unién entre los miembros que la componen es por medio de
conexiones rigidas, capaces de impedir las rotaciones relativas entre los extremos

de los miembros que concurren en cada nudo.
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¢ Estructura Tipo Il : Los extremos de las vigas estan conectados de tal forma que
tienen libertad de rotacion y son capaces de transmitir unicamente fuerzas

cortantes.

En cuanto al disefio de éste tipo de estructuras, la norma es clara en adoptar como
criterio base de disefio el método de Esfuerzos Permisibles (ASD-AISC),
basandose en el comportamiento lineal eléstico de los elementos. Aun asi, deja
abierta la posibilidad de utilizar de una forma alternativa el Método de Resistencias
(LRFD-AISC), siempre que se apliquen al pie de la letra ias disposiciones que
dicho método implica,, y se cumpla con los requisitos establecidos en ta *Norma

Técnica para Control de Calidad de los Materiales Estructurates”

Debido a que en éste trabajo de investigacion se decidié utilizar como
metodo de diseio el LRFD-AISC, se centro el estudio en la aplicacion de éste
método, por lo cual a continuacion se expone una breve explicacion de algunos

requerimientos que dicho método contempla.

2.3.1 Método LRFD

Alcance:

El disefio por factores de carga y Resistencia LRFD, es una forma mejorada

del disefio de acero para edificios. E| método contiene consideraciones explicitas de
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los estados limites, multiples factores de carga y resistencia, y una determinacion

probabilistica implicita de la confiabilidad.

El método LRFD, fue concebido para ofrecer al disefiador, mayor flexibilidad,

mayor racionalidad, y posiblemente, economia en general.

Cuando se publicd la primera edicién de la especificacion LRFD, en 1986, no
contenia los requerimientos especiales necesarios para el disefio y construccion de
edificios de acero, que deban estar sometidos a deformaciones en el rango no lineal,

debido a sismos de alta intensidad.

Las provisiones de Disefio Sismico deberan ser usadas conjuntamente con la
especificacion LRFD del AISC, para el disefio de edificios ubicados en areas de

moderada y alta sismicidad.

2.3.1.2 Categorias de comportamiento sismico

Los edificios son clasificados en tres tipos, dependiendo de la ocupacion y uso,
a la luz de los riesgos especiales que resultan de un ambiente sismico. Los grupos de

exposicion al Riesgo Sismico, se detallan en la siguiente tabla:

Tabla 8 : Grupos de Exposicion al Riesgo Sismico

GRUPO Il Edificios que prestan servicios esenciales, y que son necesarios para
una recuperacion posterior al sismo, y que tengan reguerimientos
especiales de accesibilidad y funcionalidad.

GRUPOQO I Edificios que constituyen un riesgo publico sustancial por su
ocupacion o uso.

GRUPO | Todos los edificios no clasificados en los grupos |l y [l
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Las categorias de comportamiento Sismico a ser utilizada en el disefio de un
edificio especifico esta definida por el coeficiente sismico que representa la
Aceleracion Pico Refacionada con la velocidad, AV, del lugar donde se encuentra el
edificio, y de! grupo de Exposicion al Riesgo Sismico, relacionado con ia ocupacién y

uso del edificio.

Se establecen cinco categorias, que especifican requerimientos de disefio y

detallado para el disefio sismico del edificio.

Valores de Av. Grupo de Exposicién al Riesgo Sismico
-1 I Il
0.20 < Av D D E
0.15 < Av < 0.20 C D D
0.10<Av<0.15 C C C
0.06<Av<0.10 B B C
Av <0.05 A A A

Tabla 9

Los edificios asignados en las categorias A, B y C, exceptuando la categoria C,
del grupo Ili, donde AV es mayor o igual que 0.10, deben ser disefiados acorde
solamente a la especificacion LRFD, o bien acorde a dicha especificacion y al uso de -
sistemas. K de arriostramiento, como parte del sistema de resistencia sismica,

exceptuando en edificios bajos (no mayores de dos pisos de altura).
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2.3.1.3 Cargas, Combinaciones de cargas y Resistencias Nominales
2.3.1.3.1 Cargas y Combinaciones de cargas

L os factores de carga y combinaciones de carga reflejan el hecho que cuando
varias cargas actan en combinacion con la carga muerta, por ejemplo, carga muerta
mas carga viva, mas carga de sismo, solamente una de ellas toma su valor maximo,
mientras que las otras toman un valor que puede ser esperado en cualquier momento

actuando en ia estructura.

La resistencia requerida de la estructura y de sus elementos debe ser

determinada a partir de ia combinacion critica apropiada de cargas factoradas.

Las siguientes combinaciones de carga y sus correspondientes factores de
carga, deben ser investigadas. En estas formulas se usan las abreviaturas D para
cargas muertas, L para cargas vivas, Lt para cargas vivas en techos, S para cargas de
nieve y R’ para carga inicial de agua lluvia o hielo, sin incluir el empozamiento (para las
cargas nominales es necesario tomar en cuenta los valores del codigo local que sea

aplicabie). La letra U representa la carga ultima.

U=14D (Férmula 2-1)

U=12D+1.6L+0.5(Lr 6 S 6 R (Foérmula 2-2)

Cuando se incluyen las fuerzas de viento (W) o sismo (E), es necesario
considerara las siguientes combinaciones. La componente horizontal del sismo se

calcula a partir de la férmula para cortante en la base, V= Cs Wg, donde Cs es el
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- coeficiente sismico de disefio, y Wg es el peso total del edificio (de acuerdo al cbdigo

local que sea aplicable).

U=12D+16(Lr 6 S 6 R)+(0.5L 6 0.8W) (Férmula 2-3)
U=12D+13W+0.5L+05(Lr ¢ S 6 R) (Formula 2-4)

U=12D+1.0E+05L+028 (Formula 2-5)

Es necesario considerar ia carga de impacto ( a través de un incremento en la

carga viva) sélo en las combinaciones 2-2 y 2-3.

Debe hacerse un cambio en el valor del factor de carga para L en las
combinaciones 2-3, 2-4 y 2-5 cuando se trata de garajes, areas de reuniones
publicas y en todas las areas donde la carga viva exceda de 100Ib/pie2. Para tales

casos debe usarse el valor 1.0,

En las especificaciones LRFD se da otra combinacién de cargas para tomar en
cuenta la posibilidad del levantamiento. Esta condicion se incluye para cubrir los casos
donde se desarrollan fuerzas de tensién debidas a momentos de volteo; regira solo en
edificios altos donde se presentan fuertes cargas laterales. En esta combinacion las
cargas muertas se reducen en un 10% para tomar en cuenta situaciones en las que se

hayan sobrestimado.

U=09D+ (1.3W 6 1.0E) (Formuta 2-6)
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Los efectos ortogonales del sismo deben ser incluidos en el anélisis, a menos

que especificamente sea indicado lo contrario, en el cddigo local que sea aplicable.

Cuando sea requerido por las provisiones de disefio sismico, una carga
horizontal amplificada de sismo igual a 0.4RxE (donde el término 0.4R es mayor o igual
que 1.0) debe ser aplicada en sustitucién de la componente horizontal de la carga de

sismo E, en las combinaciones de cargas precedentes.

El término R es el coeficiente de modificacién de la respuesta sismica,

contenida en el codigo local que sea aplicable. Las combinaciones de carga

adicionales son las siguientes:

U=12D+04RXE+05L+02S (Férmula 2-7)

U=0.9D + 0.4RxE (Férmula 2-8)

Debe hacerse un cambio en el valor del factor de carga para L en la
combinacion 2-7, cuando se trata de garajes, areas de reuniones ptblicas y en todas

las areas donde la carga viva exceda de 100Ib/pie®. Para tales casos debe usarse el

valor 1.0.

Cuando la carga horizontal amplificada sea requerida, la inclusion de los efectes

ortogonales del sismo en el analisis, no es requerida.



2.3.1.3.2 Resistencias Nominales

Con el factor de resistencia, el proyectista reconoce implicitamente que la
resi-stencia de un miembro no puede calcularse exactamente, debido a imperfecciones
en las teorias de analisis (recuérdense por ejemplo, las hipdtesis hechas al analizar
una armadura), a variaciones en las propiedades de los materiales y a las

imperfecciones en las dimensiones de los elementos estructurales.

Para hacer esta estimacion, se muitiplica Ia resistencia ultima teoria (llamada
aqui resistencia nominal) de cada elemento por un factor ¢, de resistencia, que es casi
siempre menor que 1.0. Estos factores tienen los siguientes valores: 0.85 para
columnas, 0.75 ¢ 0.90 para elementos a tension, 0.90 para flexién o el corte en vigas,

etc.

En la tabla siguiente, tomada las especificaciones LRFD, se dan algunos
valores de los factores de resistencia. Las magnitudes de los factores de resistencia
dados en las especificaciones LRFD se basan en investigaciones realizadas en la

Universidad Washington en San Luis, Missouri.

Factores de Resistencia caracteristicos
Factor de Resistencia Aplicaciones
0.90 Vigas sometidas a flexion y corte, placas hase
0.85 Columnas
0.80 Soldaduras de penetracion parcial
0.75 Tornillos a tension, fractura en ia seccion neta de miembros a tension
0.60 Aplastamiento en tornilles A307

Tabla 10
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. Los desplazamientos de entrepiso deberan ser calcuiados usando ios efectos

de carga apropiados, consistentes con el sistema estructural y el método de analisis.

Los limites de estos desplazamientos deben estar de acuerdo a lo sefalado por el

codigo que sea aplicable, y no deberan menoscabar la estabilidad de la estructura.

En la Tabla siguiente, tomada de los comentarios a las provisiones de disefio

sismico, se presentan limites tentativos a estos desplazamientos.

Tabla 11 : Limites Tentativos de los Despiazamientos de Entrepiso

Edificio

Grupo de Exposicién al Riesgo Sismico

Edificios de un solo piso sin equipo ligado al

Sistema estructural, y con paredes y
divisiones interiores, cielos, y paredes
exteriores que han sido disefadas para
acomodarse a los desplazamientos.

Sin limite 0.020hsx 0.015hsx

Edificios de cuatro pisos 0 menos, con
‘paredes y divisiones interiores, cielo, y
paredes exteriores que han sido disefiadas
para acomodarse a los desplazamientos.

0.025hsx 0.020hsx 0.015hsx

Todos los demas edificios

0.020hsx 0.015hsx 0.010hsx

En donde hsx es la altura de entrepiso.

2.3.1.5 Especificaciones de los materiales

Para edificios de mas de un piso de altura, el acero utilizado en sistemas

resistentes a sismos, debe limitarse a las siguientes especificaciones ASTM:




46

s A36

e AS500 (grados B y C)

e Ab501, A572 (grados 42 y 50)
e Ab588

« Elacero utilizado para placas de base debe satisfacer cualquiera de las

especificaciones anteriores, o la especificacion ASTM A283, grado D.

La lista anterior ha sido escogida, tomando en consideracion las propiedades

inelasticas de los aceros y su soldabilidad. -

2.3.1.6 Requerimientos para Columnas
2.3.1.6.1 Resistencia de la columna

Durante e maximo sismo probable en cualquier lugar, las fuerzas axiales
calculadas utilizando las fuerzas especificadas de disefio, pueden ser excedidas. Esto
se da como resultado, entre otras cosas, por la subestimacion de las fuerzas de
volteo en el analisis de un modelo elastico de la estructura, y por las aceleraciones
verticales concurrentes que no son explicitamente especificadas como cargas de
disefio requeridas. Las dos combinaciones de carga especiales siguientes, toman en

cuenta dichos efectos.
s Para cargas de compresion:

1.2 PD+0.5PL+0.2PS+0.4R x PE < ¢ Pn  (2-9)
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Cuando la relacién Pu/ ¢ Pn es mayor que 0.5, las columnas que forman parte de
marcos resistentes a sismo deben, ademas de cumplir con la especificacion LRFD,

estar limitadas por los siguientes requerimientos:

Debe hacerse un cambio en el vaior del factor de carga para PL , cuando se trata
de garajes, areas de reuniones plblicas y en todas las areas donde la carga viva

exceda de 100lb/pie?. Para tales casos debe usarse el vaior 1.0

+ Para el caso de cargas de tension;
0.8 PD-0.4 RxPE < ¢t Pn (2-10)

El valor de 0.4R debe ser igual c mayor que 1.0.

Las dos combinaciones anteriores deben ser aplicadas sin tomar en cuenta
ninguna flexidn en tas columnas. Ademas, no se requiere que los valores obtenidos de
dichas combinaciones, excedan los valores de carga maxima incrementados en un
25%, que son transferidos a la columna por las vigas o elementos ae arriostramiento
de la estructura; tampoco se requiere que excedan la capacidad de ia cimentacion para

resistir el volteo.

2.3.1.6.2 Empalmes de columnas

Se requiere que los empalmes tengan resistencias de disefio adecuados para

unir elementos de columna, no sélo para resistir la fuerza axial, la flexion y fuerzas de
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cortante requeridas en el punto donde se da el empalme, tomando en cuenta las

combinaciones de carga 2-1 al 2-6, sino también las combinaciones 2-9 y 2-10.

Cuando se usan soldaduras de penetracion total o parcial y se dan cambios de

espesor y ancho en la alma y en los patines, no es requerido utilizar transiciones

biseladas.

Ademas, los empalmes en los que se utilice soldaduras de penetracidon parcial,

no deben estar una a distancia menor de 3 pies de la conexion viga-columna.

Los empalmes sometidos a una fuerza neta de tensién, deben cumplir con la

mas critica de las siguientes condiciones:

» Laresistencia de disefno de juntas soldadas de penetracién parcial, debe ser

al menos un 50% mayor que la resistencia requerida.

» La resistencia de las soldadas no debe ser menor que el producto d 0.5 Fyc
A1, donde Fyc es el esfuerzo de fluencia de la columna, y Ar es el area del

patin de la columna de menor tamafio conectada.
2.3.1.7 MARCOS DE MOMENTO ORDINARIOS

Los marcos de momento son aquellos marcos que resisten las fuerzas sismicas

por medio de cortante y momentos flectores en los nudos y miembros del marco.
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Los marcos de momento ordinarios (OMF) son aquelios que no estan ubicados

en zonas de

mayor sismicidad, por lo que no cumplen con los requisitos especiales de disefio y
detallado contenidos en la seccién 8 de las provisiones de disefic sismico. Estos
marcos deben tener una resistencia de disefo, tal que resista las combinaciones de

carga 2-1 al 2-6, ademas de cumpiir uno de los siguientes requisitos:

e Para conexiones totaimente restringidas (FR) se requiere que cumplan con
la seccion 8.2, exceptuando lo establecido en la seccion 7.2.a, de las

provisiones de disefio sismico.

s Para conexiones totalmente restringidas (FR), se requiere que resistan las

combinaciones de carga 2-7 y 2-8, ademas de las combinaciones 2-1 al 2-6.

« Para conexiones fotalmente restringidas (FR) o parcialmente restringidas

(PR) se requiere que cumplan con lo siguiente:

- Deberan resistir las combinaciones de carga 2-1 al 2-6.

- Debera ser demostrado que tienen capacidad adecuada de rotacion,
para un desplazamiento de entrepiso calculado con una carga
horizontal de 0.4RxE (donde el término 0.4R es igual o mayor que

1.0)
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- El desplazamiento adicional debido a las conexiones parcialmente

restringidas debera ser considerado en el disefio.

2.3.1.8 MARCOS DE MOMENTO ESPECIALES (SMF)

Los requerimienios de esta seccion son para aquelios edificios que tienen
marcos de momento, y que estan ubicados en zonas de mayor sismicidad. Las
provisiones de disefic sismico, proveen los marcos de momento especiales con
sistemas dictiles confiables, tales que pueda darse una respuesta no lineal ante

sismos de gran intensidad.

Estos marcos deben tener una resistencia de disefio, tal que resista las

combinaciones de carga 2-1 al 2-6, ademas de cumplir |os siguientes requisitos:

2.3.1.8.1 Juntas viga-columna

Las limitaciones especiales para estas juntas tienen como intencién, que de
darse la formacion de articulaciones inelasticas durante la respuesta ante un sismo de
gran intensidad, estén ubicadas en la viga o en la zona del panel {La zona del panel se
define como el érea de la conexidn viga-columna delineada por los patines de vigas y

columnas).
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Las conexiones viga-columna no solo deben ser disefiadas para satisfacer las
cargas dadas por las combinaciones de carga 2-1 al 2-6, sino también para satisfacer

los requerimientos basados en las resistencias nominales de los miembros.

La resistencia s la flexién requerida, Mu, cada junta viga-columna debera ser

igual al menor de los dos valores siguientes:
- El momento plastico, Mp, de ia viga.

- El momento calculado a partir de la resistencia nominal a cortante de

la zona del panel.

Sin embargo, cuando la junta viga-columna no sea disefiada para formar parte
del sistema de resistencia a cargas laterales, no se requerira que alcance la resistencia
antes mencionada, pero debera demostrarse que tiene capacidad de soportar grandes
deformaciones, que puedan ser incluidas al tener el marco un desplazamiento

amplificado producido por las combinaciones de carga 2-7 y 2-8.

La resistencia a cortante requerida, Vu, de la junta viga-columna, debe ser
determinada utilizando la combinacién de carga 1.2 D+0.5 L+0.2 S, mas el cortante

asociado con el valor de Mu anterior, en cada extremo de la viga.

Alternativamente, Vu puede ser calculado por un anélisis racional. E| método
facil es asumir que el momento pidstico ocurre en cada extremo de la viga. La
resistencia a cortante requerida, no debera exceder a la requerida por la condicion de

carga 2-7.
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Cuando la resistencia a flexion de la junta viga-columna, Mu, es iguai al

momento plastico de la viga, el tipo de junta puede ser uno de los tres tipos siguientes:

e El primer tipo de juntas se da cuando ambos patines y el alma son

completamente soldados a la columna, utilizando soldadura de penetracién

completa.

* El segundo fipo de juntas se da cuando se tienen vigas con una relacion de
la resistencia nominal a la flexidn considerando sélo los patines y la
resistencia nominal de la seccién transversal completa, mayor o igual a
0.70. Para este tipo de conexion, los patines son unidos con soldadura de
penetracion total, mientras que el alma es disefiada para transmitir el
cortante requeridc por medio de soldadura o por medio de una junia
empemada, con pernos de alta resistencia y con resistencia a

deslizamiento.

¢ El tercer tipo de juntas se da cuando la relacién establecida anteriormente
es menor de 0.70. Este tipo seria similar a la segunda, excepto que se
requiere que el aima de la viga sea soldada directamente o por medio de

placas de corte, a pesar de que el alma es empernada a la placa de corte.

Se requiere, ademas, que las soldaduras tengan una resistencia nominal a la

flexion, de por lo menos 20% de la resistencia nominal a la flexion del alma de la viga.
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Oftros tipos de juntas son permitidas, pero su eficacia debe ser demostrada, ya
sea por medio de célculos o por medio de pruebas. Cuando la eficacia sea demostrada
por medio de célculos, se requiere tenga capacidad de desarroltar al menos un 125%

de la capacidad nominal a flexién y cortante, de la viga.

2.3.1.8.2 Zona del panel de la conexién viga-columna

La resistencia a cortante requerida, Vu, de la zona del panel debe estar basada
en los momentos flexionantes determinados a partir de las combinaciones de carga 2-1
al 2-6. Sin embargo, el valor de Vu no es necesaric que sea mayor que el cortante

determinado a partir del 0.9Z¢bMp , de las vigas que forma parte de la conexion.

La resistencia de disefio del panel, debe ser calculada a partir de la siguiente
expresion, en la cual se refleja la resistencia muy significativa dada por patines de

columna grueso:

$vVn =0.60 ¢ v Fydctp [1+(3 bef teR)/(db de tp)] (2-11)

en donde:
ov=0.75
tp = Espesor total de la zona dei panel, incluyendo placas dobles, pul.

dc = Peralte total de la columna, pul.
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bef= Ancho del patin de la columna, pul.
tet = Espesor del patin de Ia columna, pul.
db = Peralte total de la viga, pul.

Fy= Esfuerzo de fiuencia del acero, Ksi.

Con el objeto de minimizar las posibilidades de pandeo por cortante, durante ias
deformaciones inelasticos de Ia zona del panel, su espesor debe ser mayor o igual que
1/90 de la suma de su peralte (distancia entre placas de continuidad) y ancho

(distancia entre los patines de la columna).

Cuando sean utilizadas placas dobles, para incrementar la resistencia del panel,
o para cumplir el espesor minimo o reducir las deformaciones, deben cumplir con los

siguientes requisitos;

- Deben estar conectadas al alma de la columna por medio de
soldadura de tapén adecuada para prevenir €l pandeo local de la

placa.

- Deberan tener soidaduras de filete minimo a lo largo de los bordes
superior e inferior (cuando se extiendan mas alla de las placas de
continuidad, la soldadura debe ser calculada para transferir todas las

cargas).
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- En su emisién con los patines de la columna deberan tener
soldadura de filete, tal que le permita desarrollar el esfuerzo cortante

de disefio de la placa.

El uso de rigidizadores diagonales para aumentar ia resistencia de la zona del
panel o para aumentar su rigidez, no ha sido todavia probado adecuadamente
para el rango inelastico, por lo que no se dan recomendaciones especificas

para su uso, en las provisiones de disefio sismico.

2.3.1.8.3 Limitaciones para Vigas y Columnas

No debera haber cambios bruscos en las areas de los patines, en las regiones

donde se localicen articulaciones plasticas.

2.3.1.8.4 Placas de continuidad

Las placas de continuidad deben ser provistas, segun la especificacion LRFD,
seccion K1. Ademas deberan ser provistas si la resistencia nominal a la flexion local

del patin de la columna, Rn, es menor que el valor dado por la expresion 1.8 Fyb bf tbf
Donde:
Rn = 6.25 tef? Fyf

Fyf = Esfuerzo de fiuencia del patin de ia columna, Ksi.
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Fyb = Esfuerzo de fluencia de |a viga, Ksi. _
bf = Ancho del patin de la viga, pul.
tbf = Espesor del patin de la viga, pul.

tcf = Espesor del patin de la columna, pul,

Las placas de continuidad deben ser soldadas a los patines de la columna y ya

sea al alma de la columna o a las placas dobles.
2.3.1.8.5 Relacién de momento viga-columna

Se establecen limitaciones a la relacion de momentos, dadas por ias férmulas
2-12y 2-13 . Estas formulas requieren que la fluencia de una conexion viga-columna

este potencialmente en la viga o la zona del panel, antes que en la columna.

P
Z Zc[ch - _u_c,:J
48 2

> ZbFyb

P
Zz{ch- "c)
. Ag
Ecuacion 2-13 =10

H
Vndb —-—( H— )

Ecuacion 2-12
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Se plantean excepciones a la copexion “columna fuerte-viga debil”, siempre y
cuando la columna sea una seccidn compacta, y que se dé una de las siguientes

caracteristicas:

- Debe haber una baja resistencia requerida a comprension axial,

Pu<0.30 Fy Ag.

- Debera ser el caso de una columna de un piso en el cual se tenga
una relaciéon de la resistencia por cortante a fuerza de diseno, 50%

mayor que la del piso superior.

- Cualquier columna no incluida en el disefio para resistir los cortantes
sismicos, pero incluida en el disefio para resistir fuerzas axiales de

volteo.

2.3.1.8.6 Restricciones de la conexion viga-columna

Con el objeto de gque funcione adecuadamente, particularmente si ocurre un
comportamiento inejastico durante un sismo de gran intensidad, la columna debe ser
restringida para prevenir rotaciones fuera del plano del marco. Este soporte es
usuaimente proporcionado por el piso. En este caso, el soporte lateral es requerido a la
altura de los patines superiores de la viga. Cuando no se puede dar la restriccion

necesaria, se debe tener cuidado de minimizar la posibilidad de rotaciones fuera del

plano.
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2.2.1.8.7 Soporte lateral de vigas

Ambos patines de las vigas deben ser soportados, directa o indirectamente. La

distancia no soportada debe exceder del valor dado por la expresion [2500'2}
Fy

Ademas, se debe dar soporte lateral en los puntos de aplicacion de cargas
concentradas, siempre que el analisis indique que una articulacion plastica se formara

durante las deformaciones inelasticas de! marco.
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CAPITULO 3

ESTUDIO DE LA APLICACION DE LAS PARTICULARIDADES DEL DISENO

SISMICO TENIENDO COMO EJEMPLO UN MODELO DE CALIBRACION

En ésta parte se expone el disefio sismico de edificios, tal y como lo plantea la
Norma Técnica para Diseno por Sismo en el Método de las Fuetzas Laterales
Estaticas. Dicho método es ampliamente aceptado en nuestro pais, y ha sido durante
bastantes anos el método de disefio sismico de preferencia de la mayoria de
empresas; por lo cual se consideré importante el presentar de una forma concisa la
forma como se realiza éste procedimiento para el ejemplo que a continuacion se

detalla.

Qescﬁpcién de la estructura

La estructura a disefar es un edificio regular de 3 niveles, estructurado a partir
de marcos en ambas direcciones resistentes 2a momentos, con claros que varian entre
46 my 6.1 m; con alturas de entrepiso de 3.05 m. Las dimensiones en planta para
cada entrepiso seran de 18.4 x 12.2 m, para un total de area techada de 22448 m?.

Para el sistema de losas se ha utilizado un sistema compuesto por Steel Deck
con su respectivo refuerzo en la direccion débil del mismo y concreto normal unido a la
estructura por medio de conectores de cortante. E! sistema de losa se ha considerado

en el andlisis como un diafragma indeformable en su plano, capaz de distribuir fuerzas
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inerciales horizontales (sismicas) hacia los marcos en funcion de las rigideces de cada
uno de ellos.

El tipo de conexiones a utilizar serén resistentes a momento “Fully Restrained
(FR) Moment Connections” Los empalmes de vigas y columnas, conexiéon de columna
y placa de base, seran disefiado mediante soldadura a tope en patines y aima, para
garantizar la continuidad en las piezas y brindar el 100% de efectividad en la
transmision de los esfuerzos.

El sistema de paredes, tanto perimetrales como interiores, se considerara
basicamente para cumplir con funciones de relleno, por tanto se modelaran
completamente desligadas del sistema de marcos. El peso de las paredes varia desde
73.35 Kg./m? (15 Lb/pie?) a 44 Kg./m? (8.0 Lb/pie?), para las paredes exteriores e
interiores respectivamente ya que Iestém hechas con Termoflex y Tablaroca.

Para el analisis y disefio del edificio se tomaron los siguientes criterios:

Zona sismica tipo 1, entonces A=0.4

perfil de suelo S2, entonces Co=2.75y To=0.5

Ocupacion tipo 3, entonces la importancia | = 1.0

Sistema estructural es el sistema A numeral 3,entonces Cd = 8.0,R= 12,0

Y por ultimo la deriva de entrepiso serd&: An = 0.015 hsx
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Procedimiento de diseiio:

El disefo del edificio se realizd de acuerd6 a los siguientes pasos:
1) Predimensionamiento y bajado de cargas:

El analisis se' comenz6 estableciendo
secciones tentativas utilizando ecuaciones empiricas que son muy comunes en el
ambito del disefio estructural en nuestro pais, como son:

Para vigas ...... .......... peralte = (claro/18)
Para columnas ............ Inercia de columna = 1.5%(inercia de viga)

Es asi como se asigndé una W16x50 para las vigas y W14x82 péra las
columnas. Luego se procedié a escoger dos marcos representativos para el disefio,
como son el marco 2X y marco 3Y.

Una vez determinados los marcos, se inicié el bajado de cargas gravitacionales
hacia las vigas correspondientes. Los tipos de cargas a tomar en cuenta en la
estructura son las siguientes;

1. Cargas muertas:

. Losa aligerada (sistema Galvadeck)..................... 240 Kg/m2
. Cielo falso + Inst. efect. ............ 30 Kg/m2

. Imperfecciones ........cocccoeeeenenne. 20 Kg/m2

. Enladrillado ........cccoveeereirins .1 20 Kg/m2

. Paredes exteriores (termoflex) ................... 73.35 Kg/mz2

. Paredes interiores (tablaroca) .................... 44 Kg/m2

. Topping de concreto sobre losa e =7.5¢cms .................... 142 Kg/m2
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2. Cargas vivas:
» Para pisos intermedios : Cvmax = 250 Kg/m2
Cvinst = 180 Kg/m2
e Paracubjierta: Cvmax= 100 Kg/m2

Cvinst = 50 Kg/m2

2) Analisis Sismico:
Para éste caso se utilizdé la Norma Técnica para Disefio por
Sismo (NTDS), establecida dentro del Regilamento para la Seguridad Estructural de
las Construcciqnes.En lo que respecta a la NTDS, para el analisis sismico se utilizo el
Método de las Fuerzas Laterales Estéticas de Disefio, explicado a profundidad en &l
capitulo 4 de dicha norma. El cortante basal de disefio se determind segun la férmula
{(4.1), y para-la obtencion del coeficiente sismico se tomaron los siguientes parametros:
Zona sismica tipo 1; A =0.4
Perfil de suelo $2; Co=2.75, 'fo =0.5
Ocupacién tipo 3; factor de importancial = 1.0
Sistema estructural de marcos de acero con detallado especial y no arriostrados;
Cd=8; R =12 '
El periodo de la estructura fue determinado segln el metodo B. La fuerza de
latigo fue despreciada al obtenerse un periodo menor a 0.7 segundos.Pasteriormente

se procedié a la Distribucion vertical y horizontal del cortante basal en el edificio. Las




rigideces en las dos direcciones fueron calculadas por medio de las férmulas de
Willbour. El limite de la deriva de entrepiso se tomd como:

0.015*hsx = 0.015%(305¢cms)= 4.575 cms. Es asi c;omo se obtuvieron los cortantes y
fuerzas sismicas correspondientes para los marcos en ambas direcciones, tal como se

muestra en los gréaficos siguientes.

Tabla 1 : Fuerzas sismicas para cada eje _

Nivel |EjesY |Ejes X |Cortante Y Cortante X |Fuerza¥Y |Fuerza X
1 1Y 8,496.57 1,941.10
2Y 8,080.67 1,760.11
3y 7.624.77 1,679.11
4y 8,482.26 1,604.55
5Y 9,330.75 1,629.99
1X 11,469.82 2,427.00
2X 10,716.02 2,218.32
3ax 11,541.74 T 2,452.03
2 1Y 6,555.47 3.612.92
2y 6,300.56 3,358.01
3y 6,045.66 3,103.11
4Y 6,877.71 3,274.03
5Y 7,708.76 3,444.96
1X 9,042.82 4,508.66
2X 8,496.70 4,361.17
3X 9,088.71 4,534.3¢9
3 1Y 2,942.55 2,942.55
2Y 2,942.55 2,942.55
3y 2,942 55 2,842.55
4Y 3,603.68 3,603.68
8Y 4,264.80 4,264.80
1X 4,534.16 4,534.16
2X 4,135,53 4,135.53
3X 4,555.32 4,555.32
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3) Modelaje y Andlisis de marco:

El modelaje de los dos marcos se realizd

utilizando el programa de analisis de marco plano RISA 2D.

Teniendo en cuenta que para e! disefic de los elementos estructurales
principales se utilizaria el método LRFD-AISC, se establecieron los casos de carga
que en dicho método se proponen, para luego analizar con ellos los marcos y obtener

asi las acciones correspondientes a cada miembro de la estructura.

Los casos de carga utilizados fueron:

1.4D

1.2D+1.6LL

1.2D+0.5LL+1E - D: carga muerta
1.2D+0.5LL-1E . LL: carga viva
0.9D+1E - E: carga sismica
0.9D-1E

Una vez corridos los marcos con los diferentes tipos de carga, se obtuvieron las
acciones internas, escogiéndose las mas desfavorables, y disefiando para ellas

mediante las disposiciones que presenta el Método LRFD-AISC.

4) Disefio de vigas y columnas:

El método de disefo utilizado fue el LRFD-AISC, tal

como se muestra a continuacion:
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+ Para efectos de ejemplificaciéon del calculo se disefiara las vigas y columnas

en la direccion Y-Y, del marco de calibracién:

VIGAS.
Para el disefio de vigas se tomaron las mayores acciones obtenidas en dichos
elementos, de modo de formar una envolvente:
*Cargas actuantes: Mu = 854.06 Kips.in
Vu = 18.986 Kips

Datos adicionales: Acero A36

Lb=6.10 mis = 240" = 20’

Zx requerida = Mu/(0.9*Fy) = 854.06/(0.9*36) = 26.35 in3

Proponemos una W16X26 ......... Zx=44in3
Lp=4.7

Lr=13.3

Verificando si la seccion es compacta:

Bff(2tf) <=65/(fy)*0.5..... 7.97<10.83....0Kl!

Hitw <= 640/(fy}*0.5 ...... 60.8<106.67 .. OKll SECCION
COMPACTA
o Asumiendo Cb = 1.0, y teniendo enr cuenta que Lb>Lr, encontramos el

momento Ultimo de la W16X28, para compararlo con la carga actuante:
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:
X1*X2
u-og SN2 | X0 X2
e

G

Para W16x26: Sx=38.4in3
Lb = 2407
X1,X2,ry, de tablas
Mu = 469.67 Kips.in < 854.06 Kips.in NO CUMPLE!!!
¢ Proponemos luego una W16x36..........2Zx =64 in3
Lp=6.3" , Lr=18.3
o Verificando si la seccidon es compacta:
Bf/(2t)<65/(fy*0.5) ........8.1<10.83 OKkl!
Hitw<640/(fy*0.5) ......... 48.1<106.67 Okl
SECCION COMPACTA
 Asumiendo nuevamente Cb=1.0, y verificando que Lb<Lr, enconframos el

momento Ultimo de la Seccién de la mismo forma que lo hicimos para

W16X26 :
Mu = 1151.36 Kips.in > 854.06 Kips.in Okl
» Revisando la seccidén por cortante .
Cortante actuante = 18.986 Kips
Vu = 0.9*0.6*Fyw*Aw = 0.9*0.6*36**0.295*15 = 86.022 Kips

Vu > Vactuante Okl

LA SECCION W16X36 ES ADECUADA
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COLUMNAS
Datos:
* Marco 2x:
Pu=70.93 Ton = 156.046 Kips
Mgx = 1.30 Ton.mt = 111.54 Kips.plg = 8.295 Kips.pie
Mitx = 3.65 Ton.mt = 313.17 Kips.plg = 26.09 Kips.pie
Mux = B1Mnt + B2MIt ( asumiendo B1 = 1.0, B2=1.0)
Mux = 1.0( 8.695 ) + 1.0( 26.09 ) = 35.39 Kips.pie
* Marco 3Y :
Pu=68.76 Ton= 151.272 Kips
Mgy = -4.90 Ton.mt = -420.42 Kips.plg = -35.035 Kips.pie

Mity = 5.562 Ton.mt = 473.616 Kips.plg = 39.468 Kips.pie

PARA W1i4: ( A38)
KL =1.0*10 = 10.0 pie, con U=2,0,m=2.0
Pueff = Pu + Mgy *m + Mgx * m *U; con Pu = Pux + Puy
Pueff = 307.318 + 35.39( 2.0 ) + 4.433( 2.0 ) ( 2.0)
Pueff = 395.83 Kips

Probando W14 x §3 (U=3.20, m = 1.50 )

Pueff = 381.68 Kips; Ag = 15.60 pig2

KLyfry = 1.0710*12/1.82 = 62.50: Pey/Ag = 73.29; Pey = 1143.246 Kips

KLx/rx = 1.0*10*12/5.894 = 20.36; Pex/Ag = P1"2*29000 = 690.46
(20.36 Y2
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Pex = 10771.27 Kips
Cmx=Cmy=0.85

Bix= - Cmx = 0.85 = 0.8624 < 1.0; Usar 1.0
1-Pu/Pex  -1-156.046/10771.27

B1y = Cmy = 0.85 = 0.98 < 1.0; Usar 1.0
1- Pu/Pey 1- 151.272/1143.25
B2x = 1 = 1 =1.0
1- Pux/Pe 1- 7.458/10771.27
Pux= 7.458 Kips
Puy = 6.138 Kips -
B2y = 1 = 1.0

1-6.138/1143.28
Mux = B1xMnitx + B2xMItx = 35.39 Kips.pie

Muy = B1yMnty + B2xMlty = 4.43 Kips.pie

Zx=22.0plg3 ; -~ bMnx=0.9(22.0 ) ( 36 )/12 = 59.40 Kips.pie

Zy=87.1plg3 ; -~ bMny=0.9(87.1) (36 }/12 = 235.17 Kips.pie

Pu/ cPn=307.318/389= 0.79 > 0.2 ; Usar H1-12

Pu/ cPn +8/9 ( Mux/ bMnx + Muy/ bMny ) < 1.0

307.318/389 + 8/9( 35.39/59.40 + 4.43/235.17 )

1.336 > 1.0 NO CUMPLE
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Probando W14 x 61 : Ag = 17.90 plg2

Klirx = 20.0736 ; Pex/Ag=710.28 ; Pex =12714.02 Kips

KUry=48.98 ; Pey/Ag = 119.21 ; Pey=2133.86 Kips

Mux = 35.39 Kips.pie
Muy = 4 .43 Kips.pie
o bMnx = 0.9*32.8*36/12 = 88.56 Kips.pie
4 bMny = 0.8*102*36/12 = 275.40 Kips.pie
Pu/<cPn = 307.318/483 = 0.636 > 0.2 ; H1-1®
Entonces :

( 307.318/483 ) + 8/9 ( 35.39/88.56 + 4.43/275.40 ) = 1,005 OK

Utilizar W14Xé1

Se establecieron entonces secciones tentativas para revisar luego si se cumplia
con las restricciones de desplazamiento permisible, para lo cual se evalué si se

sobrepasaba la deriva de entrepiso.

Las secciones tentativas obtenidas del disefio fueron las siguientes:
Vigas: W16X36 en las dos direcciones

Columnas : W14x61
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Con ellas se reviso la rigidez del edificio, utilizando como parametro el limite de
servicio cuan do se sobrepasa la deriva de entrepiso. Luego de varias iteraciones se
llegd a secciones que proporcionaban una adecuada rigidez al edificio sin permitir que

sobrepasara los limites de desplazamientos establecidos. L.os resultados se muestran

a continuacion:

5) Disefio de conexiones y aplicacién de provisiones de disefio sismico:

E! disefio
de conexiones se realizd de acuerdo a los pasos planteados por el LRFD-AISC,
tomando en cuenta para ello las Provisiones de disefio sismico que contempla el

método.

Diseio de Conexién

Para ejemplificar el disefio de conexiones, se expone a continuacion el calculo

realizado para la conexion viga - columna en la direccidén Y-Y:

1. Verificar la resistencia de disefo a flexién de la viga W16X45
M = 9.86 Ton.mt = 846.30 Kips.plg

Zreq= Mact. = 846.30 = 26.1pig3: se podria utilizar W12x22
0.9Fy  0.9(36)

26.12 << 82.3plg3: W16x45 OK
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2. Disefio de placa a tension.

Segln las Provisiones de Disefic Sismico del LRFD, la conexion viga-columna debe
disefiarse para satisfacer las cargas resultantes de las combinaciones de carga, asi i
como de la resistencia a flexion de los miembros conectados. La resistencia a flexion
requerida de la junta viga columna debe serigual al menor de los dos valores

siguientes:
a) Momento plastico de la viga: para W16x50 Mp=Zx* Fy = 92(36) = 3312 Kips.plg

b} El momento calculado a partir de la resistencia nominal a cortante de la zona del

panel

Vu= 0.60(0.75)(36)(14.31)(0.5)(1+((3*10.13%0.855"2)/(16.26*14.31*0.5)))
= 138 kips

M = 138x16.26 =2243.88 kips.pig (RIGE)

T=Mu = 2243.88 = 138 Kips
D 16.26

Tamano de repisa: a= 9/16 plg.

Ancho de placa.

7.07-2(9/16") = 6"



Probando : Placa 6"x 3/4" plg

Fiuencia a tension:
Rn= Fy* Ag = 0.9(36)(6x3/4)= 145.8 Kips
145.8> 138 OK |
Probando soldadura:
T = 5/16 plg de tabla J.2.4

Lmin. = Puf =_138 = 19.83 plg
(1.392)(5) (1.392)(5)

Utilizar PL 86"x3/4"x8 14", con soldadura de 5/16"

3. Placa a compresion

Area a compresion = Area a tension

Ancho propuesto: 10 pig

Espesor: 4.5 = 0.45plg = 1/2plg
10
Chequeo asumiendo: K = 065, L = 1.5

KL= 065(1.5) = B8.75 . ~cFer = 30.52
R ((10(1/243)/12))%0.5
(10x1/2)*0.5

Rn=:cFer* Ag = 0.9x 30.52x (10*1/2) = 137.5 ~= 138 OK

Longitud de soldadura necesaria

Utilizando el mismo tamafio de filete que para la placa a tension : t = 5/16 plg (

tabla J.2.4)
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Ls = 138.0 = 9.91plg = 10plg; 5" acadalado de placa
2*1.392*5

Utilizar PL 10" x %" x 8 ¥2" plg

. Placa de conexién del alma.

Segin LRFD Ru, cortante de combinacién: 1.201:5 +040RXxE +0.5L

-Ru= Rnpt Ru = 10.87 Ton = 23.914 Kips

- Probando una placa; 8 x % plg

- Verificando fluencia a cortante de Ja placa:
' Rn= 0.9(0.6)(Fy)(Ag) = 0.8(0.6)(36)(8 x ¥4 ) = 38.88 Kips
38.88 >> 23.914 QK

- Probando Placa 8 x 3/16 plg

- Verificando fluencia a cortante de la placa:

Rn = 0.9(0.6)(36)(8*3/16) = 29.16 Kips > 23.914 OK

- Verificando ruptura a cortante de la placa.
Rn = 0.75(0.6)}(Fu){An) = 0.75(0.6)(58)(8 x 3/16) = 39.15

39.156>>23.814 OK
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- Soldadura requerida.

Dmin = Ru = 23914 = 1.073 = 2/16plg: 1/8 plg
2(1.392L) 2{1.392)(8)

Pero segun la tabla J2.4, utilizar t= 5/16 plg en unién de la placa a patin de

columna;y t=% plg , en unidén de placa al aima de la viga.

* La soldadura de las placas a tensién y compresion al patin de la columna seré

soldadura precalificada de penetracion total.

Disefio de atiesadores transversales concéntricos :

1. Verificando resistencia de disefio para el estado limite de flexion del patin y

fluencia del alma
Para W14 X 82: Pwo=149 Kips
Pwi = 18.4 Kips/in
Pfb = 148 Kips

Flexion local del patin: Rn = Pfb = 148 Kips RIGE

Fiuencia local del alma: Rn=Pwi*tb + Pwo

Rn=18.4 (%) + 149 = 155.90 Kips
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2. Verificando la necesidad de atiesadores:
Rust = Puf - Rmin

Rust = 52.46 — 148

Rust =-95.54 Kips NO SE NECESITAN

Segun LRFD Pib < Pb = 1.8*Fyb*bf*tbf ............... Colocar atiesadores
Rn = Pfb = 148 Kips : P = 1.8*Fyb*bf*tbf = 1.8*36*10*1/2 = 324

Kips

Rust = 324 — 148 = 176 Kips
Ast=_ 176 = 5.432 plg2
0.9*36
Tamafio minimo del atiesador:

bsmin = Wmin —tw

2
Wmin=_2bf =_2*10 = 6.66 plg
3 3
tw =

bsmin=_6.66 - 0.5 = 3.083 plg
2

Espesor minimo de acuerdo a seccion K1.9:

tsmin = tfb >= bsmin * Fy*0.5

2 95
3

Y. >=_3.083 * 36%0.5

2 95

0.25 >= 0.1947 OK, ENTONCES: ts = 5/16 plg



Longitud minima del atiesador:

Lmin= d/2-K = 14.31/2 - 15/8 = 5.53 pig

Colocando atiesadores:

31/4x 7/8 plg; At= 2(31/4*7/8)= 5687 plg2

Soidadura entre atiesador y patin de columna:

Dmin=_0.9"Fy*ts = 09*36*7/8 = 6.79=7/16 plg
2*1.38221.6  2*1.392*1.5

Donde :
1.392 : Factor de resistencia, E70

1.50 : Factor segln J2.4 del LRFD

Soldadura entre el atiesador y el alma de la columna:

De tabla J2.4, tamafio de filete minimo: 5/16 plg

Lmin=__Rust + Long. del recorte
4*1.382* D
Lrain=__ 138 + (15/8-7/8)
4*1.392*5

Lmin =5.706 = 6.0 pig
Verificando Lmin >= df2 —= K

6 >=5.53 plg OK

UTILIZAR : L=6.0plg y t= 5/16 plg
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Utilizar atiesadores de peraite total de 31/4 x 13/8 plg, con recortes de esquina de

% plg

Asi mismo, se hicierdn las revisiones de ia zona del pane! y de la relacién viga-
columna, que se establecen en las Provisiones de disefio sismico, tal como se

presenta a continuacion:

PROVISIONES DE DISENO SISMICO

Revisién de zona del panel :

Espesor minimo: 16.26 + 14.31 = 0.33 = 3/8 plg
80

tw=l2plg > 3/8plg OK

Resistencia a cortante :
2vWn=060 v*Fy*dc*tp* {1+ (_ 3*bcfcf 2 ) )
Db *dc *tp

2vVn = 0,60%0.75%36*14.31*1/2*( 1 + (3*10.13%0.855"2 ) )
14.31%16.26*1/2

JvVn = 138.04 Kips
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Cortante actuante : M1 = M2 = 9.86 Ton.mt = 846.30 Kips. Plg

Vc= 4.04+4.04 =4.04 Ton = 8.88 Kips
.2 }

Vw=_ M1 + _M2 - Ve
0.95db1 0.95db2

Vw = _846.30 + _846.30 - 8.88 = 100.69 Kips
0.95(16.26) 0.95(16.26)

RELACION DE MOMENTO COLUMNA-VIGA.

*Ecuacion 8-3

Zc { Fyc- Puc/Ag) >=1.0
Zb* Fyb

Zc= 139*2=2781in3
Fyc = 36 Ksi
KL= 1.75* 10" = 17.50: Puc =505.75 Kips
Ag=24.10 in2
Zb=-82.3(2) = 164.60 in3
Fyb= 36 KSI
Entonces de Ec. 8-3 :
0.704<1.0 NO CUMPLE!
* Ecuacion 8-4

Zc (Fyc - Puc/Ag) »= 1.0
Vn*dbh/{H-db)

Vn = 139.26
db=16.26
1.5838 > 1.0 OKIIL . H =120 pig

LOS MIEMBROS SON ACEPTABLES
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CAPITULO 4

ESTUDIO Y APLICACION DE LAS HERRAMIENTAS INFORMATICAS

41 Manual del Programa ETABS

Una secuencia légica a seguir para el uso del programa ETABS es Ia siguiente:

PASO 1: Modelacion de Ia estructura

a. Definicioén de Grid
1. Seleccionar comando Layout
2. Colocar el nombre, el tipo y origen de la grid o malla de trabajo

3. Oprimir Exit



-




4. Seleccionar Grid Edit y definir las coordenadas en la direccion X y Y

respectivamente
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5. Seguidamente siempre desde el comando Layout seleccionar Stories y definir en ID

el nombre (3,2 y 1) y en SH la altura de entrepiso de cada nivel.

HANUAL,  Frima1 -

Gﬁel:nnanmnmmﬂ n ]|
to add Column Line 15

st Anple




7. Establecer las lineas de vigas
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b. Definicién de las propiedades de los materiales a utilizar

1. Desde el comando Properties Seleccionar Material y establecer de entre las

diferentes opciones el tipo de material que se utilizara.

AT TABEIN vavmst b0 File VAT Frumrs 1 - LActhrd T
(A P Layout  Propadim Aviegn ' Loy Buiding - Dapley - Windowe= Mulp

Tt Propibee
Do e ottt

Propiedades de columnas

De entre todas las secciones que se proponen seleccionar los diferentes tipo que se

S TARSIN veidawey .21 il ITOU8. Tanma ¥ [ASGTE T
(iR, Lyt " Propitics Jhakion . Losdng U0 -Displey . Widgw  Helgr - e
i Manskraro || Lomiis [E AL, Biruwe [ 2wokPany | ;

Soféct.Geation Name.

T

P

w

-
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utilizaran para las columnas.

Propiedades de vigas

De entre todas las secciones que se proponen seleccionar los diferentes tipo que se

utilizaran para las vigas.

Ve
g
3

Ty

v ]
oplie et

f

il

Propiedades de Losas

De entre todas las secciones que se proponen seleccionar los diferentes tipo que se

e .
| EEZIRLE S I L{EN
nmzl‘“ﬂ .,-)‘- [E(=ITCy
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utilizaran para las losas.

Asignacion de propiedades a columnas

kY
L

WA

e,
- v
e e it

1. Oprimir Assign 3D

2. Asignar a cada linea de columna la propiedad que se desea esto se puede

realizar desde la pantalla o desde una hoja de calculo.
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Asignacion de propiedades a vigas
Al igual que las columnas las vigas pueden ser asignadas de dos maneras una es de
manera grafica y la otra desde una hoja de calculo.

De manera grafica

-.* TAWTLES witanin $5 328§ e WAMITAT %o aiwr 4 EARSw 17 N
m Lmn Pmumu Mdmsl.o-dng B;&hg C Diaplaw . Wivedow ! Hub‘ L s L aln B
"H adraw SMIZW--PmI mvu-[ Tar o & L |

Asignacion de propiedades a losas
De igual manera que fas columnas y vigas las losas pueden ser asignadas de
dos maneras aunque siempre resulta mejor asignar desde la hoja de calculo asi:

En NF1 y NF2 indicar a que numero de losa se desea asignar una propiedad

determinada
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En SD1'y SD2 iﬁdicar en que nivel se desea asignar la losa y en ID indicar €l tipo de

losa que se esta asignando.

M E TARSIN vorsion 620 Fde LODST  Fraowe 1 - Acuvg ]

TR b i R
mivarm - $ [V

c. Cargas

Desde el comando Loading se debe asignar

1. El peso propio de todos los elementos, se debe especificar en que condicion se
desea incluir, En este edificio se incluira en la condicién vertical XI

2. Desde el comando PATTERNS se debe establecer el set de cargas que se
utilizaran para cargar el edificio, las cargas deben ser asignadas en una hoja de

calculo como la mostrada a continuacion.
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En NCON se define el numero de cargas concentradas, en W1 la magnitud de la carga

distribuida, en L la magnitud de la carga concentrada; dependiendo de las variaciones

que existan en las cargas asi sera necesario llenar las casillas de W2,L.2 W3y L3

3. Las cargas establecidas deben ser asignadas a cada una de las juntas, vigas ¢
losas segun sea el caso, esta asignacion se puede hacer de forma gréfica o

desde una hoja de calculo tal como se muestra a continuacion.

_._._.".'.’3‘5‘__@..;__ Wg*@*‘*“*ﬁv”-‘m*‘” ‘mﬁ"lﬁ&]—‘ Al

H
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Asignacion de cargas laterales
Dependiendo del tipo de andlisis que se desee realizar asi sera la opcién que se elija en

[a pantalla de Lateral,

Al elegir la opcidn de andlisis Sismico (Seismic) existen diferentes opciones de
codigos en este trabajo se escogera la opcion del UBC ya que es el que mas se
asemeja a nuestra norma. Para ajustar el valor del coeficiente sismico “Cs” se har4 una
conversién del coeficiente del UBC al coeficiente de Jas NTDS.

El procedimiento sera el siguiente:

Se hara una igualdad de las dos ecuaciones de coeficientes sismicos y se eliminaran
los factores que resulten comunes. En la casilla del factor de sitio o “S” se introducira el

valor que servira como conversion.
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Casos de carga

En |a pantalla de Load Case se deben incluir los factores por los cuales se desea sean

muitiplicadas las cargas tanta gravitatorias como laterales
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d. Parametros adicionales

BUILDING
Desde el comando Building se establecen los parametros de analisis que se desean
realizar
1. Analysis Parameters
Structural Type Code. Se define si el andlisis sera en dos ¢ tres dimensiones

Rigid end Offset. Se especifica si habra reduccién en la rigidez de los nodos; si

se desea conexiones completamente rigidas se asigna no reducién

2. Mass Layout

En esta ventana se asignan las masas que el programa utilizara para realizar los

diferentes tipos de analisis
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Story Diaphragm
En esta ventana se asignan las masas definidas en el Mass Layout a cada uno

de los elementos que se desea tengan una masa especificada.
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PASQ 2: Procesamiento de la estructura.

En ETABS, procesador de datos, se selecciona el archivo de entrada definido en
ETABSIN , en donde se obtienen una serie de archivos de salida, los cuales son:

* EKQ : Contiene informacioén acerca de los datos de entrada, asi como de

calculos ,realizados por el programa antes de iniciar el anélisis estructural. Tal es

el caso de masas, pesos y otras propiedades de los elementos.

*EIG . Contiene informacion acerca de periodos , frecuencias y modos de vibra
cion de la estructura.

;.STR : Contiene informacion asociada con el andlisis de la estructura, tales

como centros de masa, centros de rigidez, cargas laterales estaticas y otros.

* D8P : Contiene informacion acerca de los desplazamientos del marco para

cada uno de los casos de carga especificados.

* FRM : Contiene informacidn acerca de las fuerzas en cada miembro para cada
uno de los casos de carga analizados.

*.SUM : Presenta un resumen de todos los resultados obtenidos.

*.LOG : A fraves de el se cheguea, el correcto procesamiento de los datos.

* PST : Es el archivo de post-procesamiento del ETABS, constituyéndose en la

interfase entre ETABS y los post-procesadores.

PASQO 3: Obtencidon de resultados.

Para visualizar en forma grafica o dibujo tridimensional, los resultados

obtenidos, se pasa a lo que es el archivo ETABSOUT, se oprime en FILE, iuego en
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Open Pst File{ para el archivo Pst correspondiente). Se oprime sobre el icono “O”
,donde da las opciones para la seccion deformada, asi como diafragmas, efc., y se elige
lo que se necesitara. Al oprimir en el icono “L” da los tipos de carga, verticales, laterales
u ot;as diferentes opciones, como cargas en diafragmas, vigas, columnas, losas, juntas,

esto en el plano que se especifique; se obtiene para diferentes factores de escala. Da la

opcion de ver io que es la fuerza lateral en cada nodo( en magnitud), y para cada

direccidn “X® e “Y".

El archivo PST, proporciona ademés en la opcién “fi“, los diferentes modos de
vibracion que van desde uno h;sta el ultimo valor que depende de el numero de niveles
que tenga el edificio; proporciona un factor de escala; ademas propone ciertas
opciones, como la “WIRE SHADOW" (se oprime en cualquier junta, y nos da los valores
de rotacion y traslacion para las direcciones X, Y y Z), se puede ver en esta opcion
ademas, la masa efectiva que participa para el modo elegido; CUBIC CURVE, dibuja la
deformada tridimensional del edificio; ANIMATION, se observa la forma de oscilar del

edificio, esto para cada uno de los modos de vibracién, la participacién de masa y el

periodo.

La opcion “F", presenta ios tipos de carga, casos de carga, oprimiendo en estas
opciones el programa proporciona los diagramas de momento fiexionante, fuerza

cortante, fuerza axial y torsion, para cada uno de los pisos.
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L .a opcién OUTPUT DISPLAYS, proporciona una tabla donde se elige los tipos
de carga, proporcionando en cada caso una envolvente. La opcién SHRINK TOGGLE,

proporciona para cada junta la rotacién y traslacion.

La opcién Check/Uncheck Elements, donde se presenta una tabia, en la cual se
puede elegir solo aguellos elementos que interesan para el estudio. Da opciones como:
ELEMENTS IDS, en donde etiqueta a cada viga o columna dependiendo de la opcién
con una "B* o "C“ respectivamente; SECTIONS 1DS, etiqueta por nivel con un numero y
letra las columnas, vigas o losas que son iguales; SECTIONS LABELS, etiqueta a

columnas y vigas con la seccion “W” que le corresponde a cada una en los diferentes

niveles de que consta el edificio.

En el mend se tiene LIMITS, el cual limita por nivel o plano; VIEW, da las vistas
del modelo; ELEMENTS, opciones de etiquetas; define los casos de carga, modos y la
historia en funcion del tiempo, PREFERENCES, en donde se asigna colores,

dimensiones, distorsion, leyendas, ejes, etc.

WINDOW, NEW habré una nueva ventana en {a pantalla, pudiendo obtener
varias vistas para un mismo edificio; TILE HORIZONTAL, el cual ordena las ventanas
horizontalmente; TILE VERTICAL, ordena las ventanas en forma vertical; CASCADE,

ordena las ventanas en forma de cascada es decir una sobre ofra.
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PASO 4: Diseno de la estructura,

Para el disefo se hara uso de ofra de las opciones del programa ETABS, como
lo es es STEELER, en donde se edita en un archivo existente uno nuevo, lo cual se
hace por medio del block de notas; luego éste se elige y se oprime la opcion RUN; se
verifica que las secciones que se estan utilizando sean adecuadas, mediante la revisién
de ecuaciones de interaccion, a través de la evaluacion de radios de capacidad y
parametros de resistencia como son: Resistencia a la tensién , a compresion, flexién y
cortante. los archivos que se obtienen y su contenido se detallan a continuacién:

*8TL : Contiene informacion acerca de los datos de entrada del Steeler y que
sirven como parametros de control de las variables que se quieren obtener.

*.DTL : Contiene informacién asociada con el calculo de radios de interaccion de
esfuerzos de flexion.

*.SHR : Contiene parametros de control de radios de esfuerzos cortantes,

* MAP : Como su nombre lo indica muestra una vision total de el estado de los
esfuerzos en los diferentes niveles de la estructura.

*PLO : Es un archivo binario que contiene datos utilizados por el ETABSOUT.

4.1.1 Aplicacion al modelo de calibracion

Como parte de la calibracién hecha, se utilizé ETABS para disefiar el ejemplo
expuesto en el capitulo anterior, y comparar asi los resultados con los obtenidos a

través del disefio manual. A continuacién se presenta el archivo de entrada generado
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para tal caso, luego las secciones obtenidas, y al final una comparacién de algunos
resultados obtenidos.

$ Control Data. File 100898 saved 8/11/98 0:12:27 in KilogramForce-meters
ETABS 6.2 -

Heading Data 1

Heading Data 2

3111269212100011101412
9.81456 0.0001 0 1 AISC.PRO
$ Mass Properties Data
128 1
LINE 20.67337 20.76.1469011 11
LINE 20.67337 25.36.146901112
LINE 20.6733729.96.14690!113
LINE 20.67337 34.56.14.6801!1 14
LINE 20.67337 20,7 18.34.690! 11
LINE 20.67337 25.318.34.6 90111
LINE 20.67337 29.9 18.34.6 90111
LINE 20.67337 34.518.34690! 11
LINE 13.13552 20.7 12.24.6 80111
LINE 13.1355934.512.24690!111
LINE 21.89808 18.49.156.1011 11
LINE 21.89808 36.89.156.10!115
LINE 21.89808 27.6 9.156.101113
1
1
1

LINE 13.1355692315.266.10111 2
LINE 13.1355932.29.1566.10!1 14
LINE 13.1355932.2156.2566.10!114
RECT 29.54794 20.7 9.156.14.6 0! 1
RECT 29.54794 34.59.156.146 011
RECT 31.2331925.38.156.1460!1
RECT 31.2331929.99.156.14.6 0! 1
RECT 32.4039 20.7 15.256.14.6 01 1
RECT 32.4039 34.515.256.14.60!1
RECT 33.1627925.315.256.14.6 011 1
RECT 33.16279 29.9 15.256.14.6 011 1
2281
LINE 10.33668 20.76.14.6 9011 1
LINE 10.33668 25.36.14.6 90! 1 1
1
1

[ L N, WO, W T N
2NN
B HBWMNRNNN
wm—i—.\—h—&—\—l

e

L " T WL W W §
e RN AN N
N GwNnNoNN

w W

2 oNnbhON
il O LY PO
NM_&—\_\_\_\._\.

—

LINE 10.33668 29.96.14.6 90 | 1
LINE 10.33668 34.56.14.6 90! 1
LINE 10.33668 20.7 18.3 4.6 90 ! 1
LINE 10.33668 25.3 18.34.6 80 | 1
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LINE 10.3366829.918.34.690!11331143
LINE 10.33668 34.51834690111431153
LINE 6.56778320.71224680111121122
LINE 6.56779334.51224690111421152
LINE 10.94804 18.49.166.10111111112
LINE 10.84904 3689.156,10111511152
LINE 10.8339 18.4 16.266.10!111121113
LINE 10.833936.8 16.266.10!111521153
LINE 6.567783239.156.10111211122
LINE 6.5677932315.266.10!11221123
LINE 6.567793 32.28.156.10111411142

LINE 6.567793 32.215.256.10111421143

LINE 10.9480227.698.166.1011131113
LINE 10.94802 27.6 1562566.101113 2
RECT 10.18894 20.79.156.1460!1 1
RECT 10.18894 34.598.156.14.60!1 1
RECT 11.03157 25.38.156.14.6 0111
RECT 11.03157 29.99.156.1460!1 1
RECT 11.61743 20.7 15.256.146 011
RECT 11.61743 34.5 15.256.14.6 0! 1
RECT 11.99137 256.315.256.14.6 0! 1
RECT 11.99137 29.9156.2566.146 011
$ Story Data
13.06 1 $AZOTEA
. 120000000
23.051 $NIVEL 2
110000000
33.051 $NIVEL 1
110000000
$ Material Property Data
18 2.0389E+10 0.3 7833.407 796.1414 0.0000065 2.531048E+07 00 0
2 C 2.531048E+08 0.2 2402.614 244.801 0.0000055 4.218414E+07 2812276\
2.812276E+07 2812276
$ Column Property Data
TW14X82100001 11 $COLUMNAS
$ Beam Property Data
1WI1BX50100000111 $NIVELES1Y2
2W16X451000001 11 $AZOTEA
$ Floor Property Data
1 MEMB 2 0.102145 0.102145 0.102145
$ Frame Heading and Control Data
MARCO2X
11522801012000001
$ Layout Grids
1 CONDErect00053
104692138184

. "R TP .
WN B Ay nan

WL w

RN L L
_I.—L_t_h_‘_‘__‘“‘
SRS 0N
WL Wy 4 oy s
L. N . . N
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$ Layout Column Lines
1009011110090
246090!121008%0
39208011310090
413.8090!1410090
5184090!1510090
606.180111200890
7466.19011220090
89.26.18011320090
913.86.19011420090
1018.46.19011520090
11012290!1130090
124612.290!1230090
136.212.29011330090

1413.812.29011430090
1518.412.290115300890

$ Layout Beam Bays
1120

2230

3340

4450

5670

6780

7890
88100
911120
1012130
-1113140
1214150
13160
146110
16270
167120
17380
188130
12490
209140
215100
2210150

$ Layout Floor Bays
11267000
22378000
33489000
445910000
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5671112000

6781213000

7891314000

89101415000

$ Beam Load Pattern Data
1020290000000 $NIVEL1Y 2
20128920000000 $SNIVEL1Y 2
30214920000000 SNIVEL1Y 2
40212650000000 $NIVEL1Y 2
50128.921.5000000 SNIVEL1Y2
60101450000000 $SAZOTEA
7064460000000 SAZOTEA
B0107.460000000 $SAZOTEA
9-0106.330000000 $AZOTEA
10064.461.5000000 $SAZOTEA

$ Floor Load Pattern Data

15000 $LOSA 1 DE AZOTEA (C.M)

258.27 00 $LOSA 2 DE AZOTEA (C.M)
364.0200 $LOSA 3 DE AZOTEA (C.M)
467.6900 $LOSA 4 DE AZOTEA (C.M}
517000 $LOSA 1 DENIVELES 1Y 2 (C.M)
6186.54 00 $LOSA 2 DE NIVELES 1Y 2 (C.M)
7 198.0300 $LOSA 3 DE NIVELES 1Y 2 (C.M)
82053800 $LOSA 4DENIVELEE 1Y 2 (C.M)
912000 $CARGA VIVAInstDE 1Y 2
1017000 $CARGA VIVApermDE 1Y 2

11 50 0 0 $CARGA VIVA INST. AZOTEA

12 100 0 0 $CARGA VIVA PERM. AZOTEA
$ Column Assignment Data

115013100

$ Beam Assignment Data
12201120000 $VIGAS EN AZOTEA
12202310000 $VIGASENNIVEL1Y 2

$ Floor Assignment Data
180131

$ Beam Load Assignment Data
11011600

11011600

220118600

33011600

44011600

598011600
10100118600
1111011600
1212011600
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5§56011700
88011700
1313011800
2121011800
1414011900
2222011900
156156011700
1919011700
16160111000
20200111000
1717011800
1818011800
11023100
22023100
33023100
44023100
90023100
1010023100
1111023100
1212023100
55023200
88023200
1313023300
2121023300
1414023400
2222023400

1615023200
1919023200
1616023500
2020023500
1717023300
1818023300

$ Fioor Load Assignment Data
1101111112000
4401111112000
2201121112000
3301121112000
5601131112000
8801131112000
6601141112000
7701141112000
110235910000
440235910000
220236910000
330236910000
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EIABS

Undeformed Shape January 3,1995 14:42

W16X45

W16X45

H14X82

W16X56

H14X82
W14X82

W16X50@

W14X82

H16X58

H14X82
H14X82

W1i6X50

W14X82

1,

W14X82
N14X82

ETABS 620 File: 100898PST

Fig. 4.1
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§50237910000

880237810000

660238910000 -
770238910000

$ Frame Location Data -

1 18.4 6.1 0 MARCO2X

$ Lateral Static Seismic Loads

04112

0 0.40285 12 1 Baseline

0.36612 0.40285 12 1 Basel.ine

0.610.92

0.610.92

0.61 0.92

$ Load Case Data

10140000000 SLRFD
201201600000 SLRFD
3012050103100 $LRFD -
4012050031100 $LRFD
500900103100 $LRFD
600900031100 $LRFD

4.2 Comparacién de resultados entre ETABS y el disefio manual

A continuacién se presenta una comparacién entre los resultados obtenidos con
ETABS y con el disefio manual. Dicha comparacion se realizo para las acciones
. internas obtenidas en cada miembro de los marcos 2x y 3Y respectivamente; asi como

entre los desplazamientos obtenidos utilizando ambos métodos de analisis.

Segun se puede observar en la comparacion hecha, las diferencias entre los dos
procedimientos utilizados son minimas, por lo cual se puede afirmar que la calibracién

del programa ETABS es adecuada.



TABLA 1: MARCO 3Y CONDICION DE GRAVEDAD

_ , AXIAL CORTANTE MOMENTO
ELENMENTO | MaNUAL | ETABS | DIFER MANUAL | _ETABS | DIFER MANUAL | _ETABS | DIFER
_ 1650 36.41 0.09 1.89 1.68 0.21 3.21 2.94 0.27
¢ RO.7R 68 42 0.34 0.05 0.04 0.01 0.08 10.07 0.01
g aran 37.14 0.18 1.94 1.72 0.22 3.30 3.02 0.28
4 "2 a7 2271 0.11 3.08 3.01 0.07 4.33 4.81 0.48
i 42 &4 42 65 0.19 0.08 0.07 0.01 0.11 0.12 0.01
3 2231 23.15 0.16 3.16 3.09 0.07 4.44 4.95 0.51
P 8.95 8.23 0.15 3.34 3.23 0.11 4.78 4.56 0.22
" 17 24 17 09 0.15 0.07 0.07 0.00 0.09 0.10 0.01
9 @14 8.97 0.17 3.41 3.30 0.11 4.87 4,67 0.20
I 0 00 000 0.00 8.42 8.17 0.25 8.17 8.77 0.60
K 0.00 000 0.00 8.63 8.37 0.26 8.38 8.93 058
I 000 ) 0.00 £.26 8.04 0.22 7.79 8.47 0.68
> 0 0 000 0.00 8.47 8.24 0.23 7.98 865 0,67
14 0 00 000 0.00 5.57 5.40 0.17 5.32 5.74 0.42
15 0.00 0.00 0.00 5.67 5.50 0.17 5.40 5.82 0.42
IviAX DIF = 0.34] |MAX DIF = 0.26 |MAX DIF = 0.65

Unirlagles
Axial { Tom
Cortante (Ton)
Momeanla (Tan mb

601
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TABLA 3: MARCO 3Y DESPLAZAMIENTOS POR CARGA LATERAL

DESPLAZAMIENTOS
NODO MANUAL | ETABS DIFER
1 0.00 0.00 0.00
2 0.00 0.00 0.00
3 0.00 0.00 0.00
4 0.20 0.22 0.02
5 0.20 0.22 0.02
6 0.20 0.22 0.02
7 0.49 0.51 . 0.02
8 0.49 0.51 0.02
9 0.49 0.51 0.02
10 0.65 0.70 0.05
11 0.65 0.70 0.05
12 0,85 0.70 0.05
WA DIF = 0.05

Unidades : cms

Fig. 4.3 : Desplazamientos (Y)

0.80 -
0.60 |
2 40 OMANUAL
S METABS
0.20
0.00 +———

1 2 3 45 6 7 8 9 101112
Nodo-




¥y B4

S8vi3 NOOJ .ON3SIa 730 SVAINILF0 SINOIDD3S

5 Widx82 Wi4xB2  W14x82
eS|
£ £
Ty — E
> g =
2 3 5
[tn
3 wi4x82 | wiaaz |wiaxs2
E}
o z 5
[« [+.] g
& g B
3 wraxg2 | wi4xg2 |W1ax82
I Wi4xB2  W14xB2  W14x82
X 3 <
m =
5 5 B
(5] [+ 1
3 wi4x82 | wiaxaz |wiansz |
§ N
i3 x
. B B
% d
3 Wi4xB2 | W14x82 | WI4xB2
E|
i3 z
=~ > X
th d ty
(] (=] a
3 Wi4x82 | W14xB2 | Wi4x82
=
E B E
ith th >
(=3 Qo a
W14x82

[ wr4x82 | wi4xB2
g

AL OJNYIY

XZ CQO4VN

TYANYW ON3SIA 730 SYQINJIE0 S3INOIDD3S

W14x82

3 wixB2 Wi4xB2
E|

DELTE

3 wi4x82 | W14x82

05%9iM
GrA9iM

W14x82

O5%G 1M

3wz | widxs2

O5X9 1M
XTI

W1dxB2

W14x82

g Wi4xB2 WI4xB2

-
it

=1

GS*9IM
SrX9IM

Wi4x82

3 Wi4x02 | Wi4xB2
E

Wi4xB2

x*

~_

g

Q
W14x82

[T

3 wi4xn2
g

Wi4xB2

x

~

g

o
Wi4x82

kI 1M

3 wi4x82
-

= 09IM | OPGIM | O0im |

W14xB2

=

e
g F
Wi4xB2

(5]

3 wi4xg2
g

AE  OOHVN

XZ QO4VW

[4%°



113

4.3 Resumen del procedimiento empleado para el calculo de ductilidades

Con el objeto de evaluar ios disefios realizados utilizando los factores y
coeficientes establecidos por la nueva normativa salvadorefa, se hard usc de los
factores de Ductilidad y Resistencia, los cuales seran obtenidos realizando un analisis
no lineal al modelo de calibracién previamente disefiado; utilizando él procedimiento de
las fuerzas laterales sugerido por las normas el cual se comparara con un analisis
realizado utilizando el programa ETABS.

Para realizar el apalisis no lineal haremos uso del programa DRAIN-éDX, este
programa permite realizar diferentes tipos de andlisis, entre los cuales se puede
mencionar: andlisis por fuerzas gravitatorias, andlisis por fuerzas estaticas o Push-Over
para determinar la ductifidad y resistencia global de los edificios: asi como analisis
dinamico no lineal paso a paso, que se utilizara para el caiculo del balance de
ductitidad que se puede definir como la diferencia entre la ductilidad ofrecida y la

) ductiiidad demandada de la seccidn al momento de ocurrir un sismo.

La ductilidad global se define como el cociente erntre el desplazamiento del nivel
superior al momentc de formarse |a primera rotula plastica del edificio y el

desplazamiento de ese mismo piso al momento de ocurrir ia falla o coiapso.

La resistencia se define como el factor de incremento en las fuerzas laterales

necesario para producir el colapso o falla de la estructura.
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PASOQO 1: Calculo de la Ductilidad global.
Para el calculo de la ductilidad global se han creado dos archivos los cuales

estan estructurados de la siguiente manera:

START XX:. Este comando permite definir el nombre del problema que se desea
estudiar. |

NODECORDS: Este comando se utiliza para definir las coordenadas de los
nudos del marco en estudio.

RESTRAINT: En esta parte del programa se definen las propiedades de la base
es decir se establecen los grados de libertad (rotacién y traslacién) que se permitiran a
cada uno de los nodos de ia base, o cualquier otro.

ELEMENTGROUP: En esta parte se definen los diferentes tipos de elementos
que se utilizaran, haciéndose uso de aquellos que el programa ofrece.

SECTION: Este comando es utilizado para definir las propiedades de las
secciones que se utilizaran en el analisis.

GENDISP: o desplazamientos generalizados, se define como el desplazamiento -
unitario de un nodo extremo por unidad de longitud.

RESULTS: Esta parte permite indicar que se quiere obtener como resultade, ya
sea de los elementos o de los nodos.

ELEMENTLOAD: Este comando permite definir la magnitud de las cargas

gravitacionales que seran utilizadas en el analisis.
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NODALOAD: Se utilizara para introducir las fuerzas laterales previamente
determinadas siguiendo los procedimientos establecidos por la norma.

PARAMETERS: Esta es una de -Ias partes fundamentales del programa ya que
permite establecer los parametros de control tales como desplazamientos y giros
méaximos, si alguno de estos valores es excedido el programa termina el anélisis.

STAT: Este comando pemite definir el incremento y pasos de carga que se
quieren realizar, automaticamente se va incrementando el factor por el cual se deben
muttiplicar las fuerzas laterales hasta aicanzar e! colapso, para cada incremento

secuencial de cargé este revisa la matriz de rigidez de Ia estructura.

Para teminar es necesario establecer el final del analisis mediante el comando
STOP.

PASO 2: Calcuio de la ductilidad local:

'Para determinar la ductilidad local se hace necesario hacer un analisis dindmico
para lo cual se hace uso de un archivo similar al utilizado para obtener la ductilidad

global con la salvedad que se deben incluir otro comandos tales como:

MASSES: En este comando se introduce el valor de las masas para cada uno de

los nodos, estos valores seran utilizados en el analisis dinamico no lineal.
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ACCNREC: Pemmite introducir los datos de un registro de aceleraciones tomadas
al momento de ocurrir un sismo. Este debe colocarse inmediatamente despues del

comando de resultados.

Otro comando que se debe incluir es el ACCN que hace las funciones del STAT

del analisis estatico.

4.3.1 Aplicacion al modelo de calibracién

A continuacién se presenta el archivo de entrada generado para tal caso:

*STARTXX
! 07/08/98 ============P-DELTA IS NOT CONSIDERED
I 3-Story Frame
MARCO3Y 0101 3-STORY MOMENT RESISTING FRAME
!:— - s
*NODECOQRDS
!==================================================================
| techo
C 1 0. 915.0
C 2 610.0 915.0
c 3 12200 9150

- | primer nivel

C 7 0. 305.0

C 8 6100 305.0

C 9 1220.0 305.0

| base

C 10 0. 0.

C 11 610.0 0.

Cc 12 1220.0 0.

| generation of nodes

L 1 7 3

L 2 8 3

L 3 9 3

!

!============================ ——— = p-g =ttt npn}
RESTRAINTS

|z====== e e e e e e e e s e e ey e

| fixed supports at foundations




S 111 12 12 0
S 111 11 11 0
S 111 10 10 0
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o e e e e e —————— e s e B B T — o S e e
e ! e . . o . e A s s e e S e P e e e e S e S S o B . S

*MASSES

[Fo===Eossss=s=ssmonssssm=sses =============zc===
| only dead load is included

13-Floor

S100 4.7625 1 1 0 981.0
S100 9.6571 2 2 0 981.0
S$100 4.8947 3 3 0 981.0
12-Fioor

S100 7.2154 -4 4 0 981.0
S 100 14.3704 5 5 0 981.0
S100 74798 8 6 0 981.0
11-Floor

S100 7.2154 7 7 ] 981.0
S 100 14.3704 8 8 0 881.0
S100 7.4798 9 9 0 981.0

PR e M i i S Y B N D S (R . 0o e s S s s B . S . P e e e e B s

| e o e et i e e e e e e e e e e e e e e e e e e s e e e e B S s
e e e

is-story == element group number 1 for beams
| T=0.4425 sec; w=2P|/T=14.2; damping ratio=2%
tdamping factor, beta=2*damping rat./nat.freq.=2*0.02/14.20=0.002817

2 1 0 0.002817 Beam elements
2 0 2
| stiffness types
1 2.0e3 .02 858 243912 4. 4. 2, 1.
2 2.0E3 02 948 274297 4, 4. 2. 1.

| yield surfaces
1 1 30215 3021.5
2 1 3366.5 3366.5

! element generation
1 1 2 1 1 1 1
2 2 3 1 1 1 1
3 4 5 1 2 2 2
4 5 6 1 2 2 2
5 7 8 1 2 2 2
6 8 9 1 2 2 2

!==============================—
*ELEMENTGROUP

e e . o e . e . P - P e

e e L T I P —
e e e e T ==

e e e e e e e b e b bt et

2 1 0 0.002817 Column elements
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1 0 1

! stiffness types

13 and 2 and 1-floors
1 2.0e3 .02 1555 367116 4. 4. 2. 1.

| yield surface: P-M interaction considered ( compressive Pn = Ag*33 for Fy—36k51)
1 2 51121 51121 354968 394.40 1. .2 1. .2

! element generation
1 1 4 3 1 1 1
2 2 5 3 1 1 1
3 3 6 3 1 1 1
4 4 7 3 1 1 1
5 5 8 3 1 1 1
6 6 9 3 1 11
7 7 10 3 1 1 1
8 8 11 3 1 1 1
9 9 12 3 1 17 1
!
!====================== = S o e e .
*SECTION
l -
| Section to get shear distribution and overturning moment.
0. section through 3-floor
2 1 6100 O
1. 0. 0
0. 1. 0.
0. 0. 1.
0. 0. 0
0. 0. 0
0. 0. 0
2 2 0. 1
2 3 6100 1
!
*SECTION
I================================= - —t=} —_—— ————
| Section to get shear distribution and overturning moment.
0. section through 2-fioor
2 4 6100 0 =
1. 0. 0. ’
0. 1 0.
0. 0 1.
0. 0 0.
0. 0 0.
0. 0 0.



119

*SECTION
!==================================================================
| Section to get shear distribution and overturning moment.
0. section through 1-floor
2 7 -6100

0
0
0.
1.
0
0
0
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cooo=o

2 8
2 9 6
|
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4 2 8.20e-2 2-story drift ratio (GENDISP 2)

] —r —
- -

*GENDISP
i =
7 2 8.20e-2 1-floor drift ratio (GENDISP 3)
9 2 82082 -
9 1 3.28e-1
12 1 3.28e-1

*RESULTS

| - e — — — —— —

| Nodal disptacements

INSD 1 1 9 1
[Element displacements

E 001 1 4 6 1

tlE 001 2 1 9 1
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*ELEMLOAD
|==z = ===
DEAD dead loads
G 1 4
1 1 1. 0. 2.78143 -266.090 0. -2.78143 -266.090
2 1 1. 0. 2.86770 -274.343 0. -2.86770 -274.343
3 1 1 0. 3.95612 -378.460 0. -3.95612 -378.460
4 1 1. 0. 4.12860 -394.970 0. -4.12860 -394.970
telement generation
11 0 1 1.0
2 2 0 2 1.0
3 4 1 3 1.0
5 6 1 4 1.0
! _—
*ELEMLOAD |
! - _——— e i Fn o L P PR St . P S S B R B e A Ao B L R 1 S S P P L R SR S et e B e
LIVE " live loads -
G 1 2

1 1 1. 0. .45787 -43.803 0. -.45787 -43.803

2 1 1. 0. 1.09885 -105.130 0. -1.09895 -105.130
lelement generation '

17 2 1 1 1.0

3 6 1 2 1.0

*ELEMLOAD
1==================================================================
LIVP live loads(perm)

G 1 2

1 1 1. 0. .91580 -.87610 0. -.91580 -.878610

2 1 1. 0. 1.55680 -1.48940 0. -1556.80 -1.48940
lelement generation

1 2 1 1 1.0

36 1 2 1.0

I*NODALOAD

'LATL STATIC LATERAL SEISMIC LOAD
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I V=7.623 Ton

1S .9810 0. 0. 1 3 1
1S 1.0340 0. 0. 4 6 1
18 .5260 0. 0. 7 9 1

'EQDT ES86_IGN (8f10.0) SISMO EL SALVADOR 10/10/86
1000 8 0 2 1. 1. 0.02

(4(f8.5,f12.5)) UBC DESIGN SPECTRUM
20 4 0 1 1 1. 1.0
0 1.00 0.15 25 04 25 0.5 2.0
06 1667 0.70 1429 0.8 125 0.9 1.111
1.0 1.0 1.10 0909 1.2 0.833 1.3 0.769
14 0714 150 0667 16 0.625 1.8 0.556
1.9 0526 2.0 0.500 2.5 0400 3.0 0333

[ every event for static analysis

108 0 0-1 0 1

| for dynamic analysis

cD 0 C 0 0 0 001 0 0. 0 200-

DC 1 1 -50

IC 1.72e-4

F 2 0

!

§ mmmmmmmmm=mm=m=
"GRAV 14D.L.

IE DEAD 14
|
| - e e e e e e e e e e e e e e e

I*GRAV 1.2D.L +1.6L.L.

IE DEAD 12

IE LVP 168

!

! = o e . o . . S S S T — o v ===
I*GRAV 1.2D.L.+0.5L.L.+1.0EQ

! — et ettt ettt
IE DEAD 1.2
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0.9D.L-1.0E

et ity = e e

b 981. 0 -1
IL 001 3.00
D 3 6 1

STATICAL ANALYSIS

e e e e S B s e . e e i e S e S s e

20.2000 1 0.01

ISISMO EL SALVADOR 10/10/86

1 EQDT 1 1.0
*STOP
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4.4 Calculo de la ductilidad global y resistencia del marco 2X
{(Método Push-Over)

Ductilidad global definida como el cociente entre el despiazamiento en el uitimo
entrepiso al apérecer la primera rétula plastica en el marco y el desplazamienio de ese
mismo entrepiso al exceder alguno de los siguientes limites:

1) Se excede la deriva de entrepiso, definida en las Normas Técnicas de Disefio

como '

A= 0.015hsx =0.015x305= 4.575cms

en donde hsx es la altura del entrepiso bajo el nivel “ x*

2)El giro del entrepiso definido como ¢=A/hsx ha sido excedido.

Ademas la resistencia se definira como el factor de incremento que hace
que el marco llegue al colapso.

De los resultados obtenidos del programa DRAIN-2DX para el marco 2x,
observamos que la primera rétula plastica aparece cuando:

El factor de incremento de cargas es 3.3209

La rotula plastica aparecid en el extremo “J° del elemento 14 (columna).

El desplazamiento en el ultimo entrepiso cuando aparece la primera rotula
plastica en el marco2x (desplazamiento de fluencia) es:

3.9059cms para el incremento de 3.3071 y

3.9332cms para el incremento de 3.3283

Interpolando para el valor de incremento 3.3208 tenemos que el desplazamiento

de fluencia es dy=3.924cms.



ANALISIS ESTATICO PUSH-OVER

MAPA DE ARTICULACIONES PLASTICAS DEL MARCC 2 EN LA DIRECCION X-X

[ B (2] 3] [4]
1 2 3 4

1 =] L&l 7] ]
6 7 [ 9

Y =] [20] [ & [11] (& fel
1 2 3 14

| & 4.6m J 4.6m .f 4.6m » 4.6m
| 1 | ]

18.4m

DESPLAZAMIENTO DE FLUENCIA = 3.924 ame
DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO = TA483 cme

DUCTILIDAD GLOBAL = 1.808
RESISTENCIA= 3.838
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ANALISIS DE COLAPSO( PUSH-—OVER )

MAPA DE ARTICULACIONES PLASTICAS
MARCO EJE 3 DIRECCION Y=Y

14 15

3.0500 9

13

3.0500

10 11

3.0500 3 2 3

6. 1000 —5, 1000~

DESPLAZAMIENTO DE FLUENCIA= 5.34 cms

DESPLAZAMIENTO DE COLAPSO= 11.65 ems

DUCTILIDAD GLOBAL= 2.1B

RESISTENClA= 10,205
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Cuando se tiene un incremento de 3.8383 la deriva de entrepiso a sido excedida
por lo que se ha presentado un mecanismo de falla o colapso

El valor de la deriva de entrepiso para este incremento de carga es
A=47914cms > 4.575cms

El desplazamiento cuando se alcanza el colapso es du=7.482%cms

Por lo que la resistencia (ault) del marco 2x es:

oult=3.8383

y la ductilidad global es : -

Dg=£i£= 7.4829cms _ 1 g0
dy 3.924cms

4.5 Ductilidad local demandada, ofrecida y el balance de ductilidad [10]

El parametro de medicién de dafios en los diferentes elementos estructurales fue el
Balance de Ductilidad, el cual se define como la diferencia existente entre {a Ductilidad
Ofrecida y la Ductilidad demandada en cada extremo del elemenio. La Ductilidad
ofrecida se define como la capacidad de disipar energia sismica y de aceptar
deformaciones post-elasticas sin perdida sustancial de resistencia que posee un
glemento por sus caracteristicas geométricas propias; mientras que la ductilidad
demandada seria aquella que presenta el elemento ante la accion de cargas ciclicas,

como seria en éste caso las fuerzas sismicas. Por lo tanto un Balance de Ductilidad
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(BD) negativo representaria dafios irreversibles en el elemento; mientras que un BD
positivo significaria que el elemento todavia presenta reservas que le permiten resistir la

accién de las cargas actuantes.

Las diferentes ductilidades se obtuvieron como la division de la rotacion maxima
que alcanza el elemento entre su rotacion al momento de alcanzar la fluencia. La
rotacién de fluencia se obtuvo de la férmula:

6= [¢]* [h/ 2] ¢ = Curvatura de fluencia (1/cm)

h = Peralte total de la seccidn

g=— M = Momento de fluencia de la seccién

E = Mddulo de elasticidad del acero (2.03 E6 Kg/icm?2)

| = Inercia de la seccion

Para el caiculo de la ductilidad ofrecida la rotacion méxima se definié en base a
estudios experimentales anteriores, ya que no se pudo enconirar una relacién
momento-curvatura apropiada, que defina con seguridad el comportamiento del acero
en sus diferentes etapas de carga.

Para tal efecto se presenta a continuacion, un extracto del libro “Ductile Design
of Steel Structures” , escrito por Michael Bruneau, Chia-Ming Uang, y Andrew

Whittaker, capitulo ocho, pagina doscientos setenta y siete [11] :
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“Estimaciones de las demandas de rotaciones plasticas para un marco de
momento dado, se obtienen tipicamente de anélisis de respuestas histdricas inelasticas.
Dichos resultados son sensibles para modelar asunciones, y varian cuando se
consideran diferenfes registros de movimiento del suelo. La cantidad de energia plastica
disipada por las vigas, zona del panel y columnas, serda también una funcién de la
filosofia de disefo adoptada.

Por tales razones, las expectativas generales acerca de las demandas de
rotaciones plasticas para marcos de momento estan basadas en sintesis de
observaciones de estudios analiticos anteriores. Antes del terremoto de Northridge, las
maximas rotaciones plasticas esperadas en vigas ( en ausencia de las deformaciones
piésticas de la zona del panel ), se estimaban en 0.02 radianes, aunque algunos
estudios reportaron valores tan altos como 0.025 radianes. Pequenas demandas de
rotaciones plasticas son obviamente esperadas en marcos filexibles cuyo disefo es de
acuerdo a las limitaciones de deriva especificados en los codigos respectivos. -

Después del terremoto de Northridge, la capacidad a rotacion plastica requerida
en las conexiones fue incrementada a 0.03 radianes para construcciones nuevas y
0.025 radianes para modificaciones post-sismicas de edificios existentes. Esta rotacion
fue un valor de consenso desarrollado de acuerdo al sismo, basado en anélisis de
marcos de momento apegados a los codigos, utilizando registros historicos del
movimiento del suelo durante el terremoto.”

De acuerdo a lo anterior, se decidié tomar el valor de 0.02 radianes como
rotacion maxima esperada en las secciones "W’ utilizadas en el pais para la
construccion; tomando en cuenta que algunos parametros como la buena calidad de la

mano de obra, efectiva supervision estructural, estricta supervision de la calidad de los
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materiales y su manejo, no se cumplen a cabalidad; lo cual hace muy dificil que los
elementos estructurales lieguen a desarrollar rotaciones plasticas de 0.03 radianes, tal
como se ha establecido en Estados Unidos después del terremoto de Northridge de

1994.

Para la ductiidad demandada, el valor de rotacidn maxima se obtuvo de los
resultados que proporciona el DRAIN-2DX en su archivo *.OUT, el cual muestra una
envoivente de valores de rotacion para cada uno de los extremos de cada elemento.

A continuacion se ejemplifica éste procedimiento con los resultados obtenidos

para €l marco del eje 3 direccién y-y :



TABLA 4 : CALCULO DEL BALANCE DE DUCTILIDAD EN MARCO EJE 3 DIRECCION Y-Y

DUCTILIDAD OFRECIDA (NODOS | YJ)
SECCION |ELEMENTO |No. ELEM E ! My Mu CURy PERALTE ROTy ROTu Do
W1BX45 VIGAAZO (1,2 2.04E+03 24391.2 3021.5 2067.7 B.07E-D5 40,97] 0.001243928 2.00E-02 16.08
W16X50 VIGA 1Y2 3,456 2,04E+03 27429.7 3366.5 228874 6.02E-05 41.30] 0.00124236 2.00E-02 16.10
W4x82 coL 1234567 2040 367116 51124 5179.14 6.82E-05 38.34| 0.001240283 2.00E-02 16.13
89
DUCTILIDAD DEMANDADA
NODO | NODO J Unidades
SECCION |ELEMENTO |No. ELEM ROTy ROTu Dd ROTy ROTu Dd Momento {Ton.cm)
W1EX45 VIGA AZQ 1 0.00E+00 0.00E+00 0.00 0.00E+00 0.00E+00 0.00 E {Tonfcm2)
2(  0.00E+00{  0.00E+00 0.00 0.00E+00[  0.00E+00 .00 1 {cm4)
W16X50 VIGA 1Y2 k<) 0.00E+00, 0.00E+00 0.00 0,00E+00 0,00E+00 0.00 Peralte {cm)
4 2.82E-05 1.99E-D4 1.08 2.72E-04 1.20E-03 4.74 curvatura (1fcm)
5 7.85E-04/ 4.37E-03 557 5.36E-04 2.62E-03 4.89 Rotaclén (rad)
6 5,36E-04 2,52E-03 4.89 7.86E-04 4.37E-03 5.56
W14x82 coL 1 0,00E+00 0.00E+00 0.00 0.00E+00 0.00E4D0 0.00 Valor de rotaclon méximo:  0.02 rad
2 0.00E+00 0.00E+00 0.00 0.00E+0Q 0.00E+00 0.00
3 0.00E+00 0.00E+00 0.00 0.00E+00 0.00E+00 0.00
4 0.00EHDD 0.00E+00 0.00 0.00E+00 0.00E+00 0.00
] 0.00E+H)0 0.00E+D0 06.00 0.00E+00 0.00E+00 0.00
3] 0.00E+00 0.00E+00 0,00 0.00E+00 0.00E+00 0.00
7] 0.00E+00| 0.00E+D0 0.00 1.19E-04 1.56E-03 13.13
8 0.00E+00 0.00E+00 0,00 3.69E-04 5,56E-03 15.07
] 0.00E+X0 0.00E+00 0.00 1.21E-04 1.56E-03 12.92
CUADRO COMPARACION
nodo I nodo |
ELEMENTO SECCION  No. ELEM |Duct. Ofrec. Duct. Dem  Balance |Duct. Ofrec. Ductl. Dem  Balance
1 W16X45 16.08 0,00 16.08 16.08 0.00 16.08 Como se puede ver en los resultados de la
2 W16x45 16.08 0.00 16.08 16.08 0.00 18.08 tabla no se obtuvo ningun balance de ducti-
VIGAS 3 W1i6X50 16.10 0.00 16.10 16.10 0,00 16.10 fidad negativo,
4 W16X50 16.10 7.068 9.04 16.10 474 11.38
5 W16X50 16.10 5.57 10,53 16.10 489 1.1
B8 W16X50 16.10 4.89 11.21 16,10 5,56 10.54
1 16.13 0.00 16.13 16.13 0.00 16,13
2 16.13 0,00 18.13 1613 0.00 16.13
3 16.13 0.00 18.13 16.13 0.00 18.13
COLUMNAS 4 W14X82 16.13 0.00 16.13 16.13 0.00 16.13
5 16.13 0.00 18.13 18.13 Q.00 16.13
1 16,13 0.00 16,13, 16,13 0.00 18.13
7 16.13 0.00 18.13 16.13 1313 .00
8 16.13 0.00 18,13 16.13 15.07 1.08
9 168.13 0.00 18.13 16.13 12.92 3.21

ogt
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CAPITULO 5

MARCO TEORICO
51 Estado del Arte de la Resistencia y |é Ductilidad a nivel mundial

La filosofia ampliamente aceptada de limites de estado para disefio sismico
considera al menos dos limites asociados con diferentes niveles de excitacion sismica:
el estado limite de se::vicio para sismos moderados y el estado limite Ultimo para
movimientos sismicos severos. Las provisiones de disefio sismico para edificios en
Norteamérica y Japon son usadas para demostrar como esos dos limites de estado

son implementados.
5.1.1 Filosofia de los estados limites [11]

La filosofia de estado limite de las provisiones sismicas modernas es
adecuadamente descrita por el criterio de funcionamiento expresado por la Asociacién
de Ingenieros Estructurales de California (SEAQC) dentro de los Requerimientos de
Fuerza Lateral Recomendada (SEAOC 1990). Las estructuras disenadas de acuerdo a
éstas recomendaciones deben, por lo general, ser capaces de :

+ Resistir niveles menores de movimientos sismicos sin dafo alguno.
« Resistir moderados niveles de movimientos sismicos sin dafios estructurales , pero
con posibles dafos secundarios.

+ Resistir niveles superiores de movimientos sismicos .
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Se pueden aicanzar los primeros dos niveles de comportamiento, gue conforman
el llamado .

Estado limite de servicio, mediante:

o Definir el nivel de moderado movimiento sismico,

o Limitando esfuerzos y fuerzas .intemas en miembros estructurales.

« Limitando ia deriva de entrepiso, definida con la razén entre el desplazamiento

relativo entre niveles consecutivos, y la altura de entrepiso.

El tercer nivel de comportamiento; el cual a menudo es llamado Estado Limite de

Resistencia,

Puede ser alcanzado mediante:

o Definir el nivel de movimiento sismico severo.

s Proveer suficiente resistencia, ductilidad y capacidad de deformacién, a los
elementos del sistema sismo-resistente; ademas de proveer capacidad de
deformacion a sistemas resistentes a cargas de gravedad.

o Limitar la maxima deriva de enirepiso para asegurarse que se mantenga la

integridad estructural y la estabilidad.
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5.1.2 Perspectivas Historicas acerca de los factores de reduccion de fuerzas

sismicas [11]

Aunque es muy probable que se den cambios considerables en la practica del
disefio sismico en los proximos 10 afics, es instructivo y apropiado proveer una base
histérica de los factores de reduccién de carga R. Los valores asignados para estos
factores por los codigos, para varios tipos de sistemas estructurales no fueron
obtenidos por anpalisis y experimentos rigurosos, sino mas bien por el.consenso de -
expertos ingenieros.

Los primeros requerimientos de disefio en Nortle América que intentaban
prevenir el colapso de edificios durante terremotos se origina en California.
Interesantemente, después de que un terremoto fuerte afectd San Francisco en 1908,
se procedié a la reconstruccion de la ciudad devastada con un codigo de construccion
actualizado que requeria la consideracion de una fuerza por viento 30 libras por pie?
(1.44 kPa) para el disefio de nuevos edificios (Bronson 1986)-. Ninguna clausula
especifica de disefio sismo resistente fue presentada. Dado que muchos cédigos de
construccion en ese tiempo no tenian requerimientos para la resistencia del viento (tal
como el cddigo de la ciudad de Los Angeles en el cual la presidén del viento no se
consideraba en el diseno hasta 1924), se esperaba que el nuevo y “estricto” requisito
de la presién del viento, se aplicaria tanto a los efectos del viento como de los
terremotos.

El UBC de 1927 presentd el primer requerimiento sismico en Norteamérica en
parte como respuesta al terremoto de Santa Barbara de 1925. Proponia que una carga

puntual horizontal, igual al 7.5 a 10 por ciento (dependiendo del tipo de suelo) de la
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suma de las cargas muerta y viva total, se considerara para tomar en cuenta los
efectos de un terremoto.

Suelos duros / roca: F = CW =0.075W

Suelos suaves: F=CW=0.10W

donde C es un coeficiente sismico. No se encuentra justificacion -alguna para
estos valores de C, pero lo mas probable es que reflejaban el consenso de la
comunidad de ingenieros. Interesantemente, en 1932, el Dr. Kyoji Suyehiro de Japdn
visité California y reporto en una serie de conferencias que los edificios disefados
usando un valor de C igual a 0.10 en Japon, resistieron e! tragico terremoto de Kanto
en Tokio, de magnitud 8.2 en la escala de Richter, en el cual murieron 140,000
personas.

Provisiones sismo resistentes en los codigos de disefio Norteamericanos se
implementaron luego del terremoto de Long Beach de 1933, de magnitud 6.3 en la
escala de Richter, Dicho terremoto produjo un dafo en Long Beach y sus comunidades
aledafias de mas de 42 miliones de ddlares en aquel tiempo (unos 400 millones en
1995), y los muertos sobrepasaron los 120. Fue significante que un gran ndmero de los
edificios que se dafaron, eran escuelas, y que el nimero total de muerios y heridos
habria sido, sin duda, considerablemente mas alto si este terremoto no hubiera
ocurrido a las 5:54 PM., cuando las escuelas estaban vacias. Sin embargo, esta
pérdida econdmica y fisica proporcioné los incentivos politicos necesarios para
implementar las primeras regulaciones obligatorias de disefio sismo resistente. La
Legislacion del estado de California aprobd decretos: El primero requeria que todos los
edificios en California se disefaran para resistir una fuerza lateral igual al 2 por ciento

de su peso total, y el ultimo decreto mandaba que las escuelas publicas se disefiaran



135

para resistir una fuerza similér igual al 2 & 10 por ciento de la carga muerta méas una
fraccién de la carga viva; la magnitud de la fuerza lateral de disefio dependia del tipo
de edificio y de la condicion del suelo. Al mismo tiempo, una orden de construccion de
Los Angeles se publicod pidiendo que se usarg, el 8 por ciento de la suma de la carga
muerta mas la mitad de la carga viva, como la fuerza lateral de disefio.

Una vez los investigadores presentaron las diferencias entre las respuestas
estéticas y dinamicas de las estructuras, mostrando que las fuerzas inducidas
sismicamente en un edificio flexible (alto), son tipicamente menores que aquellas en
edificios rigidos (bajos), se desarrollaron ecuaciones empiricas simpiificadas para
realizar calculos a mano y para intentar capturar este comportamiento dinamico
observado.

El cédigo de construccion de Los Angeles de 1943 fue el primero en presentar
un coeficiente sismico y una distribucién de fuerza lateral que indirectamente reflejaba
la fiexibilidad del edificio. Las fuerzas laterales se calculaban con la ecuacion V = CW,
donde V era el cortante del piso y W el peso total del edificio arriba del piso en
consideracion. El coeficiente sismico se calculaba asi:

C = 0.60/(N+4.5)

donde N es el niUmero de pisos arriba del piso en consideracion. Esta formula
fue ligeramente modificada (SEAQC 1980), cuando en 1959 se removié la restriccion
de altura de 13 niveles establecida en Los Angeles en 1943.

Los afios 50 vieron la introduccion en la ecuacion de la fuerza lateral el
coeficiente numeérico K, que intentaba reflejar el rendimiento sismico relativo de varios

tipos de sistemas estructurales y una consideracién mas refinada de la flexibilidad de
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edificios a través del calculo del periodo fundamental de vibracion T, del edificio en la
direccion considerada. La expresion genérica para el cortante basal era:
- - V=CWwW
donde:
C=0.05[T", y T = 0.05H/D™

donde V es el cortante basal, W es la carga muerta total, H es la altura del
edificio y D la dimension (en pies) de! edificio en la direccién paralela a las fuerzas
aplicadas. La distribucion del cortante basal a lo largo de la altura del edificio se definié
como un triangulo invertido. A los tipos de construcciones en que se observé un mejor
comportamiento en terremotos pasados se les asignaron valores bajos de K, mientras
que a aquellos que no rindieron tan bien como se esperaba se les asignaron valores
altos de K. Edificios con marcos espaciales ductiles resistentes a fuerzas sismicas
fueron disefiados con K = 0.67. A edificios con sistemas estructurales duales se les
asigno un valor de K = 0.8; El valor de K para sistemas de paredes fue fijado como
1.33, y a los edificios con sistemas de marcos que no sean los especificados
anteriormente, se les asigno un valor de K igual a 1.00 (SEAOQOC 19859). Con el tiempo,
la ecuacion se desarrolio ligeramente hasta inciuir un factor de importancia |, (igual a
1.0 para edificios comunes), un factor sismico de zona Z (igual a 1.0 en las zonas
sismicas mas severas), y un factor de la condicién del suelo que variaba entre 1.0 y
1.5, dependiendo de las condiciones del sitio. La magnitud del cortante basal se
incrementod en 1974, después del terremoto de San Fernando de 1971, ya que muchos
pensaron que era demasiado bajo. Esto fue realizado cambiando el coeficiente sismico
al siguiente:

C = 1/(15T"%)
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La descripcion detallada del significade de cada uno de los factores
mencionados y la forma de calcularlos, asi como la descripcion de varios cambios que
ocurrieron en los codigos sismicos en los afios 60°s, 70°s estan disponibles en varias
fuentes (SEAOC 1980, Green 1881, ATC 1995b). Sin embargo es de suma importancia
apreciar los valores numéricos para K que se presentaron en ios Requerimientos de
Fuerza Lateral Recomendados de la SEAOC en 1959 (que eventualmente se tomaron
en otros codigos alrededor del mundo) se basaban en gran medida en juicios, que
reflejaban el consenso de los miembros del comité del cédigo SEAOC (el cual consiste
en expertos profesionales y académicos del disefio estructural).

Un cambic fundamental en el formato de la ecuacidn del cortante basal fue
propuesta en 1978 con la publicacion del reporte ATC-3-06 (ATC 1978) “Provisiones
Tentativas para el Desarrollo de Regulaciones Sismicas para Edificios”. Ese
documento, preparadc por grupos de expertos multidisciplinarios de tareas, propuso
nuevas y comprensibles provisiones sismicas que presentaban muchos conceptos
innovadores, dentro de los cuales estaban las nuevas ecuaciones para los coeficientes
sismicos presentados a continﬁacic’m:

Ceu=12CvT®*<25Cz, Cs=CeulR=12CvRT*<2.5CalR

donde Cv y Ca son coeficientes sismicos basados en el perfil del suelo y la
velocidad maxima efectiva o la aceleracion maxima efectiva respectivamente, y T es el
periodo fundamental de vibracién. El coeficiente del cortante basal inelastico de disefo
sismico Cs, se reduce del nivel elastico Ceu, por una factor de reduccion de fuerza
sismica (o factor de modificacién de respuesta), R, para considerar la ductilidad y

sobre resistencia ( reservas de resistencia) estructural.
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Los autores del ATC-3-06 escogieron no cambiar sustancialmente los niveles
de fuerza requeridos, sino mas bien concentrarse en proporcionar un detallado dictil.
Este fue un cambio gque esencialmente promovid el detallado duicti como una

consideracion importante en el disefioc.

5.1.3 Procedimientos de Diseiio Sismico en Cédigos Modernos [11]
5.1.3.1 Ley Estandar para Edificaciones de Japén (BSL) :

Este réglamento presenta
dos niveles de procedimientos de disefio. Los disefadores deben de considerar ios
requerimientos de estado limite de servicio para sismos moderados asociados con el
nivel 1 de disefo y los requerimientos para estado limite de resistencia para sismos

severos asociados con el nive!l 2 de disefio.

¢ Nivel 1 de disefio: En Japdn, el movimiento sismico moderado corresponde a
aceleracion pico entre 0.07g vy 6.109 . El estado limite de servicio del BSL
requiere que un edificio regular permanezca en el rango efastico cuando esta sujeto
a fuerzas sismicas laterales asociadas con un coeficiente de cortante basal, Cw:

Cw = 0,2ZRt
Donde ZRt representa el espectro de disefio elastico para movimiento sismicos
severos. Para controlar ios danos no estructurales, la maxima deriva de entrepiso se
limita a 0.5% de la altura de entrepiso. Para evitar dafios estructurales, el maximo
esfuerzo de diseno permitido es limitado a aproximadamente el 90% del esfuerzo de
fluencia. Debido a que se espera que la estructura se mantenga en un rango elastico,

la ductilidad no es considerada dentro de las revisiones del estado limite de servicio.
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¢ Nivel 2 de diseflo : se asume que un sismo severo tiene una aceleracién pico
entre 0.34g y 0.4g . El coeficiente de cortante basal , Cy, es mediqo como:
Cy = (Ds)(Z}RY)
Donde Ds es un factor de caracteristicas estructurales que toma en cuenta la
capacidad de disipacion de energia (ductilidad) de la estructura. Para edificios de
estructuras de acero, el valor de Ds se encuentra en un rango de 0.25 para sistemas

ductiles y 0.50 para sistemas no dictiles.

En resumen, el nivel de fuerza Cw es usado para disefos con estado limite de
servicio, y Cy para disefios con el estado limite de resistencia. Para edificios que
satisfacen ciertas limitaciones de altura y requerimientos de regularidad, un nivel de

disefio puede ser usado como procedimiento aceptable.

5.1.3.2 Provisiones recomendadas por el NEHRP (National Eérthquake Hazard
Reduction Program);

Las provisiones recomendadas en 1994 por el NEHRP son presentadas para
disefio por resistencia y no para disefio por esfuerzos de trabajo. Los principales
requerimientos para los chequeos del estado limite de resistencia se resumen a
continuacion:

» El sismo severo de disefio se caracteriza por un espectro de disefio elastico, de la

siguiente forma

1.2Cw

2

Ceu = £2.5Ca
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Donde Cv y Ca son coeficientes sismicos basados en el perfil de suelo y ia
velocidad pico efectiva o la aceleracion pico efectiva, respectivamente, y T es el

periodo fundamental de vibracion.

El coeficiente de cortante basal para disefo sismico inelastico, Cs, es reducido del
nivel elastico, Ceu, por un factor de reduccién sismico, R, que toma en cuenta la

ductilidad y las reservas de resistencia:

Ceu 3 12Cy < 25Ca

2
R RT3 R

Cs=

Los pasos del disefio se calculan mediante fuerzas laterales impuestas , que
corresponden a Cs en un modelo matematico linealmente elastico de el edificio en

cuestion.

Los méaximos desplazamientos inelasticos se calculan de |a siguiente forma:

Amax = Cd * As

Donde As corresponde al desplazamiento eldstico producto de la aplicacién de
fuerzas laterales correspondientes a Cs, y Cd es un factor de amplificacion de
desplazamiento. El maximo valor de Amax  es limitado a 0.02h para edificios
tipicos de muchos niveles ( 6 0.01h para reparaciones post-sismicas), donde h es
la altura de entrepiso.

El objetivo de las provisiones recomendadas por el NEHRP es proveer seguridad

durante severos movimientos sismicos. No se especifican requerimientos de
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servicio para minimizar dafos estructurales y no estructurales en sismos leves o
moderados. -
5.1.3.3 Uniform Building Code (UBC) :
Las provisiones de disefio sismico de UBC 1994 estan hechas para disefio por
esfuerzos de trabajo. Los principales requerimientos para el estado limite de

resistencia son:

» El sismo severo de disefo se caracteriza por un espectro de disefio elastico, Ceu:

<275*%Z*]

125*Z*]*S
Ceg =—5——

T3
Donde Z es un factor de zona sismica, | es un factor de importancia, y S es un
coeficiente de suelo.

» Los pasos del disefo se calculan a traveés del uso de fuerzas laterales reducidas

por un factor Rw:

Ceu 125%Z*[*§ 275%Z%*]
Cw= Rw 3 < R
Rw*T?

¢ Los maximos desplazamientos inelasticos se calculan como:

Donde Awrepresenta el desplazamiento elastico debido a la aplicacién de fuerzas
laterales correspondientes a Cw, y 3Rw/8 es un factor de amplificacién de

desplazamiento. El Amax es utilizado, para calcular juntas de construccién entre
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edificios, estimar la maxima deriva de entrepiso, chequear la capacidad de
deformacion de miembros estructurales principales, chequear el efecto P-Delta, y

para detaliar conexiones en componentes no estructurales.

En el UBC, el valor de deriva de entrepiso producido por fuerzas laterales estaticas
ha sido limitado de la siguiente forma:

« Para edificios con periodos mayores a 0.7 segundos :

Aw \
— < maximo{——,0.004
p imo ¢ R 3

o Para edificios con periodo fundamental igual © menor que 0.7 segundos:

A 0.04
Tw = maximo{jmT,O.OOS}
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Factores R v Cd especificados en NEHRP vy factor Rw especificado en UBC

Sistema estructurail de acero R Rw Cd Cd/R
Sistema de marco resistente a momento
SMRF 8 12 5.5 0.73
OCMRF 4.5 6 -4 0.89
Sistema Dual
EBF+SMRF 8 12 4 0.5
CBF+SMRF 6 10 5 0.83
Sistema de marco de edificio
EBF 8 10 4 0.5
CBF 5 8 4.5 0.9
Sistema resistente a base de paredes
CBF 4 6 3.5 D0.88
paredes enmarcadas con tableros a cortante 6.5 8 4 0.62
Estructuras de pendulo invertido
SMRF 2.5 3 25 1
OMRF 1.25 3 1.25 1
SMRF: marco especial resistente a momento
OMRF: marco ordinario resistentie a momento
EBF: marco arriostrado excéntricamente
CBF: marco arriostrdo concéntricamente
Tabla 1

6.1.3.4 National Building Code of Canada (NBCC):

Las provisiones de disefo sismico son dadas para disefio por resistencia. Los

principales requerimientos para el estado limite de resistencia son los siguientes:

» El sismo severo de disefo se caracteriza por un espectro de disefic elastico, Ceu :

Ceu =vSIF

Donde v es la velocidad horizontal , expresada en razéonde 1m/s; S es un factor de

respuesta sismica periodo-dependiente ; | es un factor de importancia sismica, y F es

un factor de fundacién.
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La fuerza sismica de disefo prescrita es reducida de Ceu por dos factores:

Donde R es el factor de modificacion de fuerza que refleja la capacidad <5Ie una
estructura de disipar energia a través de comportamiento inelastico, y U (=0.6) es
un factor de calibracion, “........ representando un nivel de proteccion basado en la

experiencia...” (NBCC 1990).

Los maximos desplazamientos se calculan asi:

Amax = R* As

Donde Asrepresenta los desplazamientos producidos por las fuerzas de disefio
sismico , actuando en un modelo fineal elastico de el edificio. Los valores de

Amax son limitados a 0.02h ( 6 0.01h para edificaciones post-sismicas).
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Valores Tipicos de R para estructuras de acero (NBCC 1990)
Sistema estructural de acero - R
1. Sistema de marco resistente a momento

a) Marco ductil (SMRF) - 4.0

b) Marco con ductilidad nominal (OMRF) 3.0
2. Marcos amiostrados

a) marco ductil ariostrado-EBF(EBF) 3.5

b) marco ductil arriostrado-CBF{SCBF) 3.0

¢) marco amiostrado con ductiidad nominal (CBF) 2.0
3. Otros 1.5

Tabla 2

5.1.4 Comparacién entre los factores de reduccién de Fuerza Sismica [11]

Los valores numéricos asignados a idénticos sistemas estructurales varian
significativamente. Por ejemplo, para marcos ductiles resistentes a momentos de

acero, el valor 1/Ds en el BSL es 4, el valor de R en NEHRP es 8,y el valorde R en

NBCC es 4.

En Estados Unidos, el factor de ductilidad y el factor de resistencia estructural,
no son especificados; sin embargo, se utilizan valores empiricos de R para reducir la
demanda de fuerza sismica eléstica a nivel de disefio. E! BSL de Japén especifica un
factor Ds relacionado con Ru(=1/Ds), con lo cual se puede calcular el factor de
resistencia. El NBCC especifica valores de Ru, para cada sistema estructural, y un solo

valor de resistencia de 1.67, para todos los sistemas resistentes a carga lateral.
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5.1.5 Comparacién entre los requerimientos de estado limite de servicio [11]
Tanto el NEHRP como el NBCC consideran el eétado limite de servicio para
sismos moderados, El BSL de Japon considera el estado limite de servicio en el nivel 1
de disefio ; y tanto las fuerzas de disefio sismicas como las limitaciones de deriva de
entrepiso son independientes de los factores relacionados con {a ductilidad del edificio.
Sin embargo, el UBC considera un solo nivel de disefic para movimientos sismico
severos, lo cual resulta bastante interesante desde el punto de vista que los valores
limites de deriva de entrepiso son significativamente menores a los planteados por el
NEHRP y NBCC, los cuales poseen valores cercanos a los limites de deriva de
entrepiso del nivel 1 de disefo del BSL.. La mayor diferencia entre los limites de deriva
de entrepiso planteados por el UBC y el BSL es que los valores del UBC dependen de
Rw. Aunque el UBC no contiene explicitamente provisiones de disefio para el estado
limite de servicio, fos valores Iimites- de deriva de entrepiso que propone han sido
interpretado por algunos (Uang y Bertero 1991) como representativos de haber
alcanzado el estaao limite de servicio para movimieritos sismicos moderados. Sin
embargo, ésta aproximacién no siempre satisface el segundo requerimiento del estado ‘
limite de servicio, el cual es el de minimizar los dafios estructurales en sismos
moderados al controlar las fuerzas en los miembros o los esfuerzos. Lo anterior se
observa claramente en movimientos sismicas leves, de aproximadamente 1/6 a 1/8 de
intensidad de un movimiento severo, en los cuales se pueden desarrollar excesiva
fluencia en elementos estructurales de sistemas ductiles disefiados utilizando grandes

valores de Rw.
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5.1.6 Perspectivas futuras [11]

Es bien conocido que una estructura disefiada y estructurada propiamente para
fuerzas sismicas significativamente menores a las necesarias para asegurar una
respuesta elést.i.ca puede sobrevivir a un movimiento sismico fuerte sin colapsar. La
ductilidad y resistencia estructural permiten realizar disefios basados en fuerzas
menores que las fuerzas elasticas. l.os métodos para mejorar la ductilidad de
elementos estructurales de diferentes materiales estan bien desarrollados , y las reglas
de reduccion de fuerzas sismicas en sistemas de un soio grado de libertad tomando en

cuenta la ductilidad, también han sido bastante estudiados.

Aunque la contribucion de la resistencia estructural fue conocida en las
publicaciones de los primeros Requerimientos para Fuerzas Lateraie‘s’—‘d/é la SEAOC,
ﬁo fue hasta principios de los 80's que el fema de la resistencia estructural fue
estudiada en detalle. A fraves de una serie de pruebas con sismos simulados por
Bertero (1986) y otros, tanto: en marcos de concreto reforzado como de acero, se
concluyo que la resistencia estructural era necesaria en los edificios modernos para
sobrevivir ante movimientos sismicos severos, y donde el factor de modificacién de
respuesta podria ser expresado como el producto del factor de resistencia estructural
(Rs) y el factor de ductilidad global del sistema (Ru) (Uang y Bertero 1886).

Fischinger y Fajfar (1990) reportaron valores de Rs entre 1.4 y 2.8 para marcos

de concreto reforzado resistentes a momento y sistema duales de paredes de cortante

y marcos resistentes a momento, disefiados de acuerdo a las provisiones
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recomendadas por NEHRP en 1988; aunque la resistencia estructural se mantuvo

cerca de 1.0 para edificios de concreto reforzado con sistemas de paredes de cortante

Osteraas y Krawinkler (1990) estudiaron la resistencia estructural en sis’gemas
con marcos de acero disefiados de acuerdo a las provisiones dé diseno mediante
esfuerzos de trabajo del UBC. Ellos observaron que los marcos perimetrales poseen
resistencias menores que los marcos intermnos, debido a que los efectos de las cargas
gravitacionales actuanies no ejercen un impacté significativo en el disefio de los
marcos perimetrales. Uang (1991) reportd valores de resistencia entre 2 y 3 para
marcos resistentes a momentos de 4 a 12 niveles de altura. Jain y Navin (1995)
reportaron la influencia significativa de los factores de zona en la obtencidén de valores

de resistencia estructural.

Recientemente el reporte ATC-19 (1995), propuso que R fuera calculado como
R=(Rs)(Ru){Rr); donde Rr se define como un factor de redundancia.
Independientemente un subcomité ad hoc del Comité de Sismologia de la SEAQC fue
establecido a finales de 1993 para desarrollar un nuevo cédigo de disefio sobre
resistencia. Algunos cambios significativos y conceptos nuevos fueron propuestos por
el comité, incluyendo la introduccion de Ro para resistencia estructural y Rd para
reduccion por ductilidad; un factor de resistencia estructural (Qo) fue introducido para
reemplazar 3Rw/8; un factor de redundancia o conftabilidad, p ; y un nuevo factor de
amplificacion de desplazamientos que sustituyera a 3Rw/8. Estas provisiones fueron
publicadas en un apéndice de la Recommended Lateral Force Requirements and

Commentary (SEAQC 1996).
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Para disefio por resistencia , la fuerza de disefio sismico, E, se calcula asi:

E = pEh+Ev
Donde: p= 2—L Ev= 0.5(Ca))(D)
' rmax~| Ab '
* * *
Eh=cv WSZ.SCa w R = Rd*Ro
RT R I

En las ecuaciones anteriores rmax es la maxima razon del cortante
correspondiente a un elemento del entrepiso al cortante total del entrepiso en cuestion
(el entrepiso debe corresponder a la mitad de abajo del edificio). Ab es el area de
suelo cubierta en pie*2, Ca y Cv son coeficientes sismicos dependientes de la zona
sismica y del perfil de suelo, | es el factor de importancia, D es el factor de carga
muerta. Rd y Ro son coeficientes numéricos que representan la ductilidad global y fa

resistencia del sistema resistente a carga lateral, respectivamente.

Para estimar la maxima deriva de entrepiso (Am), la deriva de entrepisc
elastica (As) es amplificada de la siguiente forma:
Amax=0.7* Rd* Ro* As
El maximo valor de Amax es limitado a 0.025 de la altura de entrepiso para T<

0.7 segs., y 0.02 de |o contrario.
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También el Comité de Actualizacion de Provisiones del NEHRP introdujo
algunos cambios en sus Provisiones Recomendadas. Esta actividad inicid en 1995.
Se decidid no incluir el valor de R en las Provisiones recomendadas de 1997, y el
valor del amplificador de fuerza 2R/5, fue reemplazado por un sistema de factor de
resistencia (Qo0). Los valores de Cd/R que se plantean en Provisiones
Recomendadas del NEHRP 1994 son significativamente mayores que el valor de 3/8
utilizado por el UBC 94 , cuando esos valores son menores que 0.7. Sin embargo el
Comité decidié no cambiar los valores de Cd para la Provisiones Recomendadas de

1997.

s Cambios del UBC 94 al UBC 97:

Se espera que los cambios significativos en la edicion del UBC 1897 respecto al
de 1994 influyan en los codigos sismicos del resto del mundo especialmente en la
parte del disefio de edificios altos.

Los codigos de construccién legales dentro de los Estados Unidos se basan en
uno de los tres codigos modelos: El UBC (Uniform Building Code) ,BOCA(Building
Officials and Code Administrators) y el SBC(Standard Building Code). Las provisiones
de disefio sismico del UBC se han basado hasta la fecha en las recomendaciones del
liamado “Blue Book™ de Ila SEAOC (Recommended Lateral Force
Requirements,Structural Engineers Association of California). Los requerimientos
sismicos de los otros dos cddigos se han basado, en tiempos recientes, en las

provisiones recomendadas por la NEHRP (National Earthguake Hazards Reduction

Programs).
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Aunque los cambios en el UBC del aho 1997 respecto al afic 1994 son muchos

y de un impacto de largo alcance, la edicién de las provisiones del NEHRP de 1997,

van muchos pasos adelante en muchos formas, y se constituiran en la base de las

provisiones sismicas del Codigo Internacional de Construccion, el cual se espera que

reemplace los tres cédigos modelos de los Estados Unidos para el afio 2000.

Los siguientes, son los cambios mas significativos del UBC desde 1994 a 1997:

a. Las fuerzas de disefio se dan a nivel de resistencia, en lugar de nivel de servicio, lo
cual a su vez, obviamente cambia las combinaciones de carga de disefio.

b. El efecto sismico considerado en el disefio incluye ahora los efectos resultantes de
la componente vertical de los sismos registrados.

c. Un factor de redundancia es ahora incorporado en las combinaciones de carga de
disefio, lo cual incrementa las fuerzas de disefic para estructuras menos
redundantes.

d. Un factor de sobreresistencia Qo, distinto al factor de modificacion de respuesta R,
se presenta, y es incorporado en combinaciones de cargas de disefo especiales
(aplicable, por ejemplo, a fuerzas axiales en columnas que soportan paredes de
corte discontinuas). Los factores se detallan para cada sistema estructural.

e. Hay un factor que depende de la aceleracion cerca de la falla y un factor que
depende de la velocidad cerca de la falla, que se presenta para estructuras
situadas en la zona sismica mas critica (zona 4), a construirse dentro de 10 km. y
15km respectivamente, de fallas activas conocidas, lo cual incrementa la fuerza de
disefio sismico para estructuras cercanas a fallas.

f. Las clasificaciones del suelo han sido expandidas de un esquema de cuatro (S a

S4) a uno de seis (S, a Sg). En vez de un factor de sitio, hay ahora un factor de sitio
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dependiente de la aceleracion y un factor de sitio dependiente de la velocidad.
Ambos dependen, no solo de la clasificacién de suelo como antes, sino también del
riesgo sismico del sitio de la estructura (representado por el factor de zona, Z).

g. La fuerza de disefio sismicc ahora es inversamente proporcional al periodo
fundamental de la estructura T, en lugar de T2

h. En vez de un minimo en el cortante basal de disefio, ahora hay dos minimos. El
segundo minimo esta en consideracién de pulsos de grandes desplazamientos en
movimientos de! suelo cerca de fallas, los cuales se observaron en el terremoto de
Northridge de 1994. -

i. Cuando algunos elementos estructurales son disefiados para no formar parte del
sistema resistente a fuerzas laterales, se requiere que éstos retengan su capacidad
de soportar cargas gravitacionales, mientras se deforman juntamente con el
sistemna resistente a fuerza lateral hasta alcanzar la intensidad del sismo de disefio.
Este requerimiento de compatibilidad de deformacioﬁes ha sido revisado en el UBC
1997 en vista de tas observaciones del terremoto de Northridge de 1994.

j- Las limitaciones de deriva sismica de entrepiso han sido actualizadas, y se ha
incrementado su valor a 0.025*Hsx para edificios con periodos menores a 0.7
segs.; ¥ 0.02*Hsx para edificios con periodo mayor a 0.7 segs.

k. Las provisiones de analisis dinamico han sido expandidas, proponiendo

requerimientos concretos para analisis dinamico lineal y no lineal.
5.1.7 Relacién de los Cédigos internacionales con la Norma Salvadorefia

Al analizar la norma salvadorefia se puede observar una clara influencia de

reglamentos de Estados Unidos, como son el UBC (Uniform Building Code) y el
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NEHRP (National earthquake Hazard Reduction Program), en la mayoria de sus

planteamientos.

En el caso de la Norma Técnica para Disefio por Sismo, ésta influenciada de
modo significativo por el UBC 91, NEHRP RECOMMENDED PROVISIONS FOR THE
DEVELOPMENT OF SEISMIC REGULATIONS FOR NEW BUILDINGS (1991) ,
APPLIED TECHNOLOGY COUNCIL (ATC 1984), RECOMMENDED LATERAL FORCE
REQUIREMENTS AND COMMENTARY (SEAQCC 1991). Se puede decir que de entre
éstos documentos es del UBC 91 del que mas se recogen conceptos importantes, tal
es el caso de los conceptos de zonas sismicas, categorias de ocupacion, perfiles de
suelo, sélo con una tdnica diferente, tratando de acoplarlos a las caracteristicas propias
de nuestro pais. Los aspectos de las configuraciones estructurales y los sistemas
estructurales se presentan muy similares a los del UBC ; y en cuanto a los métodos de
andlisis sismico, la mayor parte de los conceptos planteados por el método de fuerzas
laterales estaticas de capitulo 4 , son exadameﬁte iguales a los planteados en el UBC
91, definiendo espectros de disefo elasticos muy similares, con pequenas diferencias
en sus valores.
l.os valores de R presentados por ia Norma para los principales sistemas estructurales
son iguales a los del UBC 91; no asi los valores de limite de deriva de entrepiso, para
los cuales se proponen valores diferentes, clasificados en el UBC en base al periodo
fundamental de las estructuras analizadas, mientras en la Norma salvadorefia se hace
en base a ias categorias de ocupacién que se han tomado.

Puede ser que la influencia mas importante en el caso de las estructuras de acero, sea

ta incorporacion de un capitulo de provisiones de disefio sismico en la Norma Técnica
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para Disefio y Construccion de Estructuras de Acero, las cuales se presentan en el
documento RECOMMENDED LATERAL FORCE REQUIREMENTS AND
COMMENTARY (SEAQC 1980), y se amplian de una forma mas completa en el UBC
94 y actualmente en el UBC 97.

No se puede realizar una comparacion efectiva de la Norma salvadorena de
1994 con los otros cédigos presentados en éste documento , ya que como se puede
ver, dichos cédigos se presentaron en afios posteriores a la elaboracién de la Norma
Salvadorefia, por lo cual ésta presenta muchas diferencias respecto a los
planteamientos gque los codigos internacionales hac.en , ya que. éstos (ltimos
corresponden a estudios actualizados que se hacen periodicamente en Institutos de
investigacion muy desarrollados a nivel mundial. Aun asi, se puede observar que los
cddigos expuestos en la seccion 5.1 de éste documento (a excepcién del UBC 94)
plantean valores menores de coeficientes de reduccion de fuerzas sismicas; asi
mismo, el parametro equivalente al R de nuestra Norma, se presenta en dichos
codigos con valores menores, planteandose en la mayoria de ellos el valor de 4 en -
lugar del valor de 12 que plantea nuestra Norma para los edificios estructurades a base
de marcos de acero resistentes a momento.

Del mismo modo, se presentan valores menores del factor de amplificacion de
desplazamientos (Cd), como es el caso de el NEHRP, el cual propone un valor de 5.5
en lugar de 8 que propone nuestra Norma para el sistema estructural antes
especificado.

En cuanto a los limites de deriva de entrepiso, cédigos como el NEHRP vy el

NBCC difieren de nuestra Norma al plantear un solo valor limite de 0.02*Hsx, en lugar
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de los 3 tipos que plantea nuestra Norma, los cuales se clasifican segn el uso que
tiene la estructura, y que varian entre 0.010*Hsx, 0.015*Hsx, y 0.02*Hsx.

Dentro de los cambios adoptados por Codigos modemos, se pueden resaltar los
presentados en el UBC 97, el cual para edificios de estructuras de acero a base de
marcos especiales resistentes a momento, se puede notar la reduccion del valor de R
de 12 a 8.5 ; la inclusién de un factor de sobreresistencia igual a 2.8 (concepto no
tomado en la Norma salvadorefia), y la propuesta de tomar el limite de deriva de
entrepiso de 0.025*Hsx para edificios con periodo fundamental menor a 0.7 seg., y de

0.02*Hsx para edificios con periodo mayor a 0.7 seg.

5.1.8 Andlisis de los terremotos de Kobe y Northridge [11]

Resefa Histoérica

Dos grandes sismos recientes, como sor; el dé Northridge en 1994 y el de Hyogo-
Ken Nanbu (Kobe} , pusieron en evidencia algunos de los modos de falla hasta ahora
conocidos en edificios de estructuras de acero; demostrando que a pesar de que el
acero es considerado como un material ddctil, puede tener serios problemas de
inestabilidad y fallas fragiles. Los dafios observados en estructuras de acero bajo la

accion de los sismos caen en dos categorias basicas:

a) Inestabilidad

. Pandeo local de elementos laminados con grandes razones de esbeltez

ancho-espesor (bit).

. Pandeo total de columnas esbeltas y tirantes
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. Pandeo total lateral-torsional de vigas y vigas-columnas.
b) Falla fragil
. Fractura de conexiones soldadas
. Falia por tension en el area neta de conexiones empemadas
. Fractura de placas debido a grandes deformaciones causadas por pandeo
local o total.

El terremoto de Northridge de! 17 de enero de 1894, tuvo una magnitud de 6.4 en la
escala de Richter. La aceleracién pico estuvo en el rango de 0.3g a 0.9g en la regién
mas danada.

El terremoto del 17 de enero de 1995 en Kobe, tuvo una magnitud de 7.2 en la
escala de Richter. £l epicentro fue localizado justo al oeste del centro de Kobe, a una
profundidad en un rango de 5 a 15 Km. Las aceleraciones pico, estuvieron en un rango
de 0.3 a 0.8g. |

Los dos principales modos de falla evidenciados fueron el pandeo local y total en
columnas y tirantes esbeltas, ademas de la fractura de conexiones soldadas.

E! pandeo total en tirantes es un modo de deformacién aceptable; su' principal
problema es que usuaimente conduce a pandeo local que lievan a la fractura del acero

bajo ciclos severcs de deformaciones reversibles.

Falla en conexiones a momento soldadas:

Esta es el principal tipo de falla ocurrido en edificios de acero durante los

terremotos de Northridge y Kobe, En la mayoria de casos, la falla ocurrid en la
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conexion del patin inferior. Algunas posibles explicaciones para éste comportamiento,

son.

* Una vez en servicio, la losa de entrepiso incrementa los esfuerzos- en el patin

inferior,
+ Las imperfecciones en ia soldadura son mas comunes en el patin inferior que en el
sﬁpeﬁon
» Es mas dificil inspeccionar Ia soldadura sobre cabeza debido a la presencia de la
losa, por lo cual algunas fallas no pueden ser detectadas.
En muchos casos la fractura fue iniciada en la interseccion de la placa de respaldo y la
columna, y propagada en el patin de la columna, desprendiendo una parte del patin de
la columna. En otros casos, la fractura fue iniciada en el pie de la soldadura y
propagada por calor a la zona afectada en el patin de ia viga.
Las fallas observadas en las secciones de la columna, puecien ser agrupadas en:
-+ Ruptura en la cara del patin de la columna
¢ Falla del patin de la cblumna y del aima.
l.a fractura en el patin de la columna puede relacionarse a condiciones de deformacion
en el patin, el cual en su momento es influenciado por el tamanio de la seccion, el tipo

de acero, el procesoc de soldadura, el detalle de la conexion, y la fuerza sismica

desarrollada.
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Estrategias de disefio para edificios nuevos luego de los sismos de Northridge y

Kobe: i}

Numerosas soluciones al problema de las conexiones a momento han sido
propuestas. La solucion mas aceptada que ha sido probada, contiene dos estrategias
basicas:

+ Reforzar la conexién para darle mayor resistencia, utilizando sistemas de cubre
placas .
o Las viga que llega a la conexion debe poseer menos rigidez que la columna
(estrategia de columna fuerte-viga débil).
Ambas estrategias efectivamente colocan a la articulacion pléstica lejos de la cara de la
columna, evitando de esa forma fallas relacionadas a la fragilidad potencial de
soldaduras de penetracion sujetas a condiciones de esfuerzos triaxiales. Asi mismo
presentan tres desventajas pn'ncipales; que deben ser consideradas a la hora del
disefio estructural: Incrementan el momento de la viga en la cara de la columna, por lo
cual es necesario incrementar el tamaric de la columna para mantener el sistema de
columna fuerte-viga débi!; incrementa el desbalance de momento en la zona del pane!;
incrementa las demandas de rotaciones plasticas.

Anteriormente al sismo, rotaciones plasticas entre 0.02 radianes y 0.03 radianes
habian sido utilizadas para evaluar el comportamiento de los diferentes tipos de
conexiones. Durante los anélisis realizados, se comprobd que dichos limites podian ser
excedidos en edificios localizados zonas de alta sismicidad. Sin embargo,
comportamientos satisfactorios pueden ser obtenidos cuando se alcanzan rotaciones

piasticas de 0.03 radianes sin exhibir pérdidas de resistencia de mas del 20% del
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‘ mbmento plastico, por el criterio aceptado en el SAC Interim Guidelines (1995). La
evaluacion del comportamiento de éstas conexiones, deb_en de hacerse de acuerdo
con el protocolo de carga ATC-24 (ATC 1992).

Para este tipo de conexiones, se asume que la articulacion plastica se formara a una
distancia db/3 del pie de “Haunches" o “vertical ribs” , y a db/4 del*final de las cubre
placas; donde db es el peralte de la viga, 2 menos que otras pruebas sugieran io
contrario.

El momento plastico en la localizacion de la articulacién plastica, puede ser
determinado como: -

Mpr = Mp Donde R :coeficiente que toma en cuenta la resistencia de

fluencia del material, efectos de endurecimiento
por deformacion e incertidumbres de modelacion.
SAC (1997) sugiere que dicho valor sea tomado
iguala 1.2,

Mp : Momento plastico de la viga.

Para asegurar la continuidad en la estrategia de disefio de columna fuerte-viga deébil,

se debe satisfacer la siguiente ecuacion en cada junta viga-columna:
Puc
Mpcr = ZZc(ch— A—) > ZMC
g

Donde Zc: mddulo de seccidn plastica de ia columna
Fyc : esfuerzo de fiuencia del material de la columna
Puc : resistencia a compresién pura de la columna

Ag : Area gruesa de la seccion transversal de la columna
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Mc : momento en e! eje de la columna definido como la sumatoria del
Momento que produce el coriante actuando en gl punto donde se

localiza la articulacién plastica mas el Mpr obtenido anteriormente.

Situaci6n de la Norma Salvadorefia respecto de las soluciones planteadas luego -

de los terremotos de Northridge y Kobe

Al revisar la Norma Salvadorefia (especificamente la Norma Técnica para
Disefio y Construccion de Estructuras de Acero), no se puede observar una influenicia
directa de ias recomendaciones hechas luego de las fallas observadas en los sismos
de Northridge y Kobe; lo cual puede deberse principaimente a que la Norma nuestra
fue elaborada tomando como base codigos y manuales de disefio estructural de afios
anteriores a 1994, que no planteaban altemativas de solucién a ta ocurrencia del tipo

de fallas que se dio en dichos sismos.

Prueba de lo anterior es que la Norma Técnica para Disefio y Construccién de
estructuras de Acero en sus capitulo de conexiones y de provisiones de disefio sismico
ni siquiera tocan el punto de las conexiones rigidas viga-columna a base de placas de
unién,sino que plantean como conexién adecuada la unién directa del patin de la viga
al patin de la columna (el cual fue el tipo de conexidén que fallé en jos sismos de
Northridge y Kobe, tal como se explicd anteriormente), lo cual se puede leer
textualmente en el Apéndice A de Disposiciones Especiales para Disefio por Sismo,
seccion b.1, * Una unién viga — columna puede considerarse adecuada para desarrollar

la resistencia a flexion de la viga si cumple las siguientes condiciones: ................
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b.1) Los patines de la viga estan unidos a la columna por medio de soldadura total a

tope.”

El otro tipo de solucion basica que se planted luego del terremoto de Northridge,
como es el la aplicacién de la estrategia de disefio de columna fuerte-viga débil,
aunque no se toca directamente en la Norma , si se propone en el Apéndice A ,
seccion A.2.1.5, una ecuacion para revisar ias resistencias relativas vigé—columna en
los diferentes nudos de ia estructura. La aplicacion de dicha ecuacion puede producir
resultados satisfactorios (tal como se demuestra en la parte de calculos en el capitulo 6
de éste documento), ya que aunque no se exprésa de una forma directa , lleva implicito
la estrategia de columna fuerte-viga débil , al proponer gue ia resistencia de la columna

debe ser en todos los hudos mayor o igual que la resistencia de las viga.
§.1.9 Breve Reseiia Historica sobre el sismo de San Fernando [12]

Se han realizado estudios del sismo de San Femando del 9 de Febrero de
1971, para un edificio de -estructuras de acero de nueve niveles, realizados por el
instituto de tecnologia de California, el cual esta localizado en la base de las montafias
San Gabriel, 26 Kilometros al sureste de Pacoima Dam. Este sismo con una magnitud
de 6.5 grados y localizado aproximadamente a 14 kilbmetros al oeste del laboratorio, y
una profundidad de 8 kildmetros; con latitud y longitud de 3424.67 y 11824.04

respectivamente.
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El suelo de fundacién de la zona es firme, de consistencia moderadamente
densa y con proporciones variables de ciertos materiales. Antes de este sismo, existia
una falla plana en direccion Este-Oeste, esta se consideraba activa y sé extendia hasta

el sistema de falla del sismo de San Fernando.

El laboratorio encargado del estudio de este sismo, y con la ayuda de ciertos
instrumentos, lograron obtener algunos datos importantes tales como: La velocidad
maxima, la cual se da a los 20 segundos y tiene un valor de 40 cm/seg. , la aceleracién
maxima con una magnitud de 1.20 veces la gravedad y un desplazamiento maximo de

40 centimetros.

El tipo de falla fue una fipo inversa en donde el bloque superior se mueve hacia
arriba del blogue inferior, y la cual quebro la superficie en el area de SYLMAR en San
Fernando. La superficie de ruptura total fue de 19 kildometros de largo y su méximo

deslizamiento de 2 metros.

Los dafios causados por este sismo se calculan en unos 500 millones de

ddlares y por lo menos 65 personas fallecidas,
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CAPITULO 6

DISENO Y ANALISIS SISMICO DE EDIFICIOS DE 5,10.Y 15 NIVELES

6.1 Disefio de estructuras

La primera accién a realizar fue Ia seleccién de las plantas arquitectonicas a
utilizar. Se escogieron 3 plantas que representaran las configuraciones qﬁe mas se
utilizan en nuestro pais, por lo cual se tomaron 2 plantas cuadradas y una rectangular.
Otro parametro ton;ado en cuenta fue la relacion de esbeltez entre los lados de la
planta, tratando de utilizar relaciones de esbeltez que no sobrepasaran 1:4 [13]. Una
vez escogidas las 3 plantas base, se decidié que para realizar un andlisis adecuado,
las plantas no iban a variar a medida se incrementara la altura, y asi, la nica variable

en cuestion para medir el comportamiento de ios edificios seria su altura.

Una vez escogidas las 3 plantas a disefiar, se procedié a su estructuracién, y
como se puede ver en las gréficas anexas a ésta parie, se establecieron 3
planteamientos de estructuracion, las cuales se disefiaron siguiendo el procedimiento

basico que a continuacién se detalla:

Teniendo en cuenta toda la informacion requerida de la estructura a analizar, se
procedié a su disefio. Primeramente, se modeid la estructura mediante el programa
ETABS, tomando en cuenta para elic todos los parametros gravitacionales y sismico

requeridos para definir completamente ia estructura en el programa.
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Para iniciar la modelacién se realizd un predimensionamiento de vigas vy
columnas, mediante ecuaciones empiricas basadas en la geometria de la estructura:
Para vigas:

claro

18
Para columnas: Inercia de columna = 1.5 (Inercia de viga)

peralte =

Es asi que se establecieron las siguientes secciones tentativas:
Vigas en azotea: W16X26
Vigas en pisos intermedios: W16X67

Columnas: W14X53

Una vez modelada y analizada |la estructura mediante ETABS, se hizo uso del
post-procesador STEELER para estructuras de acero; el cual fue -preparado de tal
forma que en el disefio se utilizara el método LRFD-AISC. Es de hacer notar que
anteriormente en la modelacion de la estructura (en ETABSIN) se habian definido los
casos de carga y los factores requeridos por el método LRFD, los cuales se
especificaron nuevamente en el archivo de entrada de STEELER para ser incluidos en

el disefo.

El STEELER realiza el disefio mediante un chequeo de razones de
capacidad de esfuerzos tanto para vigas como columnas, que no es mas que la
revision de las ecuaciones de interaccion flexion-fuerza axial que propone el LRFD-

AISC, ecuaciones H1-1a y H1-1b:
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Ec. H1-1a: si
Pu P 8( M M )
—>02 u bl ux wy <
¢Pn Pn " o\ gbhdm gty = 0
Ec. H1-1b: si
R Pu +[Mux+Muy)<10
¢Pn 2¢Pn  \gbMnx ¢bMny)~

Una vez se ha verificado el cumplimiento de las ecuaciones anteriormente
expuestas, se procedié a revisar que los limites de Ia deriva de entrepiso especiﬁca.da
no fueran sobrepasados. Si se han sobrepasado dichos limites, entonces se cambian
tas secciones utilizadas por secciones con mayor inercia; 6 al contrario si se esta muy
sobrado, se pueden sustituir las secciones por otras mas ligeras que economizarian el
disefio. Es de tomar en cuenta que las secciones que se proponen siguen la estrategia
de disefo de “Columna fuerte —viga débil”, segun la cual las columnas deben poseer al
menos 1.5 veces la inercia de las vigas, buscando asi que las rotulas aparezcan
primero en las vigas y no en columnas; ya que esto ultimo podria llevar directamente al

colapso de la estructura.
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PLANTA 1
La estructura considerada corresponde a ia planta arquitecténica nimero 1, la
cual se detalla a continuacidn. Las dimensiones en planta son de 22.0 mts x 22,0 mts,
con claros de vigas de 5.50 mts, La planta sera desarrollada en edificios de 5,10,y 15
niveles respectivamente, sin variar ninguna de sus caracteristicas geométricas. La

altura de entrepiso a tomar sera de 3.50 mts.

Cada entrepiso estd constituido, ademas de los elementos estructurales
principales, por paredes perimetrales de 3.05 mts de altura con un espesor de 15 cms ;
y por paredes internas de 3.0 mts de altura con un espesor de 10 cms. Los materiales
con que estan hechas dichas paredes son bloques de concreto de 15x20x40 y

10x20x40 cms respectivamente,

Cada nivel esta constituido ademéas por una losa densa de 15cms de espesor,

la cual conforma con los otros elementos estructurales un diafragma rigido.

La cubierta estd compuesta por una losa densa de 15 cms de espesor y con

pendiente mayor al 5%.

El edificio se encuentra ubicado en San Salvador, y es utilizado para oficinas.

Esté estructurado a base de marcos de acero no arriostrados y con detallado especial.

Las cargas utilizadas para el disefio son las siguientes:



1. Cargas muertas:

e Losadensae=15cms.....ccccecnvannen. 360 Kg/m2
¢ Cielofalso + Inst. elect. ............ 30 Kg/m2
o IMperfecciones .........oeeevrereennes 20 Kg/m2 '
e Enladrillado .......cccooeveiineiniceieenn. 120 Kg/m2
s Paredes e=15cms ....ccccvvvimeveeerinne. 250 Ka/m2
e Paredes e=10CMS ....cccevcvvnveereneren 200 Kg/m2

2. Cargas vivas:

» Para pisos intermedios: Cvmax = 250 Kg/m2

Cvinst= 180 Kg/m2

e Paracubieta: Cvmax= 100 Kg/m2

Asi mismo, los factores utilizados para el analisis sismico son:

Cvinst= 50Kg/m2

A=0.4,zonal
| = 1.20, para oficinas

Perfil de suelo 82;'Co=2.75, To=0.5

167

R =12, marcos de acero no arriostrados y con detallado especial

Limite de deriva de entrepiso = 0.015*(altura de entrepiso)
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Tabla 1 : Planta 1 Propuesta 1

t PROPUESTA 1 _
EDIFICIO PERIODO FUN DESP. TOTAL Deriva Plist. |PERIODO FUN DESP. TOTAL Deriva Plast.
I5 niveles
Ty = 0.8226seg 15.92 cm 4.40 cm Ty = 0.8226seg 15.92 cm 4.40 cm
(2do. Nivel) (2do. Nivel)
10 niveles
Ty = 1.4789seg 39.14cm 5.0cm Ty'= 1.4789seg 39.14 cm 5.0cm
(6° nivel) {6° nivel}
15 niveles
Ty=1.910 seg 53.73 cm 470 cm Ty =1.910 seg 53.73cm 470 cm
(3er. Nivel) i (3er. Nivel)
. ESFUERZOS Peso Slsm. Observaciones
Der. Permisible Vhasalﬁ on) ELEMENTO _ ESFUERZOS {Ton}
' COLUMNA
5.25cms Vbx=145.76 ‘Max-min. 0.284-0.106 2025.8 *Acero A38
Vby=145.76 VIGA
Max-min. 0.208-0.099
COLUMNA *Eje fuerle de
5.25 cms Vbx=223.5 Max-min. 0.313-0.058 4482.37 columnas en
Vby=223.5 VIGA direccion X-X
- JMax-min. 0.238-0.057
COLUMNA *Espesor de losa
5.25 cms Vbx=302.7 Max-min. 0.422-0.056 7287.2 densa ulilizado
Vby=302.7 |VIGA e=10 cms
Max-min. 0.219-0.052

‘891
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PLANTA 1

Fig. 6.2

PROPUESTA 2
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Tabla 2 : Planta 1 Propuesta 2

PROPUESTA 2

EDIFICIO NIVEL [ELEMENTO SECCION [~ PERIODO | DESP. TOTAL Deriva Plast.
5 niveles Azolea Columna W14X211
a Viga W16X67 Ty = 0.8567seg 16.97 cm 4.872.em
1° (2° nivel)
10 niveles Azotea-6° Columna W14X257
__Viga WI6X77 Ty = 1.5335seq 41.58 cm 5.25cm
1° a &° Columna W14X342 {2° nivel)
Viga W18X86
15 niveles Azotea-8° Columna W14X342
Viga W18X119 Ty = 2,0000seg 58.62 cm 5.25cm
1°a 7° Columna W14X455 (3° nivel)
Viga W1i8X119
— ESFUERZOS Peso Sism. | Observaclones
Der. Permisible Vbasai{ion) |ELEMENTO ESFUERZOS {Ton)
COLUMNA
5.25 cms Vbx=245.73 Max-min. 0.266-0.055 2009.5 *Acero A36
Vby=242.52 VIGA
Max-min. 0.314-0.070 * Columnas Peri-
COLUMNA metrales con ele
5.25 cms Vbx=220.96 Max-min. 0.275-0.053 4429.8 fuerte siguien-
VVby=220.96 VIGA do el perimetro
Max-min. 0.342-0.074 del edificlo,
COLUMNA
5.26 cms Vbx=395.24 Max-min, 0.375-0.043 7117.74 *Espesor de losa
Vby=395.24 VIGA densa utilizado
Max-min. 0.324-0.065 e=10cms

LLL
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Tabla 3 : Planta 1 Propuesta 3

L — PROPUESTA ACTUAL PLANTA1 —
EDIFICIO NIVEL |ELEMENTO ISECCION PERIODO DESP, TOTAL Deriva plastica Der. Permisible
5 niveles Azotea Columna W14X90
Viga WI16X26 Tx = (0.8469seg 18.62 em 5.050 cm 5.25 cms
1° a 4° Columna W14X132 Ty = 0.8486seq (2° nivel)
Viga W16X31 )
10 niveles Azotea Columna W14X90 '
Viga W16X26 JTx=1.4602seg 41.54 em 5,280 cm 5.25 cms
6°a o Columna W14X159 Ty = 1.4552seg {3° nivel)
Viga W16X40
1* a 5° Columna WH14X 183
Viga W16X50
15 niveles Azotea Columna W14X80
Viga W16X26 Tx = 1.9377seg 6543 c¢cm 5,300 em 525cms
8% a 14° Columna W14X176 Ty = 1,9353ceg (9” nivel)
Viga W1GX45
1" a7 Columna W14X257
Viga . W18X60
1 ESFUERZOS PESO/AREA Peso Sism.
Vbasal{Ton) Vbdin{Ton) Porcentale |ELEM_ENTO ESFUERZOS mZJALbip {Ton)
COLUMNA 72.93
- Vbx=171.20 Vbx=150.53 87.93 Max-min. 0.442-0,084 22122
Vby=171.01 Vby=150.41 87.95 VIGA 1491
} Max-min. 0.614-0.153
COLUMNA 101.20
Vbx=256,30 Vbx=213.88 83.45 Max-min. 0.546-0.055
Vhy=256.40 Vby=214.04 83.48 VIGA 20.70 4761.4
Max-min. 0.555-0,107
COLUMNA 125.50
Vbx=330.75 Vbx=273.84 82.79 Max-min. 0.584-0.061
Vhy=321.03 Vhy=274.22 8284 VIGA 25.608 7419.1
Max-min, 0.617-0.108

ell
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PLANTA 2

La estructura considerada corresponde a la planta arquitecténica nimero 2, la
cual es de forma rectangular. Las dimensiones en planta son de 13.0 mts x 26.0 mts,
con claros de vigas de 5.20 mts en la direccién y-y, y de 6.50 n_1_ts en la direccion x-x.
La planta sera desarroliada en edificios de 5,10,y 15 niveles respectivamente, sin variar
ninguna de sus caracteristicas geométricas. La altura de entrepiso a tomar sera de
3.50 mts.

Cada entrepiso estd constituido, ademas de los elementos estructuréles
principales, por paredes perimetrales de 3.05 mts de altura con un espesor de 15 cms;
y por paredes internas de 3.0 mts de altura con un espesor de 10 cms. Los materiales
con que estdn hechas dichas paredes son bloques de concreto de 15x20x40 y

10x20x40 cms respectivamente.

Cada nivel esta consfituido ademas por una losa prefabricada del tipo Precon
J4-10 , en la cual las viguetas poseen una luz maxima de 4.00 mts ( calculada para
entrepisos dé oficinas con carga mueria de 100 Kg/m2 y carga viva de 250 Kg/m2) ,y
estan separadas a cada 70 cms eje a eje . La bovedilia estéd compuesta ﬁe blogue de
mamposteria de concreto de 10x20x60 cms. Asi mismo incluye una electromalla para
refuerzo por temperatura, y un topping de concreto de 7.5 cms de espesor;

conformando de esta forma una losa con un espesor total de 17.5 cms.



anteriormente, y posee una pendiente mayor al 5%.
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La cubierta estd compuesta por el sistema de losa prefabricada descrita

E! edificio se encuentra ubicado en San Salvador, y es utilizado para oficinas.

Esta estructurado a base de marcos de acero no arriostrados y con detallado especial.

Las cargas utilizadas para el disefio son las siguientes:

3. Cargas muertas:

Losa aligerada (sistema vigueta + bovedilla).............

Cielo falso + Inst. elect. ............ 30 Kg/m2
Imperfecciones ..........cccocceevvnnninne 20 Kg/m2
Enladrillado .......cccoceveriiererreveneceennn. 120 Kg/m2
Paredes e=15CmMs .....cccccvviveereenenne 250 Kg/m2
Paredes e=10CmSs ...ceovveevireneeceenns _ 200 Kg/m2

Topping de concreto sobre losa e =7.5cms ..........

4. Cargas vivas:

Para pisos intermedios : Cvmax = 250 Kg/m2
Cvinst = 180 Kg/im2
Para cubierta: Cvmax = 100 Kg/m2

Cvinst = 50 Kg/m2

240 Kg/m2

142 Kg/m2

Asi mismo, los factores utilizados para el analisis sismico son:

e A=04 zonal

e 1=1.20, para oficinas
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s Perfll de suelo S2 ; Co=2.75, To=0.5
e R =12, marcos de acero no arriostrados y con detallado especial

¢ Limite de deriva de entrepiso =.0.015%(altura de entrepiso)
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Tabla 4 : Planta 2 Propuesta 1

PROPUESTA 1 —
EDIFICIO NIVEL [ELEMENTO |SECCION PERIODO FUN DESP. TOTAL Deriva Plast.
5 niveles Azotea Columna W14X211
Viga prin. wW18X158
Viga sec. W14X109
1% a 4° Columna W14X550 |Tx=0.8812seg 18.32 cm 4.80cm
Vigaprine. X W18X211 (2do. Nivel)
Viga princ. Y W18X158
Viga Sec. W14X120
10 niveles  |Azotea Columna W14X605
Viga prin. X W27X370
Viga prin. Y W24X207
Viga sec. W14X120 .
a9 Columna W14XE05 |Tx = 1.3807sep 35.92em 4816cm
Viga princ. X W27X370 (2do. Nivel)
Viga princ, Y W24X207
Viga Sec. W14X120
15 niveles  |Azotea-6° Columna W14X605
Viga prin. X W27X336
Viga prin. Y W24X207
Viga sec. W14X120
1°a & Columna W14X730 [Tx = 1.9884seg 63.05 cm 525¢cm
Viga piinc. X W27X336 {3ar. Nivel)
Viga princ. Y W24X207
Viga Sec. W14X120
_ ESFUERZOS Peso Sism. Observaciones
er. Permisib] Vbasal(Ton)] ELEMENTO JESFUERZOS {Ton)
COLUMNA
Max. - min 0.312-0.113 *Acera A36
VIGA~
§525cms | Vbx=277.5 |Max - min 0.323-0.084 3857.6
Vby = 277.5 |VIGA SEC. * Eje fuerte de
Max. - min 0.925-0.734 columnas en
direccion Y-Y
COLUMNA
Nax. - min 0.590-0.075
VIGA
525ems | Vbx=461.5 |Max. - min 0.266-0.059 8257.8 *Error en la asig-
Vby = 506.0 |VIGA SEC. nacion de el mate-
Mau. - min 0.785-0.620 rial parala losa
dentro de ETABS
En |lugar de con-
COLUMNA cretc se tomo
Max. - min 0.647-0.154 acero.
VIGA
525cms | Vbx=549.6 |Max, - min 0.352-0.063 125424 *Viguetas cargan-
Vby = 5390.4 |ViIGA SEC. do en direccidn
Max. - min 0.785-0,062 XX

178
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Tabla § : Planta 2 Propuesta 2

PROPUESTA 2 —_—
EDIFICIO NIVEL JELEMENTO |SECCION | PERIODO DESP. TOTAL Deriva Plast
5 niveles Azotea
Columna WidX311
a VigaX W1BX143 |Ty=0.8612seg 16,80 cm 4,824 cm
Viga Y W18X86 (2° nivel)
1B
10 niveles  |Azotea-8°  Columna W1AX342
Viga X W18X143
Viga ¥ WMEXO7 |Ty=14423seq 39.90 cm §25em
1°a? Coiumna W14X500 {3° nivel)
Viga X W18X143
Viga Y W18X130
15 niveles  |Azotea-11°  Columna W14X605
Viga X W24X207
Viga Y W18X175 [Ty =1.9310seg 58,50 cm 525cm
1° a 10° Columna W14X665 (4° nivel)
Viga X W24X207
Viga Y W18X175
| ESFUERZOS Peso Sism. Observaciones
ber. Permisibf Vbasal(Ton)] ELEMENTO |[ESFUERZOS {Ton)
*Acero A36
COLUMNA
525 ems | Vbx=147.90 {Max. - min 0.307-0.053 “Se cambib la
Vby=147.90 |[VIGA 3589.8 diteccion de las
Max. - min 0.281-0.042 vigueias a Y-Y;
Se eliminarén
Vigas secundarias
COLUMNA
525cms | Vbx=144.59 |Max. - min 0.446-0.064 * Eje fuerte de
Vby=144.59 |VIGA 7923.8 columnas en
Max. - min 0.410-0.050 direccion X-X
*Error en la asig-
nacién de el mate-
COLUMNA rial para la losa
525cms | Vbx=259.01 JMax - min 0.467-0.046 127327 dentro de ETABS
Vby=259.01 [VIGA En lugar de con-
Max. - min 0.307-0.040 creto se tomd
acero.
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Tabla 6 :-Planta 2 Propuasta 3

PROPUESTA ACTUAL PLANTA 2
JEDIFICIO __INIVEL JELEMENTO _JSECCION PERIODO DESP. TOTAL Deriva plistica Der. Permisible
S niveles Azotea Columna W14X80
Viga WI6X26 | Ty = 0.5499seg 18.47 cm 5.120 cm 5.25 cms
1" a & Columna W14X159 |Tx = 0.6231seg (2" nivel)
Viga W18X40
t0Onivoles  |Azolea Columna W14X80
Vige W16X26 |Tywm 1.4577s0g 44,02¢m 5.300 cm §.25cms
6" af Columna WiI4X103 [Tx= 1.0404580 (®* nivel)
Viga WMEX40
1"a 5 Ceolumnna Wi14X233
Viga W18XE5
15 niveles  |Azotea Columna W14X90
Viga W16X26 [Ty = 1,91655eg 63.62 em 5.104 cm 5.25 cms
8 a 14° Columna W14X257 |Tx = 1.3560s0g {4* nivel)
Viga W21X57
1"a? Columna W14X342
. Viga W21X68
. _ ESFUERZOS PESGIAREA .Peso Siem,
[VbasaiTon)] Vbdin(Ton)|_Porcentaje_| ELEMENTO| ESFUERZOS | (Ko/m2)/(Lbipie2) {Ton)
COLUMNA 84,61
Vire123.50 1 Vb 107,83 87.31 Max. - min 0.397-0.060 1599.2
Voy=146.60 | Vby=131.72 89.85 VIGA - 18.35 .
Max. - min 1.000-0_:178 —
COLUMNA 131.07
Viex=189.00  Vix=155.52 82.25 Max. - min 0.446-0.070
Vby=236.76 | Vby=189.75 BO.14 VIGA 26.80 2508.4
Max. - min 1.000-0.161
COLUMNA, 17751
Vie=250.90 | Vir=210.93 84,07 Max, - min 0.484-0.080
Vby=316.07 | Vby=255.82 8084 |vica 36.30 £587.1
Max, - min 1.000-0.154
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PLANTA 3

La estructura considerada corresponde a la planta arquitectonica niimero 3, la
cual se detalla a continuacién. Las dimensiones en pianta son de 35.0 mts x 35.0 r;1ts,
con claros de vigas de 5.83 mts. La planta sera desarrollada en edificios de 5,10,y 15
niveles respectivamente, sin‘variar ninguna de sus caracteristicas geométricas. La

altura de entrepiso a tomar sera de 3.50 mts.

Cada entrepiéo estd constituido, ademas de los elementos estructurales
principales, por paredes perimetrales de 3.05 mts de altura con un espesor de 15 cms ;
y por paredes internas de 3.0 mts de altura con un espesor de 10 cms, Los materiales
con que estan hechas dichas paredes son bloques de concretc de 15x20x40 y

10x20x40 cms respectivamente.

Cada nivel esté constituido ademéas por una losa densa de 15cms de espesor,

la cual conforma con los otros elementos estructurales un diafragma rigido.

La cubierta estad compuesta por una losa densa de 15 cms de espesor y con

pendiente mayor al 5%.

E! edificio se encuentra ubicado en San Salvador, y es utilizado para oficinas.
r

Esta estructurado a base de marcos de acero no arriostrados y con detallado especial.
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Las cargas utilizadas para el disefio son las siguientes:

5. Cargas muertas:

¢ Losadensae=15Cms.......cccccecrennee 360 Kg/m2
+« Cielo faiso + Inst. elect. ............ 30 Kg/m2
o Imperfecciones .......ccccvecevrerannn. 20 Kg/m2
+ Enladrillado ............... tessseesarssnsreann 120 Kg/m2
e Paredes e=15CmS .....ccccccvicivcnriennes 250 Kg/m2
o Paredes e=10CMS woooeevereeereervenes 200 Kg/m2

6. Cargas vivas: | -
¢ Para pisos intermedios: Cvmax = 250 Kg/m2
Cvinst= 180 Kg/m2
e Paracubierta: Cvmax =100 Kg/m2

Cvinst= 50 Kg/m2

Asi mismo, los factores utilizados para el andlisis sismico son:
¢ A=04 zonal
e [=1.20, para oficinas
» Perfil de suelo S2; Co=2.75, To=0.5
e R =12, marcos de acero no arriostrados y con detallado especial

¢ Limite de deriva de entrepiso = 0.015*(altura de entrepiso)



185

6.0D £.00 B6.00 - 6,00 6.00
T UL LRI 14 H
B.00
1
LI 17 1T 11
6.0Q
h 3
T Tt
E.0D
N b . "
it UL LA T
6,00
B T H
5.00
s
¥ LB} T

PLANTA 3

Fig. 6.7

PROPUESTA 1



Tabla 7: Planta 3 Propuesta 1

__ PROPUESTA 1
EDIFICIO NIVEL |JELEMENTO |SECCION JPERIODO FUN DESP. TOTAL Deriva plastica
5 niveles Azotea Columna W14X257
Viga W16X100 [Ty = 0.8826seg 17.56 cm 5.07 ¢cm
1° a4°® Columna W14X257 (2do. Nivel)
Viga W16X100
10 niveles Azotea-6° Columna wW14211
Viga W16X100 |Ty = 1.534 seq 42.06 cm 5.324 cm
1° a 5° Columna W14X311 (6° nivel)
Viga W18X130
15 niveles Azotes-8° Columna W14X426
Viga W18X106 |Ty = 1.966 seg 60.34 cm 4.96 cm
1°a7° Columna W14X605 {Bo.. Nivel)
Viga W18X175
_ ESFUERZOS Peso Sism. | Observaciones
Der. Permisible Vbasai{ton) | ELEMENTO |ESFUERZOS| (Ton)
COLUMNA *Acero A36
525 cms Vbx=263.16 Max-min. 0.294-0.055 3857.4
Vby=263.16 VIGA *Dimensién en
Max-min. 0.263-0.065 planta 30x30 mts
COLUMNA
5.25 cms Vbx=389.77 Max-min. 0.305-0.054 7904.03 *Eje fuerte de
Vby=389.77 VIGA columnas en
Max-min. 0.288-0.052 direcclon X-X
COLUMNA
5.25 cms Vbx=528.9 Max-min. 0.353-0.047 12733.8 *Espesor de losa
Vby=528.9 VIGA densa utilizado
Max-min. 0.304-0.081 e=10 cms

ggl
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Tabla 8: Planta 3 Propuesta 2

PROPUESTA 2 .
EDIFICIO NIVEL [ELEMENTO JSECCION PERIODO '] DESP. TOTAL Deriva plastica
5 niveles Azotea
a Columna W14X257 |Ty=0.8941seg 18.46 cm 525ecm
1° Viga W1BXT77 (2° nivel)
10 niveles Azotea-6° Columna W14X370
Viga W1BX77 |Ty=1.5016seg 41.30 e 5.05 cm
1° a 5° Columna W14X426 (6° nivel)
Viga wW18X119
15 niveles Azotea-8° Columna W14X426
: \Viga W18X86 |Ty=1.8555seg 56.74 ¢m 4,752 cm
1°a7® Columna W14X605 : (8° nivel)
Viga W18X192
__ _ESFUERZOS Peso Sism. “Observaciones
Der. Permisible Vbasal(Ton) |ELEMENTO |JESFUERZOS) {Ton)
COLUMNA - *Acero A36
5.25 cms Vbx=364.17 Max.-min 0.272-0.058 35998 *Planta 30x30 mis
Vby=323.09 VIGA .
IMax.-min 0.334-0.081 * Columnas Peri-
COLUMNA metrales con eje
525 cms Vbx=295.63 Max.-min 0.264-0.052 7923.8 fuerte siguien-
Vby=295.63 VIGA do el perimetro
Max.-min 0.350-0.099 del edificio.
‘ COLUMNA
5.25 cms Vbx=528.85 Max.-min 0.263-0.048 12732.7 *Espesor de losa
VVby=528.85 VIGA densa ufilizado
fMax.-min 0.352-0.089 "~ e=10 cms

88t
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Tabla 9: Planta 3 Propuesta 3

PROPUESTA ACTUAL PLANTA3

EDIFICIO NIVEL ELEMENTO |SECCION PERIQDO DESP. TOTAL Derlva plistica Der. Permisible
5 niveles Azolea Columna W1AXg0
Viga W1BX26 |Tx=0.8721seg 19.62 cm 5,208 cm 5.25 cms
1°a 4° Columna W14X159 [Ty =0.87289seg (2° nivel)
Viga W16X40 )
10 niveles Azotea Columna W14X90 .
Viga W16X26 [Tx=1.4134seg 42.02em 5.208 cm 5.25cms
6°a 9 Columna W14X176 |Ty=1.4131seg {6° n'rvel)
Viga W16X45
1 a 5° Columna W14X233
Viga W18X71
19 niveles Azotea Columna W14X80
Viga WI1BX26 |Tx=1.9973seg 66,00 cm 5400cm 5.25¢cms
8% a 14° Columna Wi4X233 |Ty = 1.8968seg (4° nivel)
Viga VW18X55 ' .
1°a 7 Columna W14X311
Viga W1BX71
ESFUERZOS PESQIAREA Peso Sism,
Vbasal{Ton} Vbdin[Ton) Porcentaje |ELEMENTO ESFUERZOS | {Kg/m2)/{Lb/ple2) {Ton)
COLUMNA 65.14
Vbx=400.70 Vbx=349.54 B7.23 Max.-min 0.438-0.090 5279.1
Vby=400.50 Vby=349.41 87.24 VIGA 3,32
Mayx.-min 0.507-0.167
COLUMNA 91.10
Vbx=624,30 Vbx=515.26 82.53 Max.-min 0.529-0,072
Vby=624.40 Vby=515.49 82.56 VIGA 18.683 113477
Max.-min 0.597-0.143
COLUMNA 115.40
Vbx=773.40 Vbx=645.02 83.40 Max.-min 0.579-0.072
Vby=773.50 Vby=645.35 83.43 VIGA 23.60 17701.7
Max.-min 0.601-0.133
I

. 061
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Seleccién de propuesta a utilizar:
En todas las plantas la propuesta aceptada fue ia numero 3, por Ias claras

ventajas que presenta frente a las dos primeras propuestas.,

Debido a las secciones excesivamente pesadas que se habian obtenido en las
propﬁestas anteriores, se decidié reforzar el perimetro de todas las plantas colocande
columnas en el centro de cada claro, con su direccion fuerte en el sentido del perimetro
de la estructura. Como se puede notar en los resultados, se obtuvieron valores de
periodos, desplazamientos, y cortantes basales similares a las propuestas anteriores,
pero con secciones substantivamente mas livianas y mas .eficientes, ya que las
razones de esfuerzos aceptados por dichos elementos aicanzaron valores hasta de

0.6, cuando en las propuestas anteriores el tope habia sido de 0.4.

Asi mismo se realizdé un analisis espectiral — modal para todos los edificios, con
el fin de comparar los valores de cortante basal dinamico con los de cortante basal
estatico (obtenidos anteriormente con e! método de las Fuerzas laterales Estaticas). De
los resultados se pueden observar valores ligeramente menores, donde el cortante

basal dinarico representa cerca del 80% del valor de cortante basal estatico.

Es de hacer notar que la inclusiéon de columnas al centro de los claros de los
marcos perimetrales, en alguna medida proporciona a éstos marcos un
comportamiento de marco arriostrado, lo cual le proporciona mayor rigidez para

soportar la accion de las fuerzas |laterales actuantes. Anteriormente se habian colocado
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Revision de aspectos importantes en el disefio de los edficios de 5, 10.y 15

niveles :

¢ Revision de la estrategia de disefio de columna fuerte ~ viga débil

Debido a que para el disefio de los edificios se ufilizé el método LRFD-AISC, y
ya que el programa que se utilizé (ETABS) no toma en cuenta provisiones de disefio
sismico cuando disefia por dicho método, la revisidon de la concordancia con la
estrategia de disefo de columna fuerte — viga débil tuvo que hacerse de forma manual,

haciendo uso para tal caso de pequeias hojas electronicas de Microsoft Excel.

De las provisiones de disefio sismico que propone el Método LRFD-AISC (las
cuales se pueden ver en el Capitulo 2 de éste documento), se tomé la seccion
concemniente a las resistencias relativas viga-columna en un nudo, aplicando
especificamente las ecuaciones (2-12) y (2-13), de las cuales se deduce que en
cualquier nudo de la estructura se deben de utilizar columnas con una resistencia
mayor a la de las vigas, e incluso se hace una revision de la resistencia a cortante de la
zona del panel, que pretende que a la hora de que la estructura se comporte ante un
sismo, la mayor parte de |a energia sismica sea disipada por las vigas, 0 en todo caso
por la zona del pane! del nude, pero tratando en todo caso que los dafios no lleguen
hasta la columna, ya que esto pudiera llevar al colapso local del entrepiso en cuestion,

y muy posiblemente a la estructura en su totalidad.
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Es de hacer notar que en nuestro caso la aplicacion de las ecuaciones antes
mencionadas para los edificios en estudio, resulté bastante sencilla, ya que como se
puede ver en las propuestas de disefo, para todos los edificios se propuso una sola
seccidn de vigas y columnas para un entrepiso determinado, por lo cual no se pueden
observar diferentes secciones en las direcciones X y Y de la planta de cualquier
entrepiso. El andlisis se realizd proponiendo secciones de columna y de vigas que
cumplieran con que la inercia fuerte de la viga debia ser menor que la inercia débil de
la columna. Esto se hizo debido a que en los diferentes ejes de la planta de cualquier
entrepiso se puede observar que no todas las columnas estan colocadas en la misma
direccién, por lo cual ia viga llega en algunos casos a unirse al sentido fuerte de la
columna y en otros al sentido débil; de tal forma que analizando la inercia fuerte de la

viga contra la inercia débil de la columna, quedaban cubiertas las dos tipos de uniones

antes mencionadas.

Una vez se tenia ésEBgidas las secciones de vigas y columnas del nudo a
analizar, se aplicaban las ecuaciones (2-12) y (2-13) de las provisiones de disefo
sismico que plantea el LRFD-AISC, y evaluar asi su utilizacién partiendo de la base de
la estrategia de columna fuerte-viga débil. Si dichas secciones no cumplian con las
dos ecuaciones (tenian que cumplir al menos con una de elias), entonices se regresaba
hasta el proceso de seleccion explicado anteriormente, y asi sucesivamente hasta

llegar a las secciones adecuadas.

A continuacion se presentan las ecuaciones (2-12) y (2-13):



Ecuacion 2-12

Ecuacion 2-13
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» Inclusién de efectos de Torsion en el analisis

Los efectos de torsién fueron tomados en el andlisis a la hora del disefio
utilizando el programa ETABS.

- Segun la Norma Técnica para Disefio por Sismo en su seccion 4.4.3: “ El
momento torsionante de disefioc de un entrepiso dado, sera el que resulte de las
excentricidades entre las fuerzas de disefio aplicadas en los pisos superiores a ese
entrepiso y los elementos resist_entes verticales en ese entrepiso, incrementado por un
momento torsionante accidental”. Como éomplemento en ia seccion 4.4.4 define:"El
momento torsionante accidental se determinara asumiendo que en cada piso la masa
esta desplazada a ambos lados del centro de masa calculado, una distancia igual al
5% de la dimensién del edificio en ese piso en direccion perpendicular a las fuerzas en
consideracion.”

Ambos efectos son tomados en cuenta en el procesamiento de la estructura
hecho mediante el programa ETABS. En el primer casé el programa define el centro de
rigidez de cada entrepiso, asi como su centro de cortante; los cuales, para nuestro
caso, por el hecho de tomar edificios regulares con plantas perfectamente simétricas
en todas direcciones, coinciden perfectamente y por lo tanto no generan ningan efecto
sobre la estructura. El Gnico efecto generado es el de torsidbn accidental, el cual es
tomado en cuenta en el programa al momento de modelar la estructura y definir el tipo
de fuerzas laterales que se quiere utilizar, en la parte de “LOADING""LATERAL"(ver
"ETABS USER'S GUIDE" versidén 6.20, pags. 184-193).Para nuestro caso en esta
seccion utilizamos las fuerzas lateraies estaticas definidas por el UBC 94, y dentro de

la misma pantalla (asignacion de fuerzas laterales) el programa permite la opcion
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de introducir los valores de excentricidad de disefio (5% del lado perpendicular a la

direccién de la fuerza aplicada) para cada piso de la estructura.
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6.2. Andlisis de Colapso

El analisis fue realizado para los nueve ediﬁcios disefiados anteriormente .

Debido a que el-programa a utilizar fue el DRAIN-ZDX, el cual contempla sdlo
un analisis bidimensional, se tuvo que escoger el marco mas representativo de cada
-edificio, ya que los edificios fueron estructurados de una forma en la cual no todos los
marcos tenian la m‘isma rigidez o carga lateral (como es lo usual en el disefio por
cargas estaticas laterales que se realiza en el pais); lo cual hizo surgir la duda sobre si
escoger un marco central o uno perimetral. Por tal motivo se realizo un analisis para
verificar cual de éstos dos marcos tomaba mayor carga lateral. Los resultados se

‘muestran en |a fabla 11 :

PORCENTAJE DE FUERZA LATERAL POR MARCO
PLANTA EDIFICIO MARCO % DE FUERZA LATERAL QUE TOMA

nimetral . G8.60 .30

1 5 Intemo 31.40 10.47
Cuadrado Perimetral 69.00 34.50
22 x 22 mis 10 intemo’ 31.00 10.33
Perimetral 60.92 — 30.46

15 intemo 35.08 ~ 13,03

— [Penimetral e5.08 r2:rs

5 Intemo 34.92 8.73
2 Perimetral 53,16 258
Recténgular 10 intemo 4084 10.21
13 x 26 mts Perimetral 5468 27.34
15 intemo 45.32 11.33

Perimetral 60.92 30.45

5 intemo 39.08 7.82

3 Perimetral 5854 — 29.27

Pilanta Comiin 10 Imtemno 41.46 8.29
35 x 35 mts. Penmetral 60.94 3047
15 Intemo 39.06 7.81

TABLA 11

Como se puede ver en la tabla, los marcos perimetrales toman casi el 70% de

la carga lateral del edificio, e individuaimente toman casi 3 veces la carga que toma un
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marco central; por lo cual para todos los edificios en estudio se decidid que el andlisis
se realizaria para _el marco perimetral con menos rigidez iateral.

Para los 3 tipos de plantas se obtuvieron diferentes valores de ductilidad global
y resistencia basados en los estados limites de servicio y de falla respectivamente. Lo
anterior fue posible debido a que todos los edificios analizados alcanzaron primero el

estado limite de servicio que el de falla.

a) Estado limite de servicio :
El analisis se realizé para los nueve edificios contemplados anteriormente, y los

resultados se presentan en la tabla 12, y en las figuras 6.10-6.15;

‘ ESTADO LIMITE DE SERVICIO
[ PCANTA | EOFICID | WARCC | RESISIENCIA | DOCT. GLOBAL |
Penimetral 3,023 3,085
1 5 interno 5,745 1,563
Cuadrado Perimetral 2,795 3,725
22x22 mts 10 Interno 3,825 1,648
Perimetral 2,392 3,212
15 interno 3,665 1,667
Perimetral 3,034 478
5 interno 7,040 2,760
2 Perimetral 2,601 3,444
Rectangular 10 Interno 5.895 2,710
13 x 26 mts Perimetral 2,526 2,921
15 Interno 5,060 2,390
Ferimetral 2,756 3,425
. 5 Interno 4,178 1,723
3 Perimetral 2,515 3,638
Planta Comiin 10 interno 4,147 1,631
35 x 35 mts. Perimetral 1,992 3,127
T fnterno 5,026 1,646

TABLA 12
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lLos valorés de Ductilidad y Resistencia para los marcos internos son
mostrados solo para efectos de comparacién, ya que el analisis al final fue

dirigido para los marcos perimetrales.

Para el estado limite de servicio se tomd como parametro el sobrepasar el

desplazamiento relativo pemmisible por la Norma Técnica para Disefio por Sismo

(deriva de entrepiso) .

El procedimiento que se siguid para obtener fos valores de ductilidad y
resistencia para como se detalla a continuacion:

Al procesar cada uno de los archivos de entrada, el programa forma una serie
de directorios de salida, en donde nos interesa revisar principalmente e! .OUT. De este
se obtendra el paso al cual se forma la primera articulacion plastica y por io tanto el
despiazamiento de fluencia; luego se obtendra el desplazamiento ultimo, el cual sera
aquel para el ‘cual se forma el primer mecanismo de falla, ya sea por numer6 de
articulaciones plasticas, por mecanismo de nodo o por efecto de funcionalidad es decir
la deriva de entrepiso. Al hacer el cociente de estos dos valores resulta el valorde la
Ductilidad global para la estructura analizada. El factor al cual se obtiene el primer

mecanismo de falla, sera la Resistencia de dicha estructura.

Como se puede ver en la tabla 12 y en las figuras 6.10-6.15 , para el estado
limite de servicio en las 3 plantas se obtuvieron ductilidades globales relativamente
bajas que no sobrepasan el valor de 4 para ninguna de las alturas estudiadas. Es de

hacer notar que tanto ia resistencia como la ductilidad van bajando a medida aumenta
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la altura del edificio en estudio, llegando a alcanzar valores de 1.992 y 2.921
respectivamente en los edificios de 15 plantas.
Los edificios con planta arquitecténica del tipo 2 (rectangular) son los que

presentan mayores valores de ductitidad y resistencia a la hora de sobrepasar la deriva

de entrepiso.

Es importante resaltar que hasta éste punto en ninguno de los edificios
estudiados se han presentado articulaciones plasticas en columnas , sino que sélo en
vigas ; con lo cual se cumple con la estrategia de disefio adoptada de columna fuerte-
viga débil. La mayor cantidad de rétulas plasticas se obtuvieron en niveles intermedios

donde se presentan cambios de seccién de vigas y columnas. {ver figuras 6.22-6.30)

Segun la NTDS al alcanzar éste punto de eétado limite de servicio, se ha
afectado el correcto funcionamiento de Ia estructura, pero todavia posee capacidad
para soportar cargas ; por lo cual se continué amplificando la carga lateral hasta llevar
a la estructura al estado limite de falla, es decir, aque! punto donde se presentan dafios

ireversibles en la estructura al haberse agotado su capacidad de carga.
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b) Estado limite de falla :

Se presenta a continuacién la tabla 13 con ios valores obtenidos de Ductilidad y
Resistencia, cuando e! edificio sobrepasa el estado limite de falla, y en las figuras 6.18

a6.21.

| ESTADO LIMITE DE FALLA ] l
PLANTA EDIFICIO MARCO RESISTENCIA DUCT. GLOBAL

1 5 Perimetral 6.361 70.580

* Cuadrado 10 Perimetral 4.189 21,390
22 x22 mts 15 Perimetral 4.490 31.800
2 : 5 JPerimetral 11.937 . 207.240
Rectangular 10 Perimetral 7.466 98.740
13 x 26 mts 15 Perimetral 7.714 | 84.840
3 5 Perimetral 3.816 36.660
Planta Com(n 10 Perimetral 3.835 26.010
35 x 35 mts. 15 Perimetral 3.732 22.710

TABLA 13

Para el estado limite de falla , se tomé como parametro indicativo cualquiera de

ios mecanismos [14] que a continuacién se detalian:

Se forman tantas rotulas plasticas que el sistema se vuelve inestable.

Se exceden valores maximos de giro en alguna de las secciones.

Se exceden valores maximos de corte en aiguna de las secciones.

Se forma una rotula plastica en aiguna columna.
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Como se puede ver en la tabla 13 y en las figuras 6.16-6.21, los edificios con
menores valores_ de resistencia y ductilidad global son los de las plantas
arquitectdnicas cuadradas 1 y 3. En todos los casos ‘el mecanismo de falla
prevaleciente es el exceder la capacidad de giro de las secciones de todos los

elementos que llegan a un nudo en particular.

Los valores de resistencia y ductilidad obtenidos disminuyen a medida aumenta
la altura, siendo los edificios de 5§ niveles los de valores mas altos en los 3 tipos de
plantas. Asi mismo, se puede notar una clara diferencia entre los edificios de la planta
rectangular y los de las plantas cuadradas, teniendo éstos ditimos valores de ductilidad
substantivamente bajos respecto de los primeros.

Hasta éste punto se presentan articulaciones plasticas en todas las vigas de
todos los edificios, no asi en columnas, donde todavia existen elementos sin
rotular.{ver figuras 6.22-6.30)

Es de hacer notar que las primeras columnas que rotulan son las del primer
nivel en sus nudos inferiores, aunque sin llegar a formar un mecanismo de falia en esa

parte.

Con el objetivo de observar con mas detalle el comportamiento de las
estructuras es que se dibujo para cada tipo de edificio, mapas de articulaciones
plasticas (figuras 6.22-6.30), obteniendo la cantidad de ellas que hacen sobrepasar la
deriva de entrepiso, que es el modo de falla que predomina en todas las estructuras

que se han estudiado. Se obtuvieron ademas, la cantidad de articulaciones, para el
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cual se forma un mecanismo que haga colapsar la estructura, que para el caso el

modo de falla fue el de nodo.
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LIMITE DE SERVICIO
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LIMITE DE FALLA
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ANALISIS DE COLAPSO
MAPAS DE ARTICULACIONES
 PLASTICAS
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ANALISIS DE COLAPSO( PUSH—OVER )
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6.3. Analisis Paso a Paso

El analisis se inicid con la seleccién del acelerograma a utilizar. Los
acelerogramas estudiados fueron los registros para el sismo de 1986 [15] de las
estaciones del Hotel Sheraton, Instituto Geografico Nacional (IGN), Centro de
Investigaciones Geotécnicas (CIG), Instituto de Vivienda Urbana (IVU), Universidad
Centroamericana “José Simeodn Cafias” ; éstos para los edificios de 5,10 y 15 niveles

de las 3 plantas arquitecténicas en cuestién.

Para los edificios de 15 niveles ademas se evaluaron sismos de periodos mas
largos como son sismos de la costa de El Salvador'®, sismo de El Centro de 1940 en
C‘_alifornia, el sismo de Vifia del Mar en Chile, registro del sismo de México en 1985 por
la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (SCT), y el registro del sismo del Valle

de San Fernando, California[15].

Para escoger el registro a utilizar se utilizé el Indice de Ductilidad Demandada
(IDD) [14] como parametro de medicion cie los dafos que el sismo podria occasionar a
la estructura. Dicho indice se obtiene realizando el anélisis dinamico no lineal “paso a
paso” en la estructura, y asi poder determinar las ductilidades locales demandadas de
todos los. elementos de la estructura; por lo cual et IDD se define como la raiz
cuadrada de la sumatoria del cuadrado de las ductilidades locales demandadas en
cada extremo de cada elemento de la estructura dividido por el numero total de

elementos.
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Antes de obtener el IDD, se escogié la componente mas violenta del
acelerograma de ¢ada sismo, tomando como base el maximo valor de aceleracién. Es
asi como se escogid una componente por cada sismo, y se obtuvo para ella el valor del
IDD. Los resultados se presentan en la tabla 14 y figura 6.31, para edificios de la planta

1(representativos de la planta cuadrada) y para la planta 2 (rectangular):

REGISTRO| PLANTAS 1{CUADRADA) PLANTA 2 (RECTANGULAR
S NIVELES MO NIVELES & NIVELES |10 NIVELES
IGN-270 11.650 5.250 8.180 6.700
ClG-80 10.550 4.300 7.030 5.800
VU-180 8.490 7.990
CR-0 6.220 — 8.770 —_—
UCA-90 8.490 6.000 —_—
SHER-270 5.670 4.430 ——
TABLA 14

Donde :
IGN-270: componente a 270 grados del registro del Institl_Jto Geogréfico
Nacional.
CIG-90: componente a 90 grados del registro del Centro de Investigaciones
Geotécnico.
IVU-180: componente a 180 grados del registro del Instituto de Vivienda
Urbano
CR-0: componente a 0 grados del registro de la estacion del Camino Real
UCA-80: componente a 90 grados del registro de la UCA
SHER-270: componente a 270 grados del registro de la estacion del Hotel
Sheraton

-———— : No considerado por ser menor que los registros de IGN y CIG.
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Como se puede notar el registro méas dafiino para los tres tipos de edificios
estudiados fue la componente a 270 grados del IGN, tanto para los edificios de 5 como
de 10 niveles. Para los edificios de 15 niveles, se observé la misma tendencia que en

los anteriores, pero los valores de IDD eran tan pequefios que se decidid no incluirlos

en la tabla 14.

Una vez que se habia escogido el registro mas dafiino se procedi6 a realizar el

analisis paso a paso para los diferentes edificios en estudio.

El parametro de medicién de dafios en los diferentes elementos estructurales
fue el Balance de Ductilidad [14], el cual se define como la diferencia existente entre la
Ductilidad Ofrecida y la Ductilidad demandada en cada extremo del elemento. La
Ductilidad ofrecida se define como la capacidad de disipar energia sismica y de
aceptar deformaciones post-elasticas sin perdida sustancial de resistencia que posee
un elemento por sus caracteristicas geométricas propias; mientras que la ductilidad
demandada seria aguella que presenta el elemento ante la accion de cargas ciclicas,
como seria en éste caso las fuerzas sismicas. Por lo tanto un Balance de Ductilidad
(BD) negativo representaria darios irreversibles en el elemento; mientras gue un BD
positivo significaria que el elemento todavia presenta reservas que le permiten resistir

la accién de las cargas actuantes.

Las diferentes ductilidades se obtuvieron como ia division de la rotacion maxima
que alcanza el elemento entre su rotacidn al momento de alcanzar ia fiuencia. La

rotacion de fluencia se obtuvo de la formula:



231

6 =[p]*[n/2] ¢ = Curvatura de fluencia (1/cm)

h = Peralte total de la seccién

$=— M = Momento de fluencia de la seccion

E = Médulo de elasticidad del acero (2.03 E6 Kg/cm2)

| = Inercia de |la seccidn

. Para el célculo de la ductilidad ofrecida la rotacién méxima se definidé en base a
estudios experimentales antefriores, ya que no se pudo encontrar una relacion
momento-curvatura apropiada, que defina con seguridad el comportamiento del acero
en sus diferentes etapas de carga.

Para tal efecto se presenta a continuacion, un extracto del libro “Ductile Design
of Steel Structures” [11] , escrito por Michael Bruneau, Chia-Ming Uang, y Andrew

Whittaker, capitulo ocho, pagina doscientos setenta y siete:

“Estimaciones de las demandas de rotaciones plasticas para un marco de
momento dado, se obtienen tipicamente de analisis de respuestas histdricas
inelasticas. Dichos resultados son sensibles para modelar asunciones, y varian cuando
se consideran diferentes registros de movimiento del suelo. La cantidad de energia
plastica disipada por las vigas, zona del panel y columnas, sera también una funcidn de

la filosofia de disefio adoptada.



232

Por tales razones, las expectativas generales acerca de las demandas de
rotaciones plasticas para marcos de momento estdn basadas en sintesis de
observéciones de estudios analiticos anteriores. Antes de! terremoto de Northridge, las
maximas rotaciones pléasticas esperadas en vigas ( en ausencia de las deformaciones
plasticas de la zona del panel ), se estimaban en 0.02 radianes, aunque algunos
estudios reportaron valores tan altos como 0.025 radianes. Pequefias demandas de
rotaciones plasticas son obviamente esperadas en marcos flexibles cuyo disefio es de

acuerdo a las limitaciones de deriva especificados en los codigos respectivos.

Después del terremoto de Northridge, la capacidad a rotacion plastica requerida
en las conexiones fue incrementada a 0.03 radianes para construcciones nuevas y
0.025 radianes para modificaciones post—sismicés de edificios existentes. Esta rotacién
fue un valor de consenso desarrollado de acuerde al sismo, basado en andlisis de
marcos de momento apegados a los codigos, utilizando registros historicos del

movimiento del suelo durante el terremoto.”

De acuerdo a lo anterior, se decidid tomar el valor de 0.02 radianes como
rotacion maxima esperada en las secciones “W" utilizadas en el pais para Ia
construccién; tomando en cuenta que algunos parametros como la buena calidad de ia
mano de obra, efectiva supervision estructural, estricta supervision de la calidad de los
materiales y su manejo, no se cumplen a cabalidad; lo cual hace muy dificil gue ios

elementos estructurales lleguen a desarrollar rotaciones plasticas de 0.03 radianes, tal
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como se ha establecido en Estados Unidos después del terremoto de Northridge de

1994.

Para la ductilidad demandada, el valor de rotacidn maxima se obtuvo de los
resultados que proporciona el DRAIN-2DX en su archivo *.OUT, el cual muestra una

envolvente de valores de rotacion para cada uno de los extremos de cada elemento.

Ei analisis se inicié sometiendo los edificios a la accidn de los registros det IGN.

Como se puede ver en ias figuras 6.35-6.43, ninguno de los edificios presenté
dafio en alguno de sus elementos estructurales. Asi mismas, las reservas de
resistencia que presentan dichos elementos son muy altas, debido a que la ductilidad

demandada fue minima.

Al igual que en el andlisis de colapso (Push-Over), los edificios con plania del
tipo rectanguiar (planta No. 2), son los que presentan elementos con reservas de
ductilidad mas altas. Los valores de Balance de ductilidad para los edificios con plantas
cuadradas (1 y 3) presentan valores similares, aunque los de la planta 1 son

relativamente mayores.

Debido al dafio casi nulo que presentaron todos los edificios, se decidid
ampilificar los registros de los sismos que estaban siendo aplicados,hasta que los
edificios presentaran alguna caracteristica de colapso. Para tal efecto se tomd como

parametro de medicion de! colapso cualquier balance de ductilidad negativo que
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apareciera en cualquier extremo de cuaiquier columna del edificio, ya que esto
representaria un desprendimiento en esa parte del elemento, lo cual podria ocasionar
dafios severos en toda la estructura, como pueden ser rupturas severas en vigas y
losas que llegan a la columna, afectando asi al entrepiso en cuestion, y por ende a
todo el edificio. Es de hacer notar que dicho parametro de colapso sélo seria valido si
las vigas aunque presentaran balances de ductilidad negativos en sus extremos,
todavia tuvieran suficiente capacidad a cortante como para sostener la losa del nivel en

cuestion.

Los registros de los sismos se fueron amplificando hasta llevar cada edificio a
situacidn de colapso. Como ya se esperaba, la mayoria de vigas presentaron balances
de ductilidad negativos; por lo cual lo primero que se hizo fue evaluar su capacidad a
cortante, para verificar de ésta forma que todavia no se habia sobrepasado dicha
capacidad, y por lo tanto era acertado el escoger el primer balance de ductilidad
negativo en una columna como parametro de colapso. Para comprobar lo anterior, se
escogieron los edfficios de la planta 1 (tabla 15), debido a que al amplificar el sismo,
fueron los que resultaron con mas dafios (tal como se puede ver en ia tabla 17), ¥
como se puede ver en los resultados los cortantes obtenidos representan de un 20%-

60% de la capacidad maxima de los elementos, lo cual se considera satisfactorio.



235

PLANTA 1 Vobtenido Vu
EDIFICIO NIVEL ELEMENTO SECCION {Ton) (Ton)
5 niveles Azotea Viga W16X26 1213 34 .69
1° a 4° Viga W16X31 16.77 38.863
10 niveles |Azotea Viga ‘W16X26 6.17 34.69
6° a 9° Viga W16X40 20.88 43.19
1° a &° Viga W18X50 31.3 54.65
15 niveles  JAzotea Viga W16X26 13.1 34.69
8° a 14° Viga W16X45 22.2 49.22
1°a 7° Viga W18X80 40 66.95
TABLA 15
EDIFICIO | PLANTA V.AS

1 2.2

5 NIVELES - 2 2.9

3 2.1

1 3.8

10 NIVELES 2 4.5

3 2.1

' 1 5.2

15 NIVELES 2 6.8

3 5.5

TABLA 16
Donde : V.A.S: Valor de amplificacion de sismo del 10 /10/86 en San Salvador

EDIFICIO | PLANTA IDD IDD .COL
1 11.65 24.74
5 NIVELES 2 8.18 27.45
3 10.7 22.11
1 5.25 16.91
10 NIVELES 2 6.7 25.88
3 7 22.14
1 5.7 20.54
15 NIVELES 2 5.25 24.22
3 5.5 24.17

TABLA 17
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Donde :

IDD :Indice de Ductiidad Demandada obtenida de sismo aplicado con
intensidad normal.

IDD COL: Indice de Ductilidad Demandada obtenida de sismo amplificado

hasta llevar el edificio al colapso.

Como se puede ver en la figura 6.32, y en las tablas 16 y 17, los edificios de la
planta No. 2 (rectangular) son los que resistieron mas amplificéciones de los sismos en
cuestion. Los edfficios de las plantas 1y 3 tienen valores parecidos, aunque siempre
los de la planta 1 son relativamente superiores.

Asi mismo se puede ver en las figuras 6.35-6.43, gue antes que se produzca un
balance de ductilidad negativo en una columna, ya lo han presentado Ia mayoria de
vigas en el edificio; lo cual hace pehsar que en todos los caso analizados, la estrategia
de disefio adoptada de columna fuerte-viga débil, fue efectiva, ya gue se logré que
hasta el momento del colapso, la mayoria de columnas presenten todavia importantes
reservas de ductilidad; no ast las vigas, las cuales, tal como se pensaba a la hora del
disefio, iban a ser los elementos encargados de absorber y disipar ia mayor cantidad
de energia sismica que llegara al edificio, y por lo tanto presentarian agotadas sus
reservas de ductilidad antes que las columnas. También es importante hacer ver, que
en todos los edificios analizados, los primeros balances de ductilidad negativos en
columnas se presentan casi al mismo tiempo en los nudos inferiores de todas las

columnas del primer piso, lo cual directamente llevaria a la estructura al colapso.
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Como se pudo observar en las tabias anteriores los edificios de 15 niveles son
los que presentan los menores valores de IDD, lo cual significa que el sismo del 10 de
octubre de 1986 no habria podido excitar a edificio cercanos a esa altura, debido a que
el tiempo en que se produce su aceleracion pico es muy inferior al periodo que poseen
los edificios de 15 niveles; por lo cual se decidid probar que efecto tendrian sismos de
periodos largos sobre dichos edificios, como son algunos sismos de la costa
registrados por el Departamento de Sismoiogia de la UCA, asi como también los
registros de los sismos de Vifia del Mar en Chile del 03 de Marzo de 1985, y el registro
de la SCT del sismo del 19 de septiembre de 1985 en México; los cuales se sabe que
tuvieron su epicentro en el océano. Otros registros utilizados fueron los del Valle de
San Fernando en California del 09 de febrero de 1971, y el de El Centro en California
en 1940, los cuales no fueron sismos originados en la Costa, sino mas bien de caracter

volcanico.

La medida de comparacion para ver en qué grado estos sismos dafaban la
estructura fue el IDD. Asi mismo, todos los sismos fueron probados en el edificio de 15
niveles de la planta 2 (rectangular), el cual como se puede ver en las tablas anteriores,
es el gue registra los menores dafios ocasionados por el registro del IGN del sismo del

10 de octubre de 1986. Los resultados se presentan a continuacién (ver también

figura 6.34);
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REGISTRO DD
VINA 4.55
SCT 4
EL CENTRO 4
SAN FERNANDG 33.62
IGN270 . 5.25
UCA : 4
TABLA 18

Como se puede ver el registro mas darino fue el de San Fernando, mientras
que los de Vifa del Mar, SCT, El Centro, y UCA practicamente no le hicieron ningtn
dafio a la estructura. Es importante verificar que incluso el registro del IGN es mas
daiino para éste tipo de edificio, lo cual deja claro que ia utilizacion de éste registro

para evaluar el comportamiento de edificios disefados bajo las Normas Salvadorefias

es adecuado.
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ANALISIS PASO A PASO
MAPAS DE BALANCES DE
DUCTILIDAD NEGATIVOS



ANALISIS PASO A PASOD
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (BDN)

MARCO EJE 1 DIRECCION  Y-Y
PLANTA 1. EDIFICIO 5 NIVELES
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ANALISIS PASO A PASO
MAPA DE BALANGES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (BDN)
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ANALISIS PASO A PASO
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (BDN)

MARCO EJE 1 DIRECCION  Y-Y
PLANTA 1. EDIFICIO 15 NIVELES
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ANALISIS PASO A PASO
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (BDN)

MARCO EJE 1 DIRECCION  X—X
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ANALISIS PASC A PASO
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (BDN)

MARCO EJE 1 DIRECCION  X-X
PLANTA 2. EDIFICIO 10 NIVELES
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ANALISIS PASO A PASO
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATIVOS (EDN)
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ANALISIS PASO A PASD
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATVOS (SDN)
MARCO EJE 1 DIRECCION  Y-Y
PLANTA 3. EDIFICIO 5 NIVELES
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ANALISIS PASO A PASO
MAPA DE BALANCES DE DUCTILIDAD NEGATMOS (BDN)
MARCO EJE 1  DIRECCION Y=Y
FLANTA 3. EDIFICIO 10 NWVELES
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ANALISIS PASD A PASO
MAPA DE HALANCES DE DLUCTILIDAD NEGATVOS (BDN)
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES.Y RECOMENDACIONES

7.1 Conclusiones

7.1.1 Diseiio de las estructuras:

1.

La posibilidad de utilizar arriostramientos en edificios de 5 niveles 0 mas se vuelve
una necesidad cuando se esta disefiando a base de marcos dictiles resistentes a
momentos, debido a que en todos los casos el disefo de los edificios estuvo
dominado por limites de funcionabilidad (como lo es la deriva de entrepiso) y no de
resistencia. Lo anterior se observa claramente en los resultados de ias propuestas
de disefio 1 y 2, para las cuales se necesita de secciones muy pesadas para tratar
de cumplir con los requisitos de desplazamiento que propone la actual normativa
salvadorefia; no asi con los limites de resistencia, para los cuales dichas secciones
se pueden considerar demasiado scobradas y muy poco eficientes; io cual resulta
bastante comprensible desde el punto de vista que el acero es un material bastante
dlctil y hasta cierto punto flexible, por lo cual los edificios de estructuras de acero
pueden alcanzar grandes desplazamientos ante la accidn de cargas laterales, y
facilmente sobrepasar los limites de desplazamientos que proponen la mayoria de
codigos de disefio. Todo lo contrario se puede ver en los resultados obtenidos
para todos los edificios con |la propuesta de estructuracion nimero 3, en la cual se
incluyeron columnas en medio de los claros de los marcos perimetrales , tomando

hasta cierto punto un comportamiento de marco arriostrado, obteniendo asi
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ventajas sustanciales en cuanto a peso y eficiencia de los elementos estructurales,
ya que los niveles de esfuerzos en los elementos alcanzan va_lores hasta de 0.6,
cuande en las dos propuesias anteriores apenas se liegaba a un 0.3,
proporcionando un incremento de un 100% en el desarrollo de la capacidad
resistente de vigas y columnas.

Al realizar el anélisis espectral modal a t;dos los edificios regulares en estudio, se
pudo observar ia clara diferencia en cuanto a valores de cortante basal se refiere,
obteniéndose valores que representan cerca del 80% del cortante basal estatico, y
el cual al ser utilizado podria proporcionar disenos estructurales mas eficientes en
cuanto a peso y resistencia de los elementos estructurales principales. Dicho valor
al ser obtenido de un andlisis tridimensional, es producto de un analisis mas exacto
de las caracteristicas geomeétricas de la estructura y de un modelo mas real de
movimiento del suelo, por lo cual se podria esperar un estudic mas apegado a las
condiciones reales de comporiamiento del edificio, dejando en duda lo contemplado
en a seccion 3.9 de la Norma Técnica para Disefic por Sismo, en la cual se da
preferencia al disefic por el método de las fuerzas laterales estaticas para
estructuras menores de 70 mis, como las estudiadas en éste frabajo de

investigacion.

Como se puede ver en los resultados del disefio de los edificios, éste se basd mas
que todo en su rigidez que en su resistencia, por lo cual se obtuvo razones de
esfuerzo sustanciaimente bajas (cercanos a 0.3), expresando asi la poca eficiencia

en la utilizacidon de los elementos, io cual hace pensar que el limite de servicio
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propuestos por la Norma, como lo es la deriva de entrepiso, posee valores muy
restrictivos en lo que a edificios de estructuras de acero se refiere, tomando en
cuenta que el acero es un material muy dactil que facilmente sobrepasa dicho limite
de desplazamiento. Basado en lo anterior, se puede decir que el valor permisible de
deriva de entrepiso podria ser mayor sin causar ningin problema a la estructura ,
dejando la posibilidad de obtener elementos que agoten mas su capacidad
resistente, y por lo tanto mas eficientes {(disefios con niveles de seguridad

aceptables y mas econémicos).

Sin lugar a dudas la obtencidon de disefios poco eficientes de los edificios
analizados tuvo su principal causa en lo restrictivo del valor de deriva de entrepiso
propuesto por la Norma; pero como se pudo comprobar existen otros factores que
pudieron influir en dichos resultados de una forma no tan directa, como lo es el
coeficiente de reduccidn de fuerzas sismicas (1/R), el cual era tan pequefo
producto de valores de R demasiado altos, que posibilitaron obtener fuerzas de
disefio sismicas demasiado ligeras en cuanio a magnitud se refiere, y por lo cual
no permitieron que los elementos desarrollaran una parte importante de su
capacidad resistente. Por lo tanto, basandose especificamente en los resultados
del disefo, se puede decir que los valores de R propuestos Tabla 7 de la Norma de
Disefio Sismico para marcos de acero resistentes a momento, con detallado
especial, son demasiado altocs; por lo cual seria recomendable la utilizacion de
valores menores, que sumados a limites de desplazamientos permisibles mayores

a los ya establecidos, posibiliten la obtencién de elementos estructuraies que
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desarrollen de una forma eficiente su capacidad resistente a fuerzas sismicas

actuantes.

Como se puede ver en las diferentes propuestas de estructuracién adoptadas, la
mas conveniente fue la de hacer trabajar el edificio como un “cubo”, -en el sentido
de que la inercia fuerte de las columnas se coloca en la direccion del perimetro, y
es ahi donde se distribuyen el mayor porcentaje de esfuerzos a que esta siendo
sometida la estructura, dejando a los marcos internos sometidos en mayor parte a
la accién de cargas de gravedad y con pocas cargas-laterales que contrarrestar. A
fata de arriostramientos en las estructuras a base de marcos resistentes a
momentos, el anterior tipo de estructuracion puede ser una medida alternativa muy
eficaz que permite al disefiador el poder obtener disefios aceptables dentro de los

limites de rigidez y resistencia que establecen las Normas.
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7.1.2 Analisis de Colapso o Push-Over :

1.

De los resultados obtenidos al reaiizar el analisis de Push-Over se observa que el
principal parametro de colapso que predomind ‘en todos los edificios fue el de
exceder el desplazamiento relativo entre dos pisos consecutivos, referenciado en la
Norma Tecnica para Disefio por Sismo a través de la deriva de entrepiso, lo cual
implica que las estructuras sobrepasaron primero sus limites de servicio antes de
sus limites de falla; y sobretodo resulta satisfactorio que al momento de excederse
el valor de deriva de entrepiso, se presentan pocas articulaciones plasticas y sélo
en vigas (figuras 6.22-6.30), lo cual implicaria dafios serios a la estructura pero
reparables, sin afectar la estabilidad global del edificio, y aicanzando de ésta forma
uno de los objetivos planteados al disefiar mediante la estrategia de “columna
fuerte-viga débil". Lo anterior concuerda con la idea plasmada en la Norma al
proponer a la deriva de entrepisoc como el principal mecanismo conirolador de
dafios estructurales, ya que como se puede ver aparece primero que cualguier otro
mecanismo de falla que inmediatamente hubiera llevado al colapso total los
edificios analizados. En éste sentido se puede decir que la Norma efectivamente
previene ante posibles dafios irreversibles a la estructura, cumpliendo asi con uno

de los propositos fundamentales para los que fue establecida.

Aunque la Norma efectivamente previene danos irreparables en los edificios
analizados, se pueden observar valores relativamente pequefics de ductilidad y
resistencia al sobrepasar la deriva de entrepiso (figuras 6.10-6.15), lo cual implica
que la estructura hasta ése punto con poca cantidad de energia sismica disipada,

ya ha sobrepasado los limites de desplazamientos permisibles; y al llevar a la
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estructura hasta su colapso total, se obtienen valores altisimos de ductilidad y
resistencia (ver Fig. 7.1), dejando claro que al momento de excederse la deriva de
enirepiso, el edificio todavia no ha desarrollado ni la tercera parte de su resistencia
y menos aln de su ductilidad, lo cual da la idea que para edificios de acero de las
alturas estudiadas y con sistemas estructurales que podrian ser de marcos
arriostrados, el valor de la deriva de entrepiso permisible podria ser un poco mayor

sin ocasionar problemas graves a la estabilidad de la estructura.

Ductilidad en edificios de planta 2

B 800 072 i
T 200 - v
= 160 8a.7 848 i B Servicio
3 0' 3. 34 29477 ; OFalla

5 10 15

Niveles
Fig. 7.1

Los valores de ductilidad global obtenidos al momento de sobrepasar la deriva de
entrepiso hacen ver que los factores de reduccion de las fuerzas sismicas
propuestos por el actual Reglamento son demasiado grandes, y eso pemmite
obtener edificios muy flexibles que no alcanzan a disipar porcentajes importantes
de energia sismica al momento de que comienzan a aparecer dafos en los
elementos principales, por lo cual seria recomendables el utilizar valores menores
de R (Factor de modificacion de respuesta propuesto por la Norma, el cual lieva
implicito la ductilidad de las estructuras, tal como se lee en la seccién C4.2 de los
comentarios a la Norma Técnica para Disefic por Sismo), que posibiliten

coeficientes de reduccion de fuerzas sismicas menores, y obtener asi estructuras
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un poco mas resistentes y con mayor capacidad de absorber deformaciones sin

sobrepasar rapidamente los limites establecidos.

4. Tomando en cuenta los valores de ductilidad y resistencia obtenidos para los tres
tipos de plantas arquitectonicas analizadas (ver Fig. 7.2) , se puede concluir que los
edificios con plantas de forma rectangular son los que presentan mayor capacidad
para absorber la accién de fuerzas laterales actuantes como de las deformaciones
producidas por ellas; y por io cual deberian ser las de preferencia a la hora de

realizar un disefio de edificios de estructuras de acero.
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5. Como se puede ver en la figura 7.3, los valores de ducfilidad y resistencia
disminuyen a medida aumenta la altura, lo cual hace pensar que para edificios
incluso de 4 niveles en adelante, se pedrian utilizar sistemas estructurales a base
de marcos arriostrados con buenos resultados, posibilitando asi que edificios altos
puedan comportarse de una forma mas eficiente ante la accién de fuerzas

sismicas.
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7.1.3 Analisis Paso a Paso:

1. La componente a 270 grados de jos registros del sismo de 1986 en San Salvador
de la estacion del Instituto Geografico Nacional (IGN), resultd ser la rﬁés dafina
para todos los tipos de configuraciones en planta estudiadas (ver Fig. 7.4) , seguida
muy de cerca por la componente a 90 grados del registro de la estacion del Centro
de Investigaciones Geotécnicas (CIG); por lo tanto se puede decir que se debe
poner especial enfasis en la supervision del disefio y construccion de edificios de
acero en esa zona de San Salvador (zona central y sur-oriental), © en cualquier otra
que presente suelos con caracteristicas similares, ante la posibilidad de ocurrencia

de sismos con caracteristicas parecidas al de 1886.

IDD POR REGISTRO PARA EDIFICIOS DE 5 :
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Fig. 7.4

2. Tomando en cuenta los resultados de la aplicacién de los registros del sismo de
1986 de la estacion del IGN a todos los edificios de 5,10,y 15 niveles estudiados,
se puede decir que dicho sismo ,utilizado con su intensidad normal, no pudo causar

ningun tipo de dafio en elementos estructurales principales (vigas y columnas); y
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muy al contraric, éstos elementos después de aplicado el sismo, todavia poseen
altas reservas de ductilidad que le dan la posibilidad de soportar sismos de mayor
intensidad al aplicado (ver Figs. 6.35-6.43) . Con base a lo anterior, se puede
concluir que el disefio en base a las disposiciones del Reglamento para la
Seguridad Estructural de las Construcciones es efectivo para prevenir dafios en
edificios con caracteristicas estructurales similares a los analizados, siempre y
cuando se cumplan al pie de la letra con los requerimientos de disefio sismico que
ahi se establecen, y se adopten estrategias de disefio como la de Columna fuerte-
Viga débil que permiten la mayor disipacién de energia sismica en las estructuras

disenadas.

Los edificios con planta arquitecténica No. 2 (rectangular) son los que presentan
mayor capacidad para soportar sismos de igual o mayor intensidad al de 1986, ya
que para las 3 configuraciones estudiadas, son los que presentan mayores
reservas de ductilidad en sus elementos y necesitan mayor amplificacion del sismo
para lievar los edificios al colapso (ver Fig. 7.5) ; por lo cual se puede decir que
edificios con plantas arquitectonicas y estructurales rectanguiares, con relaciones
de esbeliez entre 1:2 y 1.3, deben ser los de preferencia a la hora de disefar

edificios de estructuras de acero.
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VALORES DE AMPLIFICACION DE
SISMO (VAS) POR PLANTA
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Fig. 7.5
4. El sismo de 1986 resulta mas danino para edificios de & niveles que de 10 y 15
niveles (ver Fig. 7.6) , tomando en cuenta que los mayores indices de ductilidad
demandada (IDD) se presentan en dichos edificios, y por lo tanto para llegar ai
colapso necesitaron de grados de amplificacion del sismo menores a los que
demandaron edificios de 10 y 15 niveles, ios cuales presentaron valores de DD
sumamente pequenos. Por o tanto se puede concluir que el poder destructivo del
sismo de 1986 disminuye a medida aumenta la altura de los edliﬁcios, afectando de
una forma directa a edificios de baja altura, que pueden ser incluso menores de 5
niveles, debido a la.cercania del periodo natural de vibracidn de dichos edificios

con el intervalo de tiempo en el cual el sismo desarrolla su maxima intensidad.
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5." La Norma Técnica para Diseno por Sismo se puede considerar efectiva para evitar
los dafios ocasionados por la componente vertical del sismo del 10 de octubre de
1986 en edificios con caracteristicas similares a los modelos analizados en éste
trabajo de investigacion; tomando en cuenta que al aplicar simultaneamente las
componentes vertical y horizontal del registro del IGN a los edificios en estudio, se
obtienen exactamente los mismos valores de Indice de Ductilidad Demandada que
jos resultantes cuando se aplicd solamente la componente horizontal méas violenta ,
dejando claro que la inclusion de la componente vertical no genera pérdida de
rigidez adicional en los elementos estructurales principales; por lo cual puede
considerarse irrelevante su utilizacion a la hora de evaluar el comportamiento
sismico de los edificios. Lo anterior puede deberse a la accién de amortiguamiento
que en éste sentido ejerce el peso de la estructura, cuando es producto de un
disefio estructural adecuado.
Para verificar lo anterior se presentan como ejemplo los valores de Indice de
Ductilidad Demandada obtenido para los edificios de 5, 10, y 15 niveles de las tres
plantas en cuestion al aplicar simultaneamente la componente horizontal mas
violenta con la componente vertical; los cuales se comparan con los obtenidos al

aplicar sélo la componente horizontal mas violenta.
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EDIFICIO PLANTA IDDhor |IDD{hor+vert)

1 11.650 11.650

5 NIVELES 2 8.180 8.180
3 10.700 10.700
1 5.250 5.250

10 NIVELESH 2 6.700 6.700
3 7.000 7.000
1 5.700 5.700

15 NIVELES 2 5.250 5.250
3 5,600 5.500 -
Tabla 1

6. Tomando en cuenta los resultados de desplazamientos maximos observados en
todos los edificios al aplicar el sismo con intensidad normal y comparandolos con
los obtenidos del disefio y analisis sismico por el método de fuerzas laterales
estaticas establecido por la Norma, se puede deducir que el valor de Cd
(coeficiente de amplificacion de desplazamientos) propuesto en la Norma para
sistemas de maréos de acero resistentes a momento con detaliado especial, es
adecuado para predecir el comportamiento de edificios menores o iguales a 5
niveles de caracteristicas reguiares en cuanto al maximo desplazamiento absoluto
que pueden alcanzar a la hora de actuar ante un sismo real con caracteristicas
similares al del 10 de octubre de 1986. Para los edificios de 10 y 15 niveles de
todas las plantas, el valor de Cd resulta demasiado alto, dejando fuera de iugar la
suposicidn hecha en la Norma Técnica Para Disefio por Sismo de que dicho valor

permanece constante y es igual a 8 para cualquier edificio estructurado a base de
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marcos de acero resistentes a momento con detallado especial. Para verificar lo
anterior se exponen como ejemplo los resultados obtenidos en los edificios de la
planta 1, los cuales representan la tendencia que siguieron los demas edificios de

las otras plantas :

Edificios de Planta No. 1
EDIFICIO | DINAMICO | ESTATICO
5 niveles 15 18.62
10 niveles 22.1 41.54
15 niveles 21.3 65.43

desplazamientos maxmos en cs.

Tabla 2
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7.2 Evaluacién General de la Norma salvadoreiia en base a los resultados
obtenidos

Tomando en cuenta los resultados del analisis sismico realizado a la muestra de nueve
edificios descritos anteriormente, se puede deducir el disefio de estructuras de acero
realizado con la actual Norma salvadorefia produce estructuras flexibles que
rapidamente sobrepasan los limites de desplazamiento permitidos, de modo que el
disefio de los elementos principales es controlade por rigidez y no por su resistencia,
obteniendo asi estructuras poco eficientes estructuraimente hablandoc. Del mismo
modo, la flexibilidad que caracteriza a dichas estructuras repercute en su
comportamiento ante la accion de fuerzas sismicas, permitiendo que dichas estructuras
facilmente alcancen condiciones limites de servicio sin disipar porcentajes adecuados
de energia sismica, obteniéndose estructuras poco dictiles, que no logran desarroliar
eficientemente su capacidad resistente ante las fuerzas actuantes. Lo anterior puede
deberse a la utilizacion de parametros demasiado restrictivos, como es el caso de los
limites de deriva de entrepiso y a la utilizacion de coeficientes de reduccion de fuerzas
sismicas demasiado altos, que no han sido producto de estudios exhaustivos basados
en las condiciones propias de nuestra zona, y que en la mayoria de los casos han sido
tomados de codigos de disefio estructural fuera de vigencia, lo cual tiene como
consecuencia que no se toman en cuenta modificaciones importantes que en el campo
de la ingenieria sismica y la seguridad estructural se han planteado a la fecha.

Aln asi, se pueden observar muchos aspectos positivos en la Norma, como es
el caso de prevenir efectivamente el colapso de los edific_ios, evitando que se presente
cualquier mecanismo de falla antes de alcanzar el limite de deriva de entrepiso, por lo

cual los edificios alcanzan primero condiciones limites de servicio que de falla. Asi
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mismo, la introduccién de provisiones de disefio sismicas en la Norma Técnica para
Disefio y Construcciéon de Estructuras de Acero, que llevan implicito la estrategia de
disefio de columna fuerte-viga débil, pueden producir excelentes resultados en el
comportamiento sismico de los edificios, ya que aunque las provisiones utilizadas
fueron las del método LRFD-AISC, y no las del AISC-ASD que plantea la Norma, el
espiritu impregnado en ellas es el mismo ; legrandose mediante su aplicacion obtener
estructuras en las cuales el mayor porcentaje de la energia sismica es absorbido por
las vigas, evitando que los dafocs lleguen a las columnas, y en consecuencia, evitando
el colapso total de la estructura. Producto de lo anterior, ias estructuras disenadas se
comportan bien ante fa accién de sismos reales como lo es el sismo del 10 de octubre
de 1986 en San Salvador, el cual no logra producir dafos estructurales en ningun
elemento principal , y mas adn, su intensidad necesita ser amplificada a niveles
considerables para producir el colapso de la estructura.

En conclusién, se puede decir que los factores de seguridad obtenidos
mediante el disefio estructural y analisis sismico realizado en base a la Norma
salvadorefia de 1994, son adecuados para evitar el colapso estructural de edificios
como los que se estudiaron en éste trabajo de investigacion; perc podrian ser mejores,
si se realizaran estudios profundos al respecto que se basen en las condiciones
propias de nuestra zona , tomandec en cuenta para elic los cambios que periddicamente
se dan a nivel mundial, con la finalidad de obtener disefios mas eficientes que
posibiliten resguardar de una mejor forma la seguridad estructural y la economia en

nuestra construcciones.
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7.2 Recomendaciones

1.

Debido al buen comportamiento ante la accién de cargas sismicas observado en
los fﬁarcos perimetrales de todos los edificios al colocarse una columna adicional
en el centro de sus claros, efectuando en cierta forma la funcién de arriostramiento,
seria de especial importancia que en futuros estudios se retomara el tema de los
marcos arriostrados para evaluar de una forma mas detallada su comportamiento
ante la accion de sismos reales, y las ventajas o desventajas que éstos podrian
presentar como una alternativa eficiente a los sistemas estructurales comanmente

utilizados en el pais.

Seria recomendable realizar un estudio minucioso de la posibilidad de utilizar
analisis dindmico en el disefio sismico de edificios menores de 70 mts; ya que
segin lo comprobado en éste trabajo de investigacion, no habria ningtn
inconveniente en utilizarlo, ya que al provenir de un analisis tridimensional toma en
cuenta todas las propiedades geométricas de ia estructura, ademas de un modelo
de movimiento de! terreno muche mas real que lo que podria representarse con €l
modelo de las Fuerzas Laterales Estaticas. Todo lo anterior, sumado a la
posibilidad de poder obtener fuerzas sismicas mas apegadas a la realidad, y por
consiguiente menores a las obtenidas por los analisis estaticos, posibilitarian ei
realizar disefios estructuraies mas eficientes tanto en peso como en resistencia de

los elementos estructurales principales que conforman un edificio.

Resulta de vital importancia que al momento de realizar cualquier disefo estructural

se adopte una estrategia de disefio bien definida, como puede ser la de "Columna
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fuerte-Viga débil", tratando de evitar que los dafios ocasionados por fuerzas
sismicas lleguen a la columna y sean absorbidos en gran porcentaje por la viga, asi
como por la zona del panel del nudo. Lo anterior s6lo podra lograrse si se siguen al
pie de la letra las Disposiciones para Disefio Sismico contempladas en el Capitulo
13 de la Norma Técnica para Disefo por Sismo, que tratan de asegurar disefios -
con adecuados factores de seguridad ante la ocurrencia de sismos de gran
magnitud; pero que comunmente son ignorados en el pais por no existir una
verdadera su_pervisién de las autoridades involucradas en éste campo.

La efectividad en la utilizacién de dichas provisiones se puede observar en los
resultados obtenidos en éste trabajo de investigacion presentados en el capitulo 8,
en los cuales, para el andlisis de colapso, los marcos analizados al momento de
llegar al estado limite de servicio no presentan ninguna articulacion plastica en
columnas, solo en vigas, aicanzando una articulacion plastica en columnas hasta
que cerca del 90% de las vigas ya han rotulado. Lo anterior se refleja también en el
analisis paso a paso donde los marcos analizados no presentan ningln dafo en
sus elementos estructurales (vigas y columnas) cuando se aplica el sismo con
intensidad normal; y el primer dafo en columnas se obtiene en el estado de
colapso del edificio, donde cerca del 60% de las vigas poseen dafos por flexién,

pero todavia poseen capacidad a corte.

Tomando en cuenta los resultados obtenidos para los edificios de las 3 plantas
arquitectonicas analizadas, seria recomendable la utilizacion de plantas de forma
rectangular y con relaciones de esbeltez entre 1:2 y 1:3 a la hora de disefiar

edificios de estructuras de acero en el pais, ya que como se puede ver son los que
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presentan mayores valores de resistencia y ductilidad tanto giobal como local,
demostrando su gran capacidad de disipar grandes cantidades de energia sismica.
Lo anterior se pudo observar tanto pa'r el anélisis de colapso como paso a paso. En
el andlisis de colapso para el estado limite de servicio, los edificios de la planta 2
(rectangular), poseen resistencias y ductilidades similares a los de los edificios de
las otras planta's; pero para el estado limite de falla, los edificios de la planta 2
poseen resistencias y ducliidades que sobrepasan Ien un 80% y 200%
respectivamente a sus similares de las otras plantas. Para el analisis paso a paso,
cuando se aplica el sismo con intensidad normal, los edificios de la planta 2 son los
que presentan los menores valores de Indice de Ductilidad Demanda, superados en
un 25% por los edificios de las otras plantas; mientras que en el estado de colapso
con €l sismo amplificado, los edificios de la planta 2 son los que réquieren los
mayores valcres de amplificacién de sismo (cerca de un 30% mayor que la
amplificacion requerida por los otros edificios), ya que son los que presentan los

menores dafos.

Debido a las limitaciones especificadas en éste trabajo, no se toméd en cuenta
aspectos como la utilizacidn de otro tipo de conexiones como son las conexiones a
cortante o articuladas, las cuales son bastante comunes envediﬁcaciones de baja
altura en el pais, y que hubiera sido interesante evaluar su comportamiento ante la

accion de cargas sismicas reales.

Como ya se concluyd en el analisis de colapso, el valor del limite de deriva de

entrepiso propuesto en la Norma Técnica para Disefio por Sismo podria ser mayor
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al ya planteado (0.015*(altura de entrepiso)) sin ocasionar problemas serios a la
estructura. Para tal efecto, y tomando como base los estudios realizados, se
propone como valor limite de deriva de entrepiso el valor resultante de
(0.03)*(Altura de entrepiso); donde 0.03 es la maxima rotacion plastica esperada en
las vigas de la estructura, cuyo valor ha sido determinado mediante muchos
estudios experimentales realizados al respecto (tal como se expone en la tabia
No.3).L.a anterior forma de obtener la deriva de entrepiso también se refleja en
material bibliografico consultado, como es el caso del libro “Ductile Design of Steel
Structures”, el cual plantea lo siguiente: “ ... en un marco disefiado de acuerdo a los
limites de deriva de entrepiso especificado por los codigos, la maxima rotacién
plastica en una viga puede ser estimada como Ae/h, donde h es la altura de
entrepiso, y Ae es |a deriva de entrepiso inelastica”.

Lo anterior, toma validez al observar la siguiente tabla, en la cual se muestran las
maximas rotaciones plasticas obtenidas en las vigas de todos los edificios en el
andlisis paso a paso, cuando se aplicd el registro del IGN de forma amplificade
hasta llevar el edificio hasta el colapso. Tomando un valor promedio, se determind
que el valor de 0.03 radianes era adecuado para establecer un planteamiento de

deriva de entrepiso.
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Resultados de anélisis paso a paso
EDIFICIO PLANTA MRPV
1 0.031

5 NIVELES 2 0.035
3 0.028

1 0.046

10 NIVELES 2 0.036
3 0.030

1 0.041

15 NIVELES 2 0.039
3 0.035

MRPV: Maxima rotacion plastica en vigas

TABLA 3

Para comprobar lo adecuado del valor establecido, del analisis de push-over
anteriormente realizado, se obtuvieron los vaiores de ductilidad global y resistencia
de los edificios de 5, 10, y 15 niveles de la planta 1; segin los cuales se pudo
comprobar que hasta el instante donde el edificio supera el limite de deriva de
entrepiso de (0.03*Hsx), el edificio ha desarrollado cerca del 30% de la ductilidad
que posee cuando llega al colapso; lo cual se puede considerar como aceptable, si
se tiene en mente que con el limite anterior de 0.015*Hsx la ductilidad obtenida era
de cerca del 10% de la ductilidad al momento del colapso (tal como se presenta en
los resultados para los edificios de la planta No 1, que se exponen en la tabla
No.4). Sumado a lo anterior, se puede observar que todavia no se presenta
ninguna articulacion plastica en columnas ( con lo cual se cumple con la estrategia
de disefio de columna fuerte- viga débil), y son pocas las vigas que quedan sin
rotular, haciendo mas eficiente la funcién de éstas al lograr que un 90% de ellas

lleguen al rango plastico, cumpliendo con ia funcién de disipar la mayor cantidad



274

de energia sismica que absorbe el edificio sin permitir que los darios lleguen a las

columnas. }
Edificios Planta No.1
EDIFICIO LIM. DERIVA (0.015*Hsx) LIM. DERIVA (0.03*Hsx)
RESISTENCIA |DUCT.GLOBAL [RESISTENCIA [DUCT.GLOBAL
Sniv 3.023 3.935 3.36 8.00
10niv 2.799 3.725 3.33 7.193
15niv 2.392 3.212 2.81 6.510
TABLA 4

Ademés de obtenerse una mejoria en cuanto a la resistencia y ductilidad de! edificio
al utililizar el limite anteriormente propuesto, también se cumple con garantizar la
estabilidad de la estructura al tener un control adecuado de los momentos de
segundo orden o efecto p-delta, el cual es uno de los objetivos primordiales al
proponer un limite de deriva de entrepiso, tal como se expresa en la Norma Técnica
para Disefio por Sismo, seccién C4.8. Por tal razén, se obtuvo el coeficiente de
estabilidad para los diferentes edificios analizados tomando como base el [imite de
0.03*Hsx, y observar de esa forma en qué medida los momentos de segundo orden
afectan la estabilidad de la estructura, pues como se plantea en la NTDS, seccion
C4.6, “.... de otra manera una deriva de entrepiso mayor con cargas verticales altas

puede producir valores significativos de los momentos de segundo orden”.
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Valor del Coeticiente de estabilidad para limite de derva de entrepiso (0.0 HSX)
Atra Plata | Peso | Vertrepiso | Hsx | Cd | Dervadeenbrepiso | Goef.DeEst | Coefdeest
{bon) (ton) {cE) pemisible {aYs) Mg
1 77320 7] 35000 | 8 105 0.04 0.09
Sniv 2 24470 1910 2000 | 8 105 005 00
3 63080 597 300 | 8 105 004 008
1 27320 129 000 | B 105 007 005
10niv 2 26472 2054 000 | 8 105 004 000
3 &3080 B0 00| 8 105 004 009
1 27320 25 00| 8 105 005 0.8
15niv 2 24472 1553 | 8 105 008 000
3 63080 468 00| 8 105 005 0

B coshaente ae estzhiidad fue CAalarD pera 6 entreniso dorc Se Schrepesa e [imite 0e Geriva propUssto por 1 Nome
¢ cuel sepresenta enlas tablas de resulteario del disenio estnucturd en € capihulo 6, seccion 6.1 de éste documento,
TABLAS

Como se puede ver en los resultados presentados en ia tabla 3, en ningun
momento se sobrepasa el valor del maximo coeficiente de estabilidad, y mas adn,
los valiores obtenidos representan cerca del 60% del valor maximo, por lo cual se
puede decir que se logra controlar ja estabilidad de la estructura y con elio los
posibles dafos en elementos no estructurales que se pudieran presentar al utilizar
el limite de deriva de entrepiso propuesto. Seria recomendable que en estudios
posteriores enfocados directamente en éste tema, se pudiera verificar la eficacia o
no de éste valor en el disefio de edificios de estructuras de acero, y los cambios
que su utilizacién pudiera acarrear, como es el caso de disefios estructurales ahora
regidos por la resistencia de los elementos y no por su rigidez como hasta ahora
ha sido.

Por ofra parte, estudios internacionales realizados luego del terremoto de
Northridge respaldan los resultados anteriormente expuestos, demostrando de ésta
forma la aceptacion del valor de 0.03 radianes como maxima rotacion plastica

esperada en vigas, y por lo tanto lo adecuado de un valor de limite de deriva de
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entrepiso de 0.03*Hsx. Lo antefior se puede comprobar en un extracto del libro .
“Ductile Design of Steel Structures” [11] cuando se aborda el tema de las maximas
rotaciones plasticas esperadas en vigas : “...Después del terremoto de Northridge,
la capacidad a rotacion plastica en las conexiones fue incrementada a 0.03
radianes para construcciones nuevas, y 0.025 para reconstrucciones post-sismicas
de edificios existentes . Dichas rotaciones son valores concensados de acuerdo al
anélisis sismico de marcos resistentes a momento establecidos por los diferentes
codigos, utizando diferentes registros de movimientos de suelo durante el

terremoto . ” -

Del planieamiento anterior, y de los estudios realizados, se pueden proponer
valores de resistencia y ductilidad global para disefios de edificios de estructuras de
acero que pueden considerarse aceptables, enmarcados siempre en las
limitaciones expuestas en la parte de anteproyecto para el trabajo de investigacién
que se hizo. Para la resistencia, se pueden considerar como valores adecuados los
que esten en un rango de 2.8 a 3.5; mientras que para ductilidad global, pueden

ser valores en un rango de 6 a 8.

Como se dijo anteriormente, el valor de R deberia ser menor que el propuesto por
la Norma (R = 12), posibilitando que la reduccion de fuerzas sismicas fuera menor;
lo cual ayudaria a obtener disefios estructurales mas eficientes, tomando en
cuenta para éste fin, el valor de limite deriva de entrepiso propuesto. Es muy dificil
proponer un valor acertado de R, ya que en la Norma no aparece una definicion

exacta de éste parametro, y muy al contrario, su determinacion se presenta poco
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clara y concisa, tal como se lee en la Norma Téchica para Disefio por Sismo,
seccion C4.2, pagina 7: “muchos factores contribuyen a la seleccion final del valor
de R para el sistema estructural, entre otros el grado de certeza de su
comportamiento ante cargas limites”. Aln asj, teniendo la idea de que dicho valor
debe ser menor, se puede proponer la utilizacién del valor de 4, el cual es
planteado por la mayoria de codigos de analisis sismicos presentados en el
capitulo 5 de éste documento (BSL japonés, NBCC canadiense); pero dejando
claro que el demostrar la eficacia o no de su utilizaciéon seria un tema obligado en

estudios posteriores mas profundos al respecto.
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